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RESuMO

Em diversos paises, nomeadamente em Portugal, a expansdao do mercado da construcdo metalica tem

crescido de forma significativa, principalmente no sector da construcdo de pavilhdes industriais.

Neste projeto, comecou-se pelo estudo das diversas solugdes estruturais existentes, fazendo-se
referéncia as diferentes tipologias estruturais de pavilhdes metdlicos com a respetiva descricdo dos
elementos principais e secundarios utilizados nestas constru¢des. Abordou-se também formas de evitar
problemas relacionados com o dimensionamento destas estruturas, nomeadamente em relagdo a formas

de travamento de madres, travessas e pilares.

Fez-se um estudo dos métodos e modelos de andlise previstos no EC3 e de todo o processo de
dimensionamento, face aos diversos fendmenos de instabilidade a que as estruturas metalicas estdo

sujeitas.

Por fim, realizou-se o dimensionamento de um pavilhdo industrial de grandes dimensdes (180x30x6
metros), com recurso as metodologias do Eurocddigo 3. Para isso foram definidos diversos modelos de
calculo (2D e 3D). Todo o célculo foi sustentado pelo programa de cédlculo automatico Robot Structural

Analysis da Autodesk.

Palavras-chave: Estruturas metdlicas; Dimensionamento estrutural; PavilhGes metalicos; Verificagdo da

estabilidade; ROBOT.






ABSTRACT

In many countries and particularly in Portugal, the expansion of the steel construction market has grown

significantly, especially in the sector of construction of industrial buildings.

In this thesis, it started by studying various existing structural solutions, by making reference to the
different structural types of metal pavilions with its description of the main and secondary elements used
in these buildings. It also addressed ways to avoid problems related to the design of these structures,

particularly in relation to forms of wombs locking, bars and pillars.

There was a study of analytical methods and models set out in EC3 and the entire design process, given

the diverse phenomena of instability that the metal structures are subjected.

Finally, there was the design of an industrial building (180x30x6 meters) using the methodologies of
Eurocode 3. For that, we defined much calculation (2D and 3D). All the calculation was supported by the

computer program Autodesk Robot Structural Analysis.

Keywords: Steel industrial buildings; structural dimension; Stability Verification; ROBOT.
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1 INTRODUCAO

1.1 ENQUADRAMENTO

A construcao civil reconhece a grande importancia da construgdo de estruturas em acgo, sendo estas cada
vez mais presentes em obras de grande importancia. E notdvel que obras de estruturas metalicas sdo cada
vez mais as protagonistas de muitas obras de exceléncia arquitetdnica e tecnolégica. Porém estas
estruturas ja datam desde o século Xll no formato de tirantes e pendurais de ferro fundido, que

funcionavam como elementos auxiliares em estruturas de madeira.

Em varios paises e principalmente em Portugal, a partir da década de 80, a construcdao metalica comecou
a crescer de forma significativa. Comegavam a surgir iniciativas, com vista a divulgar e promover o
desenvolvimento de novas técnicas, contribuindo assim, para a consolidacdo e desenvolvimento do

mercado da construcdo metdlica.
De acordo com a revista Construgcdo Magazine que em Fevereiro de 2016 publicou a seguinte noticia:

“Vendas ao exterior do setor metalturgico e metalomecénico aumentaram 5,6%, relativamente a 2014. As
vendas ao exterior do setor metalurgico e metalomecénico ascenderam aos 14.574 milhdes de euros, o
que representou um crescimento de 5,6% face ao ano anterior, que acompanha o ritmo de crescimento
da industria transformadora (3,6%) e de Portugal (3,5%)”. E notavel que o mercado das estruturas

metadlicas estda em alta e ird continuar nesse mesmo caminho.

Este crescimento estad relacionado com alguns aspetos que as construgdes metalicas apresentam em
comparagdo com outras estruturas. Um desses aspetos é o fato de o ago ser um material leve e que

apresenta elevada seguranga.

A matéria-prima do aco é o ferro, em que este é um dos elementos mais abundantes no planeta. A sua
producdo ndo cria residuos e os seus derivados (ex: escdria), sdo utilizados na produgdo de cimento. As
construgcdes metalicas permitem economizar tempo de construgdo, minimizando assim custos com os
encargos financeiros e as inconveniéncias na vizinhanca. O ago € um material magneticamente neutro por

isso ndo exerce campos magnéticos e é 100% reciclavel, preservando recursos e o meio ambiente.

As estruturas metdlicas tém um bom desempenho em relagdo a cargas dindmicas, porque o a¢o apresenta

uma elevada resisténcia a fadiga e possui elevada flexibilidade, com isto, as a¢des dinamicas atuam
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apenas nas regides préximas aos apoios, ndo transmitindo a restante estrutura. Além disso as estruturas
em ago sdo mais leves, possuem menos massa em comparagdo com estruturas de betdo armado,

tornando a estrutura menos solicitada por cargas dinamicas.

Em Portugal é cada vez mais frequente a renovacao de edificacdes antigas e a estrutura metalica é uma
das solu¢bes mais utilizadas de forma a ndo acrescentar muito mais carga a estrutura inicial e estas
poderem ser modificadas adaptando-se a novas exigéncias de acordo com os padrdes vigentes nas
normas. Tais trabalhos de modernizacao com estrutura metalica ndo sé oferecem melhorias na qualidade

das instalagdes como tornam as estruturas antigas mais atrativas.

A estrutura metdlica é o resultado de um sistema industrializado e de um servico de logistica de
transporte. O processo inicia-se no projeto de arquitetura, passa para o projeto estrutural definitivo,

continua pelo detalhe do projeto, limpeza, pintura e por fim transporte e montagem em obra.

Uma das desvantagens da utilizacdo de estruturas em aco é o facto da mao-de-obra e o preco do préprio
aco estar num aumentar de preco, obrigando assim a novos desafios resultantes da necessidade de
construcGes o mais econdmicas possivel, quer a nivel de mao-de-obra quer a nivel de quantidade de aco

utilizado na estrutura.

1.2 OBIJETIVOS

Este projeto ird dedicar-se a uma parte particular das construgdes metdlicas, nomeadamente a pdrticos

de grandes dimensdes de pavilhdes industriais.

O trabalho tem como objetivo o estudo de diversas solugdes estruturais existentes, as diversas tipologias
estruturais de pavilhGes metalicos e métodos de evitar problemas relacionados com o dimensionamento

dos elementos estruturais. Serdo também utilizadas varias normas referentes a acdes de projeto.

Um outro objetivo é o facto de se realizar o estudo/aplicacdo dos métodos preconizados pelo EC3 e todo
o processo de dimensionamento face aos fendmenos de instabilidade a que um pavilhdo metalico esta

sujeito tendo em conta a sua dimensao.

Também teve como objetivo a utilizagdo de um programa de calculo estrutural, Robot Structural Analysis,

para a realiza¢do do cdlculo estrutural de um caso de estudo.
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1.3 ORGANIZAGCAO DO PROJETO

O projeto estd dividida em duas fases, em que a primeira remete para uma introducao tedérica e métodos

de cdlculo e a segunda serd realizado o dimensionamento de uma estrutura metdlica.

Na primeira etapa deste projeto foi efetuada uma pesquisa bibliografica e uma breve introducao ao tema

referente a estruturas metdlicas e do porqué da tendéncia para o seu uso.

O capitulo dois é referente a concecao estrutural de pavilhGes metdlicos industriais com as diversas
tipologias normalmente utilizadas e quais os elementos constituintes com a respetiva descricao

pormenorizada.

O capitulo trés é alusivo as acGes de projeto, onde é detalhado o método de cdlculo de acbes para

estruturas.
O capitulo quatro é referente aos métodos e modelos de analises previstos no Eurocédigo 3.

No capitulo cinco foi demonstrado e analisado o dimensionamento aos diversos elementos. Neste
capitulo é relembrado os principios de dimensionamento especificados no Eurocédigo 3. Sdo abordados

os métodos de classificacdo de secdes e os mecanismos de colapso potenciais em estruturas metdlicas.

O capitulo seis é referente ao calculo estrutural recorrendo ao programa de cdlculo automatico, Robot
Structural Analysis. Serdo apresentados todos os modelos de calculo desenvolvidos e imagens dos

prossupostos que se considerou para o calculo.

O capitulo sete é referente a andlise de resultados, recomendagdes e conclusoes.






2 CONCEGAO ESTRUTURAL DE PAVILHOES METALICOS INDUSTRIAIS

Os pavilhdes metdlicos tém uma grande utilidade no ramo das estruturas metalicas, pois tém uma
utilizacdo diversificada como: armazéns, fabricas, oficinas, superficies comerciais, pavilhdes desportivos,
congressos e expositores. Todas estas estruturas tém em comum o fato de serem funcionais e terem dareas

amplas.

Para a concecdo de um pavilhdo industrial é necessario ter em ponderacgdo o peso que se estd a colocar a
estrutura (quantidade de aco a utilizar), e ter em consideracdao o minimo trabalho de montagem possivel.
Durante a execucdo do projeto devem ser evitadas zonas onde se possam acumular dgua e sujidade e

prever o acesso facil aos locais que necessitam de manutengdo ou inspegao.

Na concec¢do de uma estrutura metdlica, para além das exigéncias funcionais é importante ter-se em conta
as decisGes que sdo tomadas para a minimizacdo do custo associado. Existem diversas solu¢des para um
mesmo caso, dependendo em grande parte, da pratica do projetista ao escolher a solugdo mais adequada,
tendo em conta todas as circunstancias: transporte, materiais, modo de execuc¢do e preco. Por vezes as
decisdes a serem tomadas, tendo em conta os varios fatores, nem sempre sao faceis e numa estrutura de
um pavilhdo metadlico, essa decisdo é condicionada pelo vdo da estrutura, das condicGes de fundacao e
envolvente. Para o dimensionamento da melhor solucdo sdo estudadas varias alternativas para que se
possa chegar a solucdo mais econdmica. Cada alternativa considerada deve ter em conta o material a

utilizar, o nivel de tensdes a que a estrutura estara sujeita e facilidade de fabricacdo/montagem.

As dimensdes gerais de um edificio sdo: largura, altura, altura interna livre e comprimento.

2.1 TIPOLOGIAS ESTRUTURAIS

A tendéncia na adoc¢do de solugGes em estrutura metalica, particularmente a pavilhdes industriais, quer
pelas suas vantagens em comparag¢ao com o betdo armado, levou a que se desenvolvessem solugdes-tipo
de modo a padronizar os projetos de estruturas metalicas de pavilhdes industriais. Estas solugdes-tipo
auxiliam os projetistas a criarem solu¢des adaptdveis a generalidade das construgdes correntes tendo em

conta o menor custo associado.
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Os pavilhdes industriais podem ser edificios construidos por uma sé nave, (Figura 2.1) ou por varias naves

(Figura 2.2) quando a area necessdria for mais elevada.

Figura 2.1 - Pavilhdo metalico de uma sé nave [17]

Figura 2.2 - Pavilhdo metalico de duas naves [17]

As solugGes-tipo de pavilhGes metalicos sdo caracterizadas em fungao da sua configuragdo geométrica e
secdo do perfil. Na sua generalidade tém um pé direito elevado, sdo constituidas por varios podrticos

planos separados longitudinalmente e detém também de um sistema de contraventamento (Figura 2.3).
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Figura 2.3 — Pavilhdo metdlico [23]

1- Chapa de revestimento na cobertura; 2 — Pilar; 3 — Madres laterais; 4 — Madres

de cobertura; 5 — Chapa de revestimento lateral.

Neste sentido, pode-se dividir estas solu¢des em dois grupos, distinguindo-se entre estruturas cujos
porticos sdo formados por um Unico perfil de grande inércia e por pdrticos compostos por associa¢do de

barras de inércia inferior, denominadas por trelicas.

2.1.1  Pérticos trelicados

Os porticos trelicados (Figura 2.4) sdo compostos por associacdo de barras em esquema triangular
(treligas), constituindo assim a asna, em que esta é assente em pelo menos dois pilares em perfil Unico ou

igualmente constituidos por uma estrutura em treliga.

Estes tipos de pdrticos trelicados funcionam essencialmente ao esforgo axial, o que conduz a sec¢des de
menor inércia, ou seja, perfis mais econdmicos. Além disso é possivel tirar maior partido das se¢des
guando estas sdo sujeitas ao esforco axial do que quando sujeitas a flexdo. Nestes porticos, os perfis que
estdo comprimidos tém o seu comprimento reduzido, isto leva a que haja um aumento da resisténcia
global do perfil porque o comprimento de encurvadura serd menor. Os porticos trelicados sdo a solugdo

mais adotada para grandes vao.
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Figura 2.4 — Pérticos trelicados [19]

Por outro lado, na pratica os pérticos trelicados usam um nuimero elevado de barras de aco, a estrutura
torna-se mais complexa e exige bastante mao-de-obra em fabrica. Nos Ultimos anos em construcdo de
pavilhdes de pequeno/médio vio, tem-se abandonado este tipo de pdrticos, em virtude do crescente

aumento do custo da m3o-de-obra.

2.1.2  Pérticos de perfis de alma cheia (Portal Frames)

Os porticos formados por perfis Unicos, geralmente com se¢des em | ou H, designam-se por pdrticos com
perfis de alma cheia (Figura 2.5) e funcionam fundamentalmente por flexdao, desta forma os perfis devem
ter grande inércia. Em compara¢do com os pérticos trelicados estes sdao de facil montagem e rdpida

execucdo em obra.
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Figura 2.5 — Pérticos de alma cheia [20]

2.2 CHAPAS DE REVESTIMENTO

Em pavilhGes industriais € comum a utilizacdo de chapas metadlicas para revestimento da cobertura e das
fachadas. Estes elementos além de garantirem isolamento em relagdo a condigdes atmosféricas garantem
também alguma estabilidade. As chapas de revestimento sdo escolhidas tendo em conta o tipo de edificio
e a sua finalidade, pois no mercado existem diversas op¢des de escolha tendo em conta os requisitos de

estanquidade e isolamento.

Uma das fungdes estruturais principais da cobertura é a transmissado de esforgos (neve, sobrecarga, vento)

para as madres e estas transmitirem os esforgos a estrutura, até as fundagdes.

As chapas de revestimento devem resistir as agdes para a combinagdo de estados limites Ultimos e ndo

devem ter um deslocamento vertical superior a L/200.

2.3 MADRES

Os porticos metdlicos sdo ligados por varias madres. As madres de cobertura de uma estrutura recebem

os esforcos da cobertura (peso proprio, acdo da neve e vento) e transmitem estes mesmos esforcos aos
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porticos. As madres das fachadas desempenham um papel semelhante, pois suportam os pesos das

chapas laterais e resistem as a¢des do vento.

Os esforgos nas madres sdo considerados de diferentes modos, sendo que para forgas gravitacionais (peso
proprio dos materiais, a acdo da sobrecarga e da neve), as madres sofrem flexdo desviada. Enquanto para
forcas de arrancamento como é o caso da acdo do vento (ascendente) as madres sofrem flexdo plana.
Para o cdlculo e dimensionamento de madres deve ter-se em atencao estas diferencas, considerando para
efeitos de forcas descendentes o referencial global da estrutura e para forcas ascendentes o referencial

local da se¢do transversal da madre.

Na Figura 2.6 a madre é representada inclinada, sendo o que acontece na maioria das coberturas de

pavilhoes industriais, a menos que a cobertura seja plana e as travessas ndo tenham inclinagao.

Acao do vento

y4

v Peso proprio e
sobrecarga
Acdo da neve

-

Figura 2.6 — Consideragdes para o dimensionamento de

madres

As madres em estruturas de menor porte podem também ter a fun¢do de escoras (B), Figura 2.7, pois

encontram-se comprimidas quando atua a for¢a do vento (1 - diregdo do vento).

No entanto a forga do vento por vezes é elevada e em estruturas de maior porte e suscetiveis a agoes

elevadas da acdo do vento é recomendavel que as madres ndo estejam acrescidas desta fungdo. Para isso

10
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é usual a colocacdo de perfis tubulares ao longo do comprimento da estrutura, Figura 2.8. Estes perfis

tubulares servirdo também para contraventar as travessas dos pérticos principais.

A
e s e %
—— s H{e HHe K]
——HeHHe H{s ¥
oy —FEREGHGED &
—— s e H¢
—— s HHE
s s HHs H—%
B - SR
FI1 F'8

Figura 2.7 — Madres na cobertura [21]
1 — Direcdo da agdo do vento; 2 — Madres de cumeeira; 3 — Madres de bordo

B — Madres a compressdo; M — Madres com fungdo de escoras

i Perfis tubulares (travamentos)

Figura 2.8 — Pértico com perfis tubulares, em corte

Em pavilhdes metalicos, as madres de uma cobertura tém também a funcdo de proporcionar estabilidade
as travessas do portico principal. Isto acontece porque as madres estdo assentes nas travessas. Como as

travessas estdo suscetiveis a fendmenos de encurvadura, as madres tém funcdo de auxiliar no seu

11



CAPITULO 2

contraventamento, impedindo que hajam deslocamentos laterais do banzo comprimido e
consequentemente rotacdo dessas se¢des em torno do seu eixo, melhorando o seu comportamento em
relacdo a encurvadura lateral. Um modo de estas estabilizarem o banzo inferior é por meio de uma ligagao

entre o a madre e o banzo inferior da travessa, Figura 2.9.

Figura 2.9 — Contraventamento do banzo

inferior da travessa [21]

Em coberturas de estruturas metalicas, principalmente em estruturas de grandes vaos, é necessario ter
em conta que as madres ndo devem ficar com a func¢do de contraventamento das travessas dos porticos
principais na totalidade, ou seja, as madres ndo devem ficar com a funcdo de contraventar as travessas,
isto porque caso haja um arrancamento das madres pela acdo do vento, em casos muito extremos de
grandes tempestades, as travessas deixardo de usufruir de contraventamento pela parte das madres e
irdo sofrer fendmenos de encurvadura. De modo a contornar este problema é de boa pratica a colocagao
de perfis tubulares como os da Figura 2.8, que irdo realizar o contraventamento das travessas tanto no

banzo superior como no banzo inferior.

No mercado existem varias op¢Oes de perfis para utilizar em madres de pavilhdes metadlicos. Os perfis
podem ser laminados a frio ou a quente, sendo que ambas as op¢bes tém um bom desempenho a nivel
estrutural. A escolha ird depender do projetista ou do construtor. Neste projeto iremos recorrer a
enformados a quente (IPE) e assim realizar o dimensionamento apenas para este tipo de perfis. As se¢des
a laminado a frio sdo geralmente fabricados por um perfil de chapa de ago e as formas mais utilizadas sdo

em formato Sigma e Zed.

—

Figura 2.10 — Enformados a frio [21]

12
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No entanto, independentemente da escolha do perfil para as madres, o tipo de cobertura é que
determinara o espagamento entre as madres. Recorrendo-se a tabelas fornecidas pelos fabricantes de
coberturas é possivel determinar qual o vdo méaximo suportado pelas chapas para uma determinada
combinagdo de agdes. O vao maximo determinado serd o vao maximo que as madres poderao ter entre

si, de modo a que as chapas de cobertura ndo sofram rutura.

As madres sdo conectadas a estrutura principal, e essa ligacdo pode ser executada de diversas maneiras

(para perfis laminados a quente):

e Aparafusadas diretamente — Aparafusamento entre o banzo inferior da madre e o banzo superior

da travessa (mais usual), Figura 2.11.

e Aparafusamento com grampo num dos lados — Tendo em conta a inclinagao, a ligacdo é realizada
através de uma chapa dobrada. Este tipo de ligacdo é usada para estruturas de pequena dimensao
e as acOes sdo moderadas. Esta ligacdo proporciona maior rigidez face as forcas paralelas a

inclinagdo do telhado em comparacgdo com as ligacdes aparafusadas diretamente, Figura 2.12.

e Aparafusamento com grampo em ambos os lados, Figura 2.13.

Figura 2.11 — Madre aparafusada

diretamente [21]

13
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|
o

1}\

b

Figura 2.12 - Madre
aparafusada com grampo num

dos lados [21]

Figura 2.13 — Madre

aparafusada com grampos

em ambos os lados [21]

Legenda: 1 — Chapa de cobertura; 2 — Madre; 3 — Travessa do portico.
As conexdes executadas para perfis laminados a frio sdo realizadas da seguinte forma:

e (Conexdao com grampo Unico dobrado — A madre encontra-se suspensa para evitar locais de

compressao, Figura 2.14.

e Conexdo com grampo Unico dobrado com maior rigidez, Figura 2.15.

e

e e

Figura 2.14 — Conexao com grampo

Unico dobrado [21]

14
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Figura 2.15 — Conexdao com grampo
Unico dobrado com maior rigidez

(21]

Ambas as ligacbes podem ser usadas para os perfis laminados a frio em Sigma ou Zed.

As madres como tém uma pequena inclinacdo, sendo esta derivada pela inclinagdo das travessas onde
estdo assentes, ficam sujeitas a flexdao desviada. Como as madres a utilizar neste projeto serdo perfis IPE,
estas apresentam pouca resisténcia a momentos fletores no eixo zz. Isto acontece porque apresentam

pouca inércia no eixo zz comparativamente a inércia em relagao ao eixo yy.

Uma forma de contornar este problema é com a utilizacdo de tirantes, em que estes conferem travamento

as madres no eixo de menor inércia (eixo zz). (Figura 2.16)

Estes contraventamentos nas madres (tirantes) sdo utilizados tanto nas madres de cobertura como em
madres laterais, e desempenham também a fungdo de ajudar a manter o alinhamento das madres durante

a montagem e durante a utilizagdo da estrutura.

Estas restricGes verticais sdo tipicamente em perfis de aco leve como tubos ou barras de aco (8 mm) que

atuam em tensao.

T3 TS

Figura 2.16 — Tirantes, corte da fachada lateral [21]
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Legenda Figura 2.16: 1 — Madre superior; 2 — Madre inferior; 3 — Pértico principal; 4 — Tirantes de
contraventamento a % do vao; 5 — Ligacao entre barras de contraventamento e as madres; 6 — Madres

que suportam a ligacdo entre os tirantes.

O afastamento destes tirantes, Figura 2.16, é dado por:
e Se as madres tém um vao inferior a 6 metros, deve-se colocar um tirante a meio vao;
e Se as madres tém um v3o entre 6 e 8 metros, deve-se colocar um tirante a cada 1/3 do vao;
e Se as madres tém um vao superior a 8 metros, deve-se colocar um tirante a cada % do vao.

Na fase de dimensionamento é importante saber qual o papel que estes tirantes desempenham, para que
ndo hajam falhas. Na fase de construcao, aquando da colocacdo da cobertura, as madres comecam a
entrar em servico e é essencial que os tirantes realizem a sua funcdo. Além disso em obra é importante

ter-se em atencgao se os tirantes estdo amarrados a pontos fixos, Figura 2.16 ponto 6.

Como referido anteriormente, as madres suportam diferentes tipos de acdes, entre elas a neve, o vento,

0 peso préprio dos materiais e a sobrecarga.

Em locais propicios a forte queda de neve, deve dar-se especial atengdo aos fenédmenos de acumulagdo
de neve associadas a formas de construcdo. E habitual que a neve se acumule nas extremidades dos
telhados e em zonas mais planas. Uma forma de contornar o problema é a diminuicdo do espagcamento
entre madres nestas localizagBes, caso as madres sejam em perfis laminados a frio, aumenta-se a

espessura da chapa.

A acdo do vento também ird influenciar a dimensao da secg¢do transversal da madre. A forga exercida pelo
vento nas coberturas é maioritariamente de sucdo, desta forma deve-se dar atengdo as aberturas
existentes lateralmente da estrutura que causam um aumento consideravel da for¢a de sug¢do. Por isso é
fundamental que os parafusos utilizados na ligagdo madre-chapa de cobertura, sejam dimensionados face

as a¢Oes do vento para que estas ndo sejam arrancadas.

Um outro fendmeno que poderd ocorrer em estruturas metdlicas é o acimulo das dguas das chuvas. Os
telhados com inclinagdes inferiores a 5% sdo sensiveis a este fendmeno. Deve ter-se em conta, que caso
a deformacdo para estados limites de utilizacdo seja excessiva, havera acimulo de agua/neve nestas

zonas causando uma maior carga pontual nessa localizagao.
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2.4 SISTEMA DE CONTRAVENTAMENTO

As estruturas metalicas, nomeadamente pavilhGes industriais, sdo estruturas que estao sujeitas a forcas
laterais provocadas por agdes do vento e por movimentos sismicos. Em edificios industriais com pontes
rolantes além das acdes do vento e sismo, o edificio é também submetido a forcas longitudinais e
transversais resultantes do manuseamento da ponte, nestes casos é adicionado ao edificio um

contraventamento especial capaz de conduzir esses esforcos para as fundacgdes do edificio.

Os sistemas de contraventamento sdao fundamentais em estruturas metalicas para transmitirem parte das

cargas horizontais as fundacdes, impedindo a instabilidade local dos elementos ou global da estrutura.

Para assegurar a rigidez de uma estrutura metalica deve ser previsto um contraventamento vertical entre
pilares e horizontal ao nivel da cobertura, para estes conduzam até as fundacGes as cargas a que a
estrutura esta submetida. Uma das vantagens também da utilizacdo de contraventamentos é pelo fato de
evitar deformagGes na estrutura durante a sua montagem. Como boa pratica, deve-se colocar os
contraventamentos verticais entre os pilares s6 apds a instalagdo dos equipamentos de grandes
dimensdes no interior do pavilhdo metalico, de modo a ndo impedir o acesso destes equipamentos. Este
cuidado é de grande importancia pois a remoc¢do ou troca do local previsto para o contraventamento
pode ser inviavel para a estrutura, porque os pilares que estdo em contacto com o contraventamento tém

de suportar mais carga e estes ja estdao dimensionados para essas solicitacoes.

Os contraventamentos mais utilizados sdo os das Figura 2.17 e Figura 2.18 sendo que o contraventamento
mais comum é o de “Cruz de St2 André”. No entanto, pode-se usar qualquer tipo de triangulagdo, desde

que se garanta a transmissdo das cargas horizontais a fundag¢3do e a estabilidade da estrutura.

Pode-se distinguir dois tipos de contraventamentos, sendo estes o rigido e o flexivel. Os do tipo rigido sao
constituidos por perfis, que funcionam a compressdo e a tragdo. Os do tipo flexivel sdo compostos por
cabos de aco que funcionam apenas a tracdo, desta forma quando as cargas atuam numa direcdo, apenas

um dos cabos fica ativo e a tracao.

Contraventamento em
"Cruz de St° André"

Figura 2.17- Contraventamento em “Cruz de St2 André”
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Figura 2.18 — Contraventamento em “K”

Na direcdo longitudinal da estrutura deve-se optar sempre por colocar contraventamentos em ambos os
lados, especialmente quando a estrutura tem um longo desenvolvimento longitudinal, como na Figura

2.19.

Figura 2.19 — Exemplo de contraventamento no

desenvolvimento longitudinal de uma estrutura
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2.5 LIGACOES

As ligagdes numa estrutura metdlica s3ao pontos de descontinuidade entre barras. Na
modela¢do/dimensionamento das ligacBes é necessario definir-se o seu comportamento, sendo este
rigido ou rotulado. A selecdo do tipo de ligacdo a adotar é uma decisdo importante porque ird influenciar

o custo global da estrutura e o modo como esta se ird comportar.

Uma ligacdo rigida pressupde uma continuidade dos esforcos e das deformacdes, sendo por isso menos
econdmicas, no entanto consegue-se tirar um maior partido dos perfis utilizados quer nos pilares quer

nas travessas.

Uma ligagdo rotulada presume que a ligacdo ndo impede a rotagdo das barras, sendo uma ligagdo mais

econdmica.

No entanto o comportamento real das ligacGes é semirrigido, isto é, a ligacdo esta limitada na capacidade
de rotacdo e na capacidade de transmissdo dos esforgos, traduzindo-se num comportamento intermédio

entre as ligacOes rigidas e articuladas. [1]

Na Figura 2.20 estdo representados os diferentes comportamentos das ligagdes: | — Comportamento

articulado; Il — Comportamento semirrigido; Il — Comportamento rigido.

H= He e

= [ = 2

Figura 2.20 — Relacdo Momento/Rotacdo em ligacdes com diferentes rigidezes [1]

v

Como boa pratica em obra utiliza-se ligacGes aparafusadas, porque sdo mais simples de se executar com
qualidade do que a execucdo de uma liga¢do soldada. No entanto do ponto de vista do calculo, as ligagoes

soldadas sdo a forma mais facil de se garantir a rigidez da ligacao.

E de ressaltar que os parafusos podem ser aplicados com aperto simples ou pré-tensionados. Quando sdo
aplicados por aperto simples, estes durante o carregamento acabam por estar sujeitos a esforcos de

tracdo e a esforgcos de corte o que pode obrigar ao seu sobredimensionamento. Quando sdo pré-
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tensionados, os parafusos exercem uma forca de compressao entre as chapas e essa forca dara lugar a

uma elevada resisténcia por atrito, que vai permitir a transmissdo de carga entre as pec¢as unidas. [2]

As principais ligagdes num pértico metalico sdo: Pilar/travessa, Travessa/Travessa e Pilar/fundacdo. Todas

estas ligacdes estdo propensas a experimentar momentos fletores elevados.

2.5.1 Ligagdes Pilar/Travessa

Por norma as travessas dos porticos metdlicos industriais tém alguma inclinacdo e a tipica ligacdo de
pilar/travessa é apresentado na Figura 2.21, com os respetivos reforgos (esquadros e alma do pilar). Estes

reforcos tém a fungdo de:
e Aumentar a inércia da se¢dao nas zonas de ligacao, permitindo resistir a momentos elevados;
e Reduzir o comprimento de encurvadura.

De acordo com a Figura 2.21 é de notar que o banzo do pilar é furado para a conexao com os furos
realizados na chapa de extremidade que estd soldada a travessa. Em obra serd apenas necessario unir
estes dois componentes com parafusos pré-esforcados, minimizando-se a utilizacdo de soldadura em
obra, e obtendo-se uma ligacdo em que as soldaduras sao feitas em fabrica e em obra apenas sera
necessario a colocacdo de parafusos, tornando assim a rapidez de execucdo maior e economicamente

mais vantajosa.

'l\'r n‘]_r

Figura 2.21 — Ligac&o pilar/travessa [1]

2.5.2 Ligagdo Travessa/Travessa

Para haver continuidade de esforgos é necessario realizar a liga¢do entre travessas, uma tipica ligacdo de
travessas esta representada na Figura 2.22. Sob condic¢des de carga normal (for¢as descendentes) a parte

inferior da ligagdo estd em tensdo. Por vezes existe a necessidade de colocar mais parafusos de modo a
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resistirem aos esforgos, e por isso aumenta-se o comprimento da chapa de ligacdo. Consequentemente
acrescenta-se os esquadros que além de criarem estabilidade a ligagdo aumenta a resisténcia ao

momento fletor nesta localizagao.

Tal como na ligacdo pilar/travessa as ligacdes travessa/travessa sdo unidas por duas placas de

extremidade que sao furadas e soldadas em fabrica, permitindo a ligacdo com parafusos pré-esforcados

/.-

/

em obra. [1]

//

Figura 2.22 — Ligacdo travessa/travessa [1]

2.5.3 Pilar/Fundagdo
Existem dois tipos de ligacdo pilar/fundacdo distinguidos em funcdo da ligacdo: articulada ou encastrada.

Uma ligacdo articulada conduz a uma fundagdo mais econdmica, uma vez que apenas tem que resistir ao
esforgo axial e esforgo transverso. No entanto, podera conduzir a uma superestrutura menos econémica,

uma vez que 0os momentos passam a ser resistidos apenas pelo topo dos pilares.

A ligacdo encastrada conduz a uma fundacdo menos econdmica. No entanto, permite um melhor

aproveitamento da secg¢do dos pilares e assim reduzir o custo da superestrutura.

A ligacdo articulada mais comum é formada por uma chapa soldada a extremidade inferior do pilar e pela

colocagdo de chumbadouros posicionados o mais préximo possivel do seu eixo de rotagao.

A ligagdo encastrada mais utilizada consiste numa chapa soldada a extremidade inferior do pilar, com
chumbadouros afastados da linha de centro, com objetivo de se formar um binario na resisténcia ao

momento fletor. [1]

A Figura 2.23 representa um exemplo tipico de ligacdo pilar/fundagdo.
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Figura 2.23 - Ligacdo pilar/fundacéo

a) Articulada; b) Encastrada [1]

2.5.4 Categorias de ligagoes aparafusadas

O Eurocddigo 3 parte 1-8 fornece categorias de ligacdes aparafusadas e de acordo com cada categoria é
necessario realizar diversas verificacdes durante o dimensionamento dessas mesmas ligacdes, quer ao

corte quer a tragao, Figura 2.24.
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Categoria Critérios | Observagoes

Ligagdes ao corte

A Fops < Fopa Nio ¢ necessario qualquer pré-esforco.

resistente ao esmagamento Poderio utilizar-se as classes de parafusos

81° g S g <
s Fira = Fopa 46a10.09.

B Forgser & Fipacer Deverdo  utilizar-se  parafusos  pré-

resistente ao escorregamento no | F,gy <= Fopa e:fglga(195 das classes 8.8 ou 10.9. Pmala

estado limite de utilizacio resisténcia ao e?Lo11egalllellt0 no estado

F.ra = Fuora limite de utilizacdo. ver 3.9.

‘ Foes < Firg Deverdao  utilizar-se  parafusos  pré-

C esfor¢ados das classes 8.8 ou 10.9. Para a

resistente ao escorregamentono | Fyga = Fora resisténcia ao escorregamento no estado

estado limite ultimo s limite ultimo. ver 3.9.
YXFips = Nietra -
Nietrgs ver 3.4.1(1) c).

Ligacdes a traccao

Niao € necessario qualquer pré-esforco.

D Fira = Fira Poderio utilizar-se as classes de parafusos

nao preé-esforcada Fiza < Bppa 16a109.
By rq, ver o Quadro 3.4.
E Figs < Fipg D?'erﬁc; dunhlzar-se parafusos  pré-
i N 5 - 5 " g5es . .9.
pré-esforcada Foo < Bim esforcados das classes 8.8 ou 10.¢
: - F By ra. ver o Quadro 3.4

Figura 2.24 — Categorias de ligacOes aparafusadas [15]

Onde:
Fv,ea— Valor de cdlculo do esforco transverso por parafuso no estado limite ultimo
Fv,ra — Valor de cdlculo da resisténcia ao esforgo transverso por parafuso
Fo,ra— Valor de cdlculo da resisténcia ao esmagamento por parafuso
Fv,edser — Valor de cdlculo do esforgo transverso por parafuso no estado limite de utilizagao
Fsraser — Valor de calculo da resisténcia ao escorregamento por parafuso no estado limite de
utilizagdo

Fs,ra — Valor de calculo da resisténcia ao escorregamento por parafuso no estado limite ultimo
Nnet,rd — Valor de calculo do esforco normal resistente plastico de tragdo da secdo transversal util
Fiea— Valor de cdlculo da resisténcia a tragdo por parafuso

Fira — Valor de calculo da resisténcia a tragdo por parafuso

Bo,ra — Valor de cdlculo da resisténcia ao pungoamento da cabega do parafuso e da porca
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2.5.4.1 LigagOes ao corte

Conforme a categoria que cada ligacdo pertence estas devem ser projetadas segundo certas regras. Para

ligacOes ao corte, estas podem pertencer a categoria A,B e C.

De acordo com o EC3 parte 1-8 as ligacOes ao corte podem ser resumidas na Tabela 2.1.

Tabela 2.1 — LigagGes ao corte

Categoria Observacgdes do dimensionamento

Nesta categoria, deverao utilizar-se parafusos das
classes 4.6 a 10.9, inclusive. Ndao é requerido
qualquer pré-esforco ou quaisquer disposicoes

Categoria A especiais para as superficies em contato. O valor
Ligagdo resistente ao esmagamento de calculo do esfor¢o de corte no estado limite
ultimo n3do devera exceder o valor de célculo da
resisténcia ao corte nem o valor da resisténcia ao
esmagamento.

Nesta categoria, deverdo utilizar-se parafusos pré-
esforcados. Nao devera ocorrer escorregamento
no estado limite de utilizacdo. O valor de cdlculo
da forca de corte no estado limite de utilizagdo
ndo devera ser superior ao valor de calculo da
resisténcia ao escorregamento. O valor de calculo
do esforgo de corte no estado limite ultimo nao
devera exceder o valor de célculo da resisténcia ao
corte nem o valor de calculo da resisténcia ao
esmagamento.

Categoria B
Ligacdo resistente ao escorregamento no estado
limite de utilizacdo

Nesta categoria, deverdo utilizar-se parafusos pré-
esforcados. Ndo devera ocorrer escorregamento
no estado limite dltimo. O valor de calculo do
esforco de corte no estado limite ultimo nado

Categoria C devera exceder o valor de célculo da resisténcia ao
Ligacdo resistente ao escorregamento no estado | escorregamento, nem o valor de calculo da
limite Gltimo resisténcia ao esmagamento. Além disso no caso

de uma ligagdo tracionada, devera comprovar-se
gue, para o estado limite ultimo, ndo é excedido o
valor de calculo da resisténcia pldstica da se¢do
util que intercepta os furos dos parafusos.

2.5.4.2 LigagOes tracionadas
As ligacOes aparafusadas solicitadas a tragdo poderdo pertencer a categoria D e E.

De acordo com o EC3 parte 1-8 as ligagGes a tracdao podem ser resumidas na Tabela 2.2.
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Tabela 2.2 — LigacBes tracionadas

Categoria Observagdes do dimensionamento

Nesta categoria, deverao utilizar-se parafusos das
classes 4.6 a 10.9, inclusive. Ndao é necessario
qualquer pré-esforgo. Esta categoria ndao devera
ser utilizada no caso em que as ligacdes estejam
sujeitas a varia¢Oes frequentes do esforco de
tracdo. No entanto para esfor¢os das ag¢bes do
vento poderdo ser utilizadas.

Categoria D
Ligagdo ndo pré-esforgada

Nesta categoria, deverdo utilizar-se parafusos pré-
esforcados das classes 8.8 e 10.9 com aperto
controlado.

Categoria E
Ligacdo pré-esforcada

As secOes que tém ligacbes a tracdo ou emendas, a sua resisténcia é reduzida devido a reducdo da secao

e concentracdo de tensdes junto aos furos com ligacdes aparafusadas.

A reducdo da resisténcia em barras tracionadas, referida anteriormente, deve ser obtida com base numa

seccdo util reduzida Anet, referida na clausula 6.2.2.2 do EC3-1-1.

2.6 MATERIAIS

Os valores de calculo das propriedades dos materiais de acordo com o EC3 a adotar nos célculos deverao

ser os seguintes:
e Modulo de elasticidade: E = 210000 N/mm?
e Mddulo de distor¢3o: G ~ 81000 N/mm?
e Coeficiente de Poisson em regime eldastico: v=0.3
e Coeficiente de dilatacdo térmica linear: a = 12x10°® por K (para T < 1002C)

e Massa volimica: p = 7850 kg/m?3 ~ 77 kN/m?3

Os valores nominais da tensdo de cedéncia e da tensdo Ultima a tragdo de agos estruturais de acordo com

a norma EN 10025-2 encontram-se na Figura 2.25.
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Norma Espessura nominal t do componente da secc¢do [mm]
e t=40 mm 40 mm < t = 80 mm
classe de aco £ [N/mm’] £, [N/mm’] £, [N/mm’] £, [N/mm’]

EN 10025-2

S 235 235 360 215 360
S 275 275 430 255 410
S 355 355 490 335 470
S 450 440 550 410 550

Figura 2.25 — Valores nominais da tensdo de cedéncia (f,) e da tensdo ultima a tragao (fy) para acos

estruturais laminados a quente [8]

De acordo com o EC3 as classes de parafusos indicadas na Figura 2.26 sdo validas para se criarem as

ligacdes em obra, no entanto de acordo com o Anexo Nacional as classes recomendadas para utilizacdo

sdo: 4.6, 5.6, 8.8 e 10.9.

Classe do parafuso 4.6 4.8 5.6 5.8 6.8 8.8 10.9
T (N.-"mml) 240 320 300 400 480 640 900
fup (N/mm’) 400 400 500 500 600 800 1000

Figura 2.26 — Valores nominais da tensdo de cedéncia, f,, e da tensdo de rotura a tragao, fu, para

parafusos. [15]

Apenas os parafusos das classes 8.8 e 10.9 poderado ser utilizados como parafusos pré-esforgados.
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3 ACOES DE PROJETO

No dimensionamento de qualquer estrutura deve ter-se em conta todas as a¢des a que a estrutura ird

ficar sujeita durante o seu tempo de vida.

Os pavilhdes metalicos sdo estruturas que também estdo suscetiveis a diversos tipos de agdes, de entre
as quais se de destacam: a¢Ges devido a prdpria utilizacdo da estrutura e agGes devido a fendmenos da

natureza/atmosféricos.

Para se quantificar o valor das a¢des a impor na estrutura, deve-se classifica-las como, acbes permanentes

e acOes variaveis, e combina-las entre si.

As regras para a quantificacdo de acGes sao definidas em Normas Europeias: Eurocddigo 0 [3], Eurocédigo
1, parte 1-1 acbes em estruturas [4], parte 1-3 acdes da neve [5] e parte 1-4 acbes do vento [6] e o
Eurocddigo 8 parte 1 acdes sismicas [7]. Com base em critérios probabilisticos, sdo determinadas as a¢oes

que atuam na estrutura.

As regras para a combinacdo de acdes segundo o Estado Limite Ultimo orientam-se por parametros
definidos no Eurocédigo 0 [3] onde se combinam as a¢Ges permanentes com as agdes varidveis, sendo

uma delas acdo de base e tendo em conta sempre o caso mais desfavordvel de combinacdo.
A combinacdo de acGes é feita através da equacdo (3.1):
(3.1)
Ed = Z Y6,jGkj Y010k T 2 Y0,i%0,i0k,i
jz1 i>1

Onde:

Gy; — Valor caracteristico da agdo permanente

Qx;— Valor caracteristico da agao varidvel

Va,i — Coeficiente de majoragdo da agdo variavel

Vs, — Coeficiente de majoragdo da agdo permanente

W, ;— Coeficiente de minoragdo da agdo variavel

Neste capitulo ir-se-a descrever o procedimento para a quantificacdo de agdes.
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CAPiTULO 3

3.1 AcOES PERMANENTES (G)

As acdes permanentes sdo as acdes com elevada probabilidade de acontecer durante um determinado
periodo de referéncia e cuja variacao de intensidade no tempo é desprezavel ou é sempre no mesmo

sentido até a acdo atingir um certo limite. [3]

3.1.1 Peso Proprio

No caso de carga peso prdprio, considera-se todas as acdes devidas ao peso dos elementos estruturais.

3.1.2 Restantes Cargas Permanentes

Neste caso de carga as acOes sdo habitualmente representadas por cargas uniformes. Considera-se para
estes casos os revestimentos da cobertura e das fachadas, os elementos de ligagao e outros pequenos

acessorios.

3.2 ACcCOES VARIAVEIS

Acdo cuja variacdo de intensidade no tempo nao é desprezdvel nem monotdnica. [3] Ou seja, sdo acdes
gue assumem valores com variagao significativa, em torno do seu valor médio, durante o tempo de vida

da estrutura. Considera-se para estes casos:
e Sobrecarga
e Acdo da Neve
e Acdo do Vento
e VariagOes de temperatura
e Sismos
e Atritos em aparelhos de apoio

e PressOes hidrostaticas e hidrodinamicas

3.2.1 Sobrecarga

A sobrecarga foi quantificada de acordo com a NP EN 1991-1-1 [4]. No caso de estudo a apresentar, apenas
se terd um piso, desta forma para o dimensionamento dos pdrticos, apenas ter-se-4 em conta a

sobrecarga da cobertura. Para se poder quantificar a sobrecarga na cobertura, escolhe-se a respetiva
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categoria de utilizagcdo Figura 3.1. Para cada categoria existe um valor diferente de sobrecarga. Neste caso

de estudo, usa-se a Categoria H, Figura 3.2.

Categoria

Utilizacio especifica

H

Coberturas nio acessivels, excepto para operagoes de manutengio e
reparacio correntes

Coberturas acessivels com utilizagdes definidas nas Categorias A a
G

Coberturas acessivels
aterragem de helicopteros

para utilizagies

especiais, tais como

Figura 3.1 — Categorias de coberturas [4]

Cobertura

e
[kN/m]

Categona H

0.4

drea da cobertura.

NOTA: A sobrecarga uniformemente disiribuida g, pode aciuar em tode ouw em parie da

Figura 3.2 — Sobrecargas em coberturas da Categoria H [4]

3.2.2 Acadoda Neve

A ac¢do da neve foi quantificada de acordo com a NP EN1991-1-3 [5] e é classificada como uma agdo

variavel e estatica.

Para determinagao dos valores das cargas devido a a¢do da neve, o territério nacional é dividido em 3

zonas, de acordo com a Figura 3.3.
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B AN
b - zona Z4
o - zona 7,
[J-zora Z5

Figura 3.3 —Zonamento do territério nacional [5]

As cargas de neve em coberturas devem ser determinadas para situagdes de projeto através da expressao:

S=u XCp X Cy XSy (3.2)
Onde:

S —Valores da carga da neve (KN/m?)

U1 — Coeficiente de forma para a carga da neve

C. — Coeficiente de exposicao

C: — Coeficiente térmico

S« — Valor caracteristico da carga da neve ao nivel do solo

O valor do coeficiente de forma u; para a carga de neve ird depender do tipo de cobertura. A NP EN1991-
1-3 define disposi¢des de carga da neve ndo deslocada (caso (i)) e deslocada (casos (ii) e (iii)). Na Figura

3.4 apresenta-se os varios coeficientes de forma para coberturas de duas vertentes.
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Casolll py(en) ‘ Hi(ae)
caso) 0 Spuar) Hi( @)
Caso (i) pyy(an) 0,5u:( )

@ @ |

Figura 3.4 — Coeficientes de forma para a

carga da neve — Cobertura de 2 vertentes [5]

Os valores de u; e Y, estdo representados na Figura 3.5.

Angulo de inclinacio

0%=a=30° 30° =a = 60" a = 60°
da vertente a
Ay 0.8 0,8(60 - a)/30 0,0
Hy 0,8+0,8ar20 16 -

Figura 3.5 — Coeficientes de forma para a carga da neve

Em relacdo ao coeficiente de exposi¢cdo C. a norma refere que devera usar-se o valor normal de 1.0, que
corresponde a uma topografia normal (zonas nas quais ndo ha uma remocao significativa da neve pelo
vento devido a configuracdo do terreno e a existéncia de outras construgdes vizinhas), salvo

especificagdes diferente em funcdo da topografia, os valores recomendados encontram-se na Figura 3.6.

Topografia [ &
Exposta ao vente™ 0.8
Normat® 1.0
Abrigada® 1.2

a) Topografia exposta ao vento; zonas planas, sem obstdcules e expostas de todos os lados,
sem ou com pouco abrigo conferido pelo terveno, por construgdes mais altas on por
anrvores.

b

Topografia nosmal: zonas ms quais nio ha uma remocao significativa da neve pefo
vento, devido a configuracéo do terreno, & existéncia de omtras construgdes ou de
arvores.

Topografia alrigada: zonas tals que & construgdo em causa fica a um nivel
consideravelmente mais baivo que o do terreno circunaante ou que esta rodeada por
arvores altas e'ou por outrasconstrugoes mais altas,

C

Figura 3.6 — Valores recomendados de C. para diferentes topografias

O coeficiente térmico C: tem em conta a reducdo das cargas da neve em coberturas com elevada

transmissdo térmica ( > 1 W/mZ2.K). Nas situacdes correntes considera-se C; = 1.0.

Os valores caracteristicos da carga da neve ao nivel do solo, Sk, sdo determinados por:
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S, =c <1 N (5%)2> (3.3)

Onde:
Sk— Valores caracteristicos da carga da neve ao nivel do solo (KN/m?)

C, — Carga da neve ao nivel médio das dguas do mar (KN/m?)

0.20 zona Z,

0.30 zona Z;
c{
0.10 zona Z;

H — Altitude do local, em metros

Para a combinacdo da acao da neve os valores reduzidos encontram-se na Figura 3.7.

Altitude H i oy Uy
H>1000m 070 050 0.20
H =1000m 050 020 0

Figura 3.7 — Valores reduzidos

para a acao da neve [3]

3.23 Agdo do Vento

A quantificacdo da a¢do do vento é feita de acordo com NP EN1991-1-4. A for¢a do vento varia em funcdo
do tempo e atua diretamente sobre as superficies das estruturas. Caso a estrutura tenha locais abertos a

forca do vento ira atuar também nesses locais.

A acdo do vento atua sob a forma de pressdes nas superficies dos elementos, resultando dai forgas

perpendiculares a essas mesmas superficies.

De acordo com a norma, as agdes do vento sdo calculadas através de valores caracteristicos. Estas a¢des
sao determinadas a partir de valores de referéncia da velocidade do vento ou da pressdo dinamica. Os
valores de referéncia sdao valores caracteristicos cuja probabilidade anual de serem excedidos é de 0.02,
0 que equivale a um periodo médio de retorno igual a 50 anos. O efeito do vento na estrutura depende

da dimensdo, da forma e das propriedades dinamicas da estrutura. [6]
A pressdo exercida pelo vento nas superficies exteriores, w,, é obtida através de:

We = qp(Ze) X Cpe (3.4)
Onde:
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gpn(Z) — Pressao dinamica de pico
Z — altura de referéncia

Cy, — coeficiente de pressdo

A pressao exercida pelo vento nas superficies interiores, w;, é calculada através de:

w; = qp(Z;) X Cp; (3.5)

A pressdo dinamica de pico, gp(z), é calculada por:

qp(2) = Ce(2) X qp (3.6)

Onde:

Ce(z) — Coeficiente de exposicdo

g» — Pressao dinamica de referéncia

A pressao dinamica de referéncia, g, é calculada por:

1 3.7
qp=5><p><1/b2 37)

Onde:

p — Massa volumica do ar, 1.25 Kg/m?

V, — Valor de referéncia da velocidade do vento

O valor de, Vp, é o valor de referéncia do vento, definido em fung¢do da dire¢do do vento, a uma altura de

10 metros acima da superficie de um terreno de categoria Il.

De acordo com a NP EN1991-1-4, o valor basico da velocidade de referéncia do vento, V0, é o valor
caracteristico da velocidade média do vento referida em periodos de 10 minutos, independente da sua
direcdo e da época do ano, a uma altura de 10 metros acima do nivel do solo em campo aberto, vegetagao

rasteira e obstdculos isolados (separados entre si de pelo menos 20 vezes a sua altura). [6]

Vb = Cair X Cseqson X Vb,O (3.8)
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Onde:
Cair — Coeficiente de direcao (recomendado pelo Anexo Nacional = 1)

Cseason — Coeficiente de sazonal da época do ano (recomendado pelo Anexo Nacional = 1)

V0 — Valor basico da velocidade de referéncia do vento

Para efeitos da quantificacdo do valor basico da velocidade de referéncia do vento, V0, considera-se duas

zonas distintas em Portugal.

Zona o [m's]
A 27
B 30

Figura 3.8 — Valor basico da
velocidade de referéncia do

vento [6]

Zona A — a generalidade do territdrio, exceto as regidoes pertencentes a zona B.

Zona B —os arquipélagos dos Acores e da Madeira e as regides do continente situadas numa faixa costeira

com 5 Km de largura ou a altitudes superiores a 600 metros. [6]

Para o calculo do coeficiente de exposicdo é necessario saber-se qual a categoria do terreno, em estudo,

pertence. Desta forma recorrendo a Figura 3.9 é possivel determinar a categoria do terreno.
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. Zp Zmin
Categoria de terreno
[m] [m]
I Zona costeira exposta aos ventos de mar 0,005 1
I Zona de vegetacio rasteira, tal como erva, e obstaculos
isolados (arvores. edificios) com separacdes entre s1 de, 0,05 3
pelo menos. 20 vezes a sua altura
I Zona com uma cobertura regular de vegetacio ou edificios,
ou com obstaculos 1solados com separacdes entre si de, no 03 8
maximo, 20 vezes a sua altura (por exemplo: zonas ’
suburbanas. florestas permanentes)
IV Zona na qual pelo menos 15 % da superficie esta coberta 10 15
por edificios com uma altura média superiora 15 m ’
NOTA 1: As categorias de terveno I, I e IT estdo ilustradas em 4.1
NOTA 2: O cogficiente de rugosidade, c(z), € ilusirado na Figura NA. 1.

Figura 3.9 - Categoria e parametros de terreno [6]

O coeficiente de exposicdo C.(Z) é representado na Figura 3.10, em fungdo da altura da estrutura (Z).

100 T

90 o

L=

70 P

L

Altura z {m)

1,0 15 20 25 30 35 40 45
Coeficiente de exposicio

Figura 3.10 — Coeficientes de exposi¢ao [6]

A Figura 3.11 demonstra a pressado resultante exercida numa parede, numa cobertura ou num elemento,

tendo em conta o sinal positivo ou negativo.
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Mg
— POS__ | Pressiointerna |__, |_, neg — POS___ | __ | Pressdointerna |, __, neg
—_— positiva — | — — | — negativa | —
777777 7. TT7T7777777  TTTTTII77777 TT7T77777
(a) (b)

Figura 3.11 — Pressao interior positiva (a) Pressdo interior negativa (b) [6]

As pressOes do vento em paredes verticais em edificios de planta retangular, dependem da relagdo h/b.
No caso de estudo desta projeto h < b, e a cobertura serd de duas aguas, desta forma irei abordar apenas

estas duas solugdes.

Na Figura 3.12 esta representado como varia a pressao do vento ao longo da altura da parede do edificio,
para situacdoes em que h < b e na Figura 3.13 esta representado as zonas de acordo com a dire¢do do

vento e comprimentos de paredes de fachada.

b
« 0 —
i z,=h G5(2)=0,(2,)
h< b h 5 »

Figura 3.12 — Altura de referéncia, z., e perfil de pressdo dinamica [6]
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i d
} .
Alcado parae<d
vento
f’fﬁﬁhﬁ-n—x
= T h
4 4  vento
s====== Alcado====-"* — |A B c
Qo o ol
Alcado parae>d Alcado para e > 5d
vento
A B h vento A h
o o o S e o o
[+ i
|f_| 8l | a5 :i I .
o T
ff___f" “‘Ha - "“HH
~ " — h
vento
A . vento A
7, 7 T, Y, e a

Figura 3.13 — Zonas em paredes verticais [6]

Na Figura 3.13, estdo definidas as zonas de pressdo exterior para paredes verticais de edificios de planta

retangular, em que, e, € o menor valor entre b e 2h.

Na Figura 3.14 estdo representados os valores de Cye10€ de Cpe; em fungdo da relagdo h/d. Para valores

intermédios de h/d devera fazer-se uma interpolagdo linear.
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Zona A B C D E
hid Cpeld Cpal Cpa10 Cpal Cpz10 Cpel Cpal0 Cpel Cpe.l0 Cpal
A) -1,2 -1,4 -0.8 -1,1 -0,5 +0.8 +1,0 -0,7
1 -1,2 -1.4 -0.8 -1,1 -0,5 +0.8 +1,0 -0,5
=025 -1,2 -1,4 -0.8 -1,1 0,3 +0,7 +1,0 -03

Figura 3.14 — Valores recomendados dos coeficientes de pressao exterior para

paredes verticais de edificios de planta retangular [6]

O valor de C,. é diretamente proporcional a drea. No presente caso de estudo foi considerado que toda a

area era superior a 10 m?, por isso usou-se sempre o valor de Cpe 10.

A acdo do vento em coberturas ird depender da inclinacdo, altura da cobertura, dimensdes e nimero de

vertentes.

Para o caso de estudo presente, sendo este uma cobertura de duas aguas, apenas ir-se-a fazer referéncia

a esse tipo de coberturas.

A Figura 3.15 ilustra o caso de uma cobertura de duas vertentes, cujos coeficientes Cpe S& encontram na

Figura 3.16 e Figura 3.17 de acordo com a orienta¢do do vento.
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vento vento
el o
g=0 8=
ax>0  LAT AT e @ Taco
:::::::::::::::1 h L] I
PO PO OO L O L E i irry
cumeeira
amI F
vento =0 |G| H |4 1 b

au’d-I F

p—s{ei1d  f—eit0

w] s
H I

cumeeira
vento 8=90° L b
/" s
H 1
ald I F

Figura 3.15 — Zonas em coberturas de duas vertentes [6]
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40

i Zona; Direccgéio do vento #=0°
Angulo &
de incli- F G H I I
nagio o
Cpe, 10 Cpel Cpel0 Cpe 1 Cpe, 10 Cpe Cpe, 100 Cpel Cpe b Cpel
450 06 06 08 07 10 15
30° 1.1 20 0.8 15 08 0.6 0.8 14
15° 25 28 13 20 0.9 12 05 0.7 1.2
+0.2 02
-57 -2.3 2.5 -1.2 -2.0 -0.8 -1.2
-0.6 -0.6
-1.7 2.5 -1.2 -2.0 0.6 -1.2 +),2
50 -0.6
+0.0 +0.0 +0.0 -0.6
-0.9 | -2,0 -0.8 ‘ -1 -0.3 -0.4 -L.0 -1.5
15°
+0.2 +0,2 +0.2 +0.0 +0.0 +0.0
-0.5 | -1.5 -0.5 ‘ -1.5 -02 -0.4 -0.5
307
0.7 0.7 +0.4 +0.0 +0.0
0.0 0.0 -0.0 -0.2 -0.3
45
0,7 +0.7 +0.6 +0.0 +0.0
60" 0.7 +0,7 +0,7 -0.2 -0.3
75° +0.8 +0.8 +0.8 -0.2 -0.3
NOTA 1 : Com 8 = 0° ¢ para inclinagdes enfre & = -3° e @& = +=45° a pressdo varia rapidamente entre valores
posifivos e negativos na verfente virada a barlavento, razdo pela qual sdo fornecidos valores positivos e negafivos.
Fara estas coberturas deverdo ser considerados quatre casos, em gque os valores maiores ou menoves em fodas as
dreas F, G e H sdo combinados com os valores maiores ou menores nas dreas I e J. Ndo € permitida a mistura, numa
mesma vertente, de valores positivos com valores negativos.
NOTA 2: FParva angules de inclinagdo intermédios enfre dngulos com ¢ mesme sinal, poderd ser efectuada uma
interpolagdo linear entre valores com o mesmo sinal. (Ndo efectuar interpolagdo enfre o= +5% e of = -3°, mas anfes
ufilizar os valoves relatives as coberfuras em tervage indicados em 7.2.3). Oz valores iguais a 0,0 sdo fornecidos para
efeitos de interpolagdo.

Figura 3.16 — Coeficientes de pressdo exterior para cobertura de duas vertentes, direcdo

do vento 6 =02 [6]

) Zona: Direccdio do vento = 90°
Angulo de G H I
inclinacio &
Cpeln Cpe.l Epelo Cpel Cpe 10 Cpel Cpe.t Cpu,

457 14 2.0 -1,2 2,0 -L0 -1.3 09 -1.2
307 -15 2, 1,2 2,0 -1,0 -13 08 -1.2
-15° -1.9 2.5 -1,2 -2.0 0.8 1.2 0.8 -1.2
-5 -1.8 2.5 -1,2 -2.0 -0.7 1.2 0.6 -1.2
5° -L6 22 -13 2.0 0.7 -1,2 0.6
15° -13 2.0 -13 2,0 0.6 -1,2 0.3
30° -L1 -1.5 -1.4 2.0 0.8 -1,2 0.3
45° -L1 -1.5 -1.4 2.0 0.9 -1,2 0.3
60” -1.1 -1.5 -1,2 -2.0 0.8 -1,0 0.5
75° -1.1 -1.5 -1,2 -2.0 0.8 -1,0 05

Figura 3.17 - Coeficientes de pressdo exterior para cobertura de duas vertentes, direcdo

do vento 6 =902 [6]
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De acordo com a NP EN1991-1-4, os valores positivos e negativos na mesma vertente ndo devem ser
usados em simultaneo e para angulos de valores intermédios sera necessario proceder a uma interpolagdo

linear entre valores com o mesmo sinal.

3.3 AcA0 DO SiIsmo

A protecdo da vida humana e a prevencao de colapso de estruturas como resultado da acdo sismica
constitui um dos maiores cuidados para os projetistas de estruturas. No caso de haver um sismo de
elevada magnitude ndo é possivel garantir que a estrutura consiga resistir aos esforcos maximos obtidos
por esta acdo, no entanto tenta-se minimizar os prejuizos quer em materiais quer em vidas. A

regulamentacdo para o dimensionamento sismico é feita através da NP EN 1998-1 [7].

No cdlculo da resisténcia aos sismos de uma estrutura sdo considerandos dois tipos de a¢do sismica: acao
sismica tipo 1 e agdo sismica tipo 2. De acordo com a cldusula 3.2.2 da mesma norma, esta acdo é
representada por um espectro de resposta eldstica da aceleracdo a superficie do terreno para os dois

tipos de agdo sismica (tipo 1 e tipo 2).

As estruturas metalicas possuem um melhor comportamento sismico do que a maioria das estruturas
correntes. Isto acontece porque o aco é um material muito ductil em comparagdao com outros materiais,

nomeadamente o bet3do.

Além da vantagem de ductilidade, a maior parte dos pavilhdes metdlicos, sdo constituidos por um Unico
piso, os porticos tém um Unico vao igualmente espagados (simplicidade estrutural e uniformidade), e tém
um menor peso associados, o que para além de reduzir os esfor¢os de 12 ordem induzidos pelos sismos,
provoca efeitos de 22 ordem inferiores, quando comparados com um deslocamento idéntico numa

estrutura de betdo armado.

A simplicidade estrutural, caracterizada pela existéncia de trajetdrias claras e diretas de transmissdo das
forcas sismicas, é um objetivo importante a cumprir dado que a modelagdo, a analise, o
dimensionamento, a pormenorizagdo construtiva e a construcdo de estruturas simples estdo sujeitas a
uma incerteza muito menor e portanto a previsdo do seu comportamento sismico é muito mais fidvel. A

uniformidade é caracterizada por uma distribuicdo regular, quer em planta quer em altura. [7]

A simplicidade e uniformidade dos pavilhdes industriais metalicos torna a analise sismica, de acordo com
a NP EN1998-1, muito mais simplificada no ponto de vista da previsdo do seu comportamento quando
incide um sismo. No entanto, para locais do pais suscetiveis a risco sismico deve ter-se em atenc¢do esta

agao na estrutura.
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A acdo sismica resulta de um conjunto de vibragdes do solo, que por sua vez sdo transmitidas a estrutura
durante a ocorréncia de um sismo, com isto verifica-se que a estrutura ndo responde a forgas aplicadas
diretamente sobre si, mas sim aos movimentos transmitidos pelo solo. Desta forma, a resposta ao sismo
das estruturas estdo ligadas as propriedades do solo. Deve-se por isso, e dependendo do grau de
importancia da estrutura, fazer-se o estudo geolégico/investigacdo do solo. De acordo com a NP EN 1998-

1 é necessario definir-se o tipo de solo Figura 3.18.

Tipo de Pardmetros
terreno Descrigiio do perfil estratigrafico veso (mfs) @m;‘;}gﬂm‘l ¢ (kPa)

Focha ou outra formagdo geologica de tipe
A rochoso, que inclua, no maximo, 5 m de = 800 - -
material mais fraco a superficie

Depasitos de areia muito compacta, de seixo
(cascalho) ou de argila muito rija, com uma
espessura de, pelo menos, varias dezenas de
metros, caracterizados por um aumento
gradual das propriedades mecanicas com a
profundidade

Depaosites profundes de areia compacta ou
medianamente compacta, de seixo

c (cascalho) ou de argila nja com uma 180 — 360 15-30
espessura enfre varias dezenas e muitas
centenas de metros

Depasitos de solos ndo coesivos de
compacidade baixa a média (com ou sem
D alguns estratos de selos coesives moles), ou <180 <13 <70
de solos predominantemente coesivos de
consisténcia mole a dura

Perfil de solo com um estrato aluvionar
superficial com valores de v, do tipo C ou D
E e uma espessura entre cerca de Sme 20 m
sifuado sobre um estrato mais rigide com
v, = 300 m's

Depasites constifidos ou contendo um
estrato com pelo menos 10 m de espessura
5 de argilas ou siltes moles com um elevado
indice de plasticidade (PI > 40) e um
elevado teor de dgua

Depasitos de solos com potencial de
ligmefacgdo, de argilas sensiveis ou qualgquer
outro perfil de terreno ndo mcluido nos tipos
A-Eoulf

360 - 800 >

Lh
L=]
W
i
]
[=1]

< 100

]
(indicativo) - 10-20

Figura 3.18 —Tipos de terreno [7]

De acordo com a presente norma, os edificios dividem-se em 4 classes de importancia, Figura 3.19, em
fungdo das consequéncias do colapso em termos de vida humana e econdmicas. De acordo com a classe

de importancia determina-se os coeficientes de importancia a adotar, yI, Figura 3.20.
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Classe de
importancia

Edificios

I

Edificios de mmportinela menor para a seguranca publica, como por exemplo
edificies agricolas, etc.

o

Edificies comrentes, ndo pertencentes as outras categornas.

I

Edificies cuja resisténela sismica & importante tende em wista as
consequéncias assocladas ao colapso, como por exemple escolas, salas de
reundio, instihugdes culturais. ete.

v

Edificies cuja integridade em caso de sismo é de importinecia vital para a
protecgdo civil, como por exemplo hospitais, quartéis de bombeiros, centrais
eléciricas. etc.

Figura 3.19 — Defini¢do de classe de importancia [7]

Classe de Accao sismica Accao sismica Tipo 2
Importancia Tipo 1 —
Continente Acores
I 0.65 0.75 0.85
o 1.00 1.00 1.00
1 1.45 1.25 1.15
v 1.95 1.50 1.35

Figura 3.20 — Coeficientes de importancia yI [7]

ACOES DE PROJETO

O territério Portugués é afetado por atividade sismica, com mais intensidade no centro, sul e ilhas. Esta

atividade sismica esta associada a fratura que se desenvolve desde os A¢ores prolongando-se ao estreito

de Gibraltar, separando as placas Euro-Asiatica e a Africana. Estas placas quando entram em colisdo

originam dois tipos de sismos, Tipo 1 e Tipo 2.

A ac¢do do sismo Tipo 1 é caracterizada por ter uma magnitude moderada e pequenas distancias focais.

Por outro lado, a agdo do sismo Tipo 2 é caracterizada por apresentar uma magnitude elevada e grandes

distancias focais.

Em Portugal continental, o pais estd dividido em varias zonas com um determinado zonamento sismico

para cada tipo de agao sismica, Figura 3.21, e a cada zona é caracterizada por uma aceleragdao maxima

de referéncia, agr, de acordo com cada Tipo de sismo, Figura 3.22.
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Acgio sismiea Tipo 1 Accéio sismica Tipo 2

Figura 3.21 — Zonamento sismico em Portugal Continental [7]

Accdo sismica Tipo 1 Accio sismica Tipo 2

Zona Sisnuca ag (m/s”) Zona Sismica az (m/s?)
1.1 25 21 2.5
1.2 2.0 22 2.0
1.3 1.5 23 1.7
14 1.0 24 1.1
i 0.6 25 0.8
1.6 0.35 - -

Figura 3.22 — Aceleragdo méxima de referéncia agr (m/s?) nas vérias

zonas sismicas [7]

O valor de cdlculo da aceleragao a superficie de um terreno do tipo A é caracterizada pela seguinte

expressao:
ag = vl X agg (3.9)

Onde:
ag — Valor de calculo da aceleragdo a superficie de um terreno do tipo A

yI — Coeficiente de importincia

agr — Valor de referéncia da aceleragdo maxima a superficie de um terreno do tipo A

A capacidade da estrutura dissipar energia é caracterizado por um coeficiente de comportamento (g).

Com a utilizagdo de um coeficiente de comportamento adequado as caracteristicas da estrutura é possivel
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através da utilizacdo de um modelo de andlise eldstica linear (modelo idealizado) determinar a resposta

da estrutura em regime nao linear (comportamento préximo do real).

Sendo os pavilhdes metdlicos por norma regulares em planta e em altura o valor bdsico do coeficiente de

comportamento, g,, pode ser determinado pela Figura 3.23.

Tipo estrutural DCM DCH
Sistema porticado. sistema misto, sistema de paredes -
acopladas 3.0a/a 4.5a/m
Sistema de paredes nio acopladas 3.0 4.0e/0n
Sistema torsionalmente flexivel 2.0 3.0
Sistema de péndulo invertido 1.5 2.0

Figura 3.23 - Valor bdsico do coeficiente de comportamento, g,, para sistemas
regulares em altura [7]
DMC — Comportamento de ductilidade médio

DCH — Comportamento de ductilidade elevado

Em que o valor de ay e a; sdo definidos da seguinte forma para sistemas porticados regulares em planta:

e Sistemas porticados ou sistemas mistos equivalentes a pérticos:

- edificios de um sé piso: o, / a; =1,1;
- edificios de varios pisos, pérticos com um sé tramo: o, / a1 =1,2;

- edificio de varios pisos, porticos ou sistemas mistos equivalentes a pdrticos com varios

tramos: o, / a1 =1,3.
Considerou-se um comportamento de ductilidade médio (DCM) para pdrticos metdlicos.

O valor do coeficiente de comportamento, g, para as a¢des sismicas horizontais, para ter em conta a

capacidade de dissipa¢do de energia, e é determinado a partir de:
q=4qo Xky =15 (3.10)

Onde:

go— Valor basico do coeficiente de comportamento

Kw — Coeficiente que reflete o modo de rotura predominante nos sistemas estruturais de paredes

(Kw =1, para sistemas porticados ou sistemas mistos equivalentes a pérticos)
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Os parametros que definem os espetros de resposta eldstica horizontais para as agdes sismicas tipo 1 e
tipo 2, em fungdo do tipo de terreno, sdo definidos de acordo com a Figura 3.24 para a¢des do tipo 1 e

pela Figura 3.25 para agbes do tipo 2.

felﬁl;j; Sz T3 (s) Tc (s) Ts (s)
A 1.0 0.1 0.6 2.0
B 1.35 0.1 0.6 2.0
c 1.6 0.1 0.6 2.0
D 2.0 0.1 0.8 2.0
E 1.8 0.1 0.6 2.0

Figura 3.24 — Valores dos parametros definidos do
espetro de resposta elastico para a Acao sismica Tipo 1

[7]

}_elﬁc;:; S Ts (5) Tc (s) I (s)
A 1.0 0.1 0.25 2.0
B 1.35 0.1 0.25 2.0
C 1.6 0.1 0.25 2.0
D 2.0 0.1 0.3 2.0
E 1.8 0.1 0.25 2.0

Figura 3.25 - Valores dos parametros definidos do

espetro de resposta elastico para a Agdo sismica Tipo 2

(7]

Em Portugal, para a defini¢do dos espectros de resposta eldsticos, o valor de S deve ser determinado

através de [7]:

para: ay; <1m/s? S = Smax
para:  1m/s? < a, < 4m/s? S = Smax — Sma3x_1 (ag—1)
para: ag >4 m/s? S=1

Onde:

ag— Valor de calculo da aceleragdo a superficie de um terreno do tipo A, em m/s?.

Smax — Parametro cujo valor é indicado nas Figura 3.24e Figura 3.25.
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O espectro de cdlculo permite, de acordo com o disposto na norma EN 1998-1, caracterizar o
comportamento de uma determinada estrutura em termos de capacidade de dissipacdo de energia,
obtida principalmente pelo comportamento ductil dos seus elementos e/ou outros mecanismos. A
determinacao destes espectros é feita através de uma analise eldstica, baseado num espectro de resposta
reduzido pelo coeficiente de comportamento, g. O coeficiente de comportamento é uma aproximacao da
relagdo entre as forgas sismicas a que a estrutura estaria sujeita se a sua resposta fosse completamente
eldstica com um amortecimento viscoso de 5% e as forgas sismicas que podem ser utilizadas no projeto,

com um modelo de anadlise elastica convencional [7].

Em seguida apresenta-se as férmulas utilizadas para o calculo dos espectros, preconizadas na EN 1998-1:

0<T<Tg: SH(T) = 5[2+T(2'5 2)] (3.11)
=1 =08 20U =g 3 T T3 '
2.5
TB STSTC SD(T) =a957 (312)
~ 2.5 T,
T.<T<Tp: Sy(T) 9> ¢ T (3.13)
= B.aq4
_ 2.5 TCTD]
T, <T: Sy~ %> g |12 (3.14)
= f.ag

Onde:
S4(T) — Espectro de célculo

B — Coeficiente correspondente ao limite inferior do espetro de célculo horizontal. O valor a

atribuir a p de acordo com o Anexo Nacional é de 0.2.

Como mencionado anteriormente, a analise sismica de pavilhGes industriais uniformes metalicos em
Portugal em locais de sismicidade reduzida ndo é tdo relevante em comparacdo com as a¢ées do vento e

da neve.
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3.4 ESTADOS LIMITES

3.4.1 Estados limites ultimos

O estado limite ultimo corresponde a uma condicdo que esta associada ao colapso da estrutura, e em

estruturas metdlicas essa condi¢ao depende da:
e Resisténcia das se¢Oes transversais;
e Resisténcia dos elementos em relagdo a fendmenos de encurvadura;
e Resisténcia a rotura de se¢des em zonas de ligacdes;

De acordo com o EC3 os coeficientes de seguranca a utilizar em edificios sao:

e ywo=1.00;
e yw =1.00;
[ ] Ym2 = 1.25.

3.4.2 Estados limites de utilizagao

O estado limite de utilizacdo corresponde a um estado que esta associado a condices especificas de
utilizacdo, em que no caso das estruturas metdlicas refere-se a condi¢bes limites de deformacdo e

vibracao.

Os estados limites de utilizagao, que devem ser verificados em estruturas em ago sdo de acordo com o

EC3:
e Deformacdes ou deslocamentos que afetam o aspeto ou a utilizacdo da estrutura;
e VibragGes ou oscilagdes que provoquem desconforto aos utilizadores;

o Deformagdes, deslocamentos, vibragdes ou oscilagdes que causem estragos nos acabamentos ou

em elementos estruturais principais e ou secundarios.

De acordo com o EC3 os valores recomendados para os limites dos deslocamentos verticais encontram-

se na Figura 3.26.
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Limites (Figura IL.4)
Condicoes
G g,
Coberturas em geral 1200 L/250
Coberturas utilizadas frequentemente por pessoas, para , 1
: N L/250 L/300
além do pessoal de manutencdo
Pavimentos em geral 1./250 /300
Pavimentos e coberturas que suportem rebocos ou outros . .
L P o 1L/250 L/350
acabamentos frageis ou divisorias nao flexiveis
Pavimentos que suportem colunas (a ndo que o
deslocamento tenha sido incluido na analise global para L/400 L/500
0 estado limite ultimo)
Quando O e possa afectar o aspecto do edificio L/250 -
Nota:
¢ No caso geral. L representa o vio da viga. Limites
anteriores

* No caso de vigas em consola, L representa duas vezes o
vao real da consola.

Onde:

Figura 3.26 — Valores recomendados para os limites dos deslocamentos

verticais [8]

|
I
e I8 < 8
o ' ~
0. B T ey« WY (I
D) Tt S ———— b | ,,.—"/ //
= s
‘T\\\ | ‘d: 7 L
2) S | 5
~~l_ L g
R .
i
K 1 1’4
A = A

Figura 3.27 — Deslocamentos verticais a considerar [8]

60— Contra flecha, posicdo inicial da viga sem carregamento

61— Flecha da viga, deformacdo da viga devido a cargas permanentes

6, — Flecha da viga devido a a¢des variaveis

Smax — Flecha méxima (8max= 81 + 62 - 80)
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De acordo com a clausula N.A —7.2.2(1)B do EC3, no caso de ndo serem acordados outros valores com o
dono de obra, os limites recomendados para os deslocamentos horizontais no topo dos pilares para as

combinacdes caracteristicas sdo as seguintes:
- Pérticos sem aparelhos de elevagdo: h/150
- Outros edificios de um sé piso: h/300
- Em edificios de varios pisos:
Em cada piso: h/300
Na estrutura globalmente: hy/500
Onde:
h — Altura do pilar ou do piso

ho — Altura da estrutura

L

\h

Figura 3.28 — Deslocamentos horizontais

em porticos [1]
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4 ANALISE ESTRUTURAL

4.1 METopos E MODELOS DE ANALISE PREVISTOS NO EC3

O dimensionamento de uma estrutura parte de um pressuposto modelo matematico, em que este
representa com o maior grau de aproximagdo possivel do comportamento real da estrutura. O
dimensionamento de uma qualquer estrutura é valido apenas se a analise do comportamento estrutural

for préximo da realidade.

No entanto, como os comportamentos reais das estruturas sdo bastante complexos adotam-se métodos
e modelos mais simplificados e proximos do comportamento real da estrutura. Ao admitir-se um modelo
mais simplificado esta-se a introduzir um “erro” entre o comportamento real da estrutura e o modelo
simplificado. O projetista tem de saber minimizar este “erro”, avaliando quais os efeitos/comportamentos

mais importantes na estrutura e aproxima-los o mais possivel da realidade.

Torna-se entdo fundamental ter-se no¢do de um conjunto de andlises disponiveis para uma maior

aproximacdo dos resultados obtidos face aos resultados da estrutura real.
A analise global de esforgos e deslocamentos numa estrutura metalica dependem de:

e Estabilidade global e dos seus elementos;

Deformabilidade e rigidez;

Comportamento das se¢des transversais;

e Ligagdes;

Deformabilidade dos apoios.

Em estruturas isostaticas a determinacao dos esforcos é feita através de uma andlise global elastica e em
estruturas hiperestaticas a determinacdo dos esforcos pode ser feita através de uma andlise global

eldstica ou analise global plastica.
De acordo com o Eurocddigo 3 [8], o dimensionamento poderd ser determinado através de:
e Andlises de primeira ordem;

e Andlises de segunda ordem.
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Segundo o EC3, a andlise deve basear-se em modelos de calculo da estrutura adequados e o método

utilizado deve ser coerente com as hipéteses de cdlculo.

Na Figura 4.1 estdo representados as possibilidades de andlises de se realizar a um pdrtico com
carregamentos estaticos. E de notar que & medida que a analise se torna mais complexa, esta se aproxima

mais do comportamento real da estrutura.

P P
Pl | v 1
. T

Figura 4.1 — Vdrios tipos de analise estrutural

(carga/deslocamento lateral) [9]

De acordo com a Figura 4.1:

1 - Analise elastica de primeira ordem — é a analise mais simples que se baseia na linearidade fisica e
geométrica. O material possui um comportamento eldstico e as condi¢Ges de equilibrio encontram-se
assentes sobre a geometria ndo deformada. O grafico, neste caso é uma linha que atinge a carga critica
elastica (corresponde a bifurcacdo de equilibrio calculada sem levar em conta a influéncia dos

deslocamentos em ag¢des externas).

2 - Andlise elastica de segunda ordem — nesta analise o comportamento do material mantém-se elastico,
no entanto, as equacdes de equilibrio encontram-se na geometria deformada, ou seja, possui uma nao
linearidade geométrica. Os deslocamentos aumentam rapidamente fazendo com que o grafico seja uma
curva que atinge um maximo correspondente a carga eldstica de rotura (a partir disso apenas é possivel

o equilibrio se o carregamento diminuir).

3 - Anédlise rigida-plastica de primeira ordem — considera-se comportamento rigido-plastico do material e
as condigBes de equilibrio sdo estabelecidas na geometria ndo deformada. Os deslocamentos sdo nulos

até que as a¢des externas alcancem o valor necessdrio para causar o aparecimento de rétulas plasticas
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suficiente para que a estrutura ou parte dela se torne num mecanismo. A partir desse instante o material

tem um comportamento plastico.

4 - Analise rigida-plastica de segunda ordem — idéntica a analise rigida-plastica de primeira ordem, exceto
o facto de as condicdes de equilibrio estarem representadas na geometria deformada, com o objetivo de

tornar a estrutura num mecanismo.

5 - Andlise elasto-plastica de primeira ordem — as condi¢des de equilibro encontram-se na geometria ndo
deformada. Sdo elaboradas varias analises elasticas utilizando um material eldstico (cada segmento é reto
devido ao material) e da-se o aparecimento de rétulas, tornando a estrutura mais deformavel. O primeiro

segmento até a formacao da primeira rétula plastica coincide com o da andlise eldstica de primeira ordem.

6 - Andlise elasto-plastica de segunda ordem — semelhante a anterior analise, apenas as condi¢bes de
equilibrio se consideram na geometria deformada. O primeiro segmento coincide quase com o da andlise
eldstica de segunda ordem e o trogo final com o da andlise rigida-plastica de segunda ordem, uma vez que

em ambos 0s casos o material tem um comportamento plastico e a estrutura é um mecanismo.

7 - Comportamento real — estes valores sdo adotados por terem sido obtidos experimentalmente. [9]

As distingdes fundamentais entre os tipos de andlise representados por cada curva na Figura 4.1 sdo: se o
equilibrio é calculado considerando a estrutura indeformada ou deformada e se é considerada ou nado a

plastificacdo das barras.

Ou seja, a analise global eldstica pode ser utilizada em qualquer estrutura para realizar o seu
dimensionamento exceto se as se¢des forem de classe 4, neste caso ter-se-a de utilizar se¢Ges efetivas
reduzidas. Esta analise baseia-se no pressuposto de que a relagdo tensdo-deformagao do material é linear

em toda a estrutura para qualquer agdo atuante.

A andlise plastica estd assente na hipdtese de que algumas sec¢es irdo plastificar-se, formando-se assim
rotulas plasticas, havendo neste caso uma redistribuicdo de esforcos para as zonas menos esforcadas.

Neste caso, é essencial que o material seja ductil e as se¢des sejam de classe 1.

O modo como se considera o modelo, sendo este deformado ou indeformado, permite classificar

teoricamente as analises em 12 ordem ou 22 ordem.

4.2 ANALISE DE 12 ORDEM E ANALISE DE 22 ORDEM

A escolha entre uma andlise de 12 ordem e de 22 ordem ira depender, de acordo com o EC3, de como o

modelo se comporta em relagdo aos esforgos, material utilizado e geometria da estrutura.
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A andlise de 12 ordem é assegurada pelo equilibrio da estrutura, considerando-a praticamente
indeformavel. Esta implicito que os deslocamentos existentes sdo pequenos e por isso ndo afetam o

equilibrio da estrutura, admite-se assim a hipdtese de haver eventualmente pequenos deslocamentos.

No momento em que os esforgos estdo atuar na estrutura, e esta tiver uma grande deformacgao,
nomeadamente deformacdes causadas por forcas axiais é necessdrio recorrer-se a uma andlise mais
cuidada. Além disso, caso os deslocamentos sejam elevados, de modo a criarem momentos adicionais e
consequentemente mais deformacao, entdo esta-se perante uma estrutura sensivel a efeitos de 22

ordem.

Estes efeitos de 22 ordem podem ser suficientes para reduzirem a resisténcia da estrutura, pois aumentam
os deslocamentos, os momentos e forgas na estrutura que ndo serdo analisadas caso se opte por uma
analise de 12 ordem. E de referir que os efeitos de 22 ordem s3o efeitos geométricos e nada tém em
comum o comportamento ndo linear dos materiais. A linearidade fisica dos materiais refere-se a
proporcionalidade entre as tensdes e as deformacdes, obedecendo assim a lei de Hooke. Quando o

material ndo obedece a esta lei, considera-se que o material ndo tem linearidade fisica.

A linearidade geométrica refere-se a proporcionalidade entre os esforcos aplicados e os deslocamentos
provocados na estrutura, quer angulares ou lineares. Logo, uma analise é geometricamente linear quando

é feita em andlise de 12 ordem e geometricamente nao-linear quando feita em andlise de 22 ordem. [10]

Numa andlise global, tanto eldstica como plastica, deve-se incluir efeitos de 22 ordem, caso estes se

justifiquem. Existem duas categorias de efeitos possiveis, Figura 4.2:
e Efeitos com deslocamento das barras/locais (P-6);
o Efeitos de deslocamentos nas interse¢Ges de elementos (P-A).

Estes efeitos ddo-se devido aos deslocamentos do pdrtico e geram esforcos e deformacgdes adicionais.
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Figura 4.2 — Efeitos de 22 ordem em pdrticos [14]

Na Europa, a andlise mais utilizada para pérticos metalicos é a andlise elastica de primeira ordem. Segundo
o EC3 é necessdrio considerar-se efeitos de segunda ordem, se estes se justificarem. Caso ndo seja

significativo opta-se por uma andlise de primeira ordem.

Pode-se utilizar uma analise de primeira ordem caso se verifiquem as seguintes expressoes:

F, s 4
Ay = Fﬁ > 10, em analise el3stica (4.1)
Ed
F, s £ s
aq. = —= =15, em andlise plastica (4.2)
Fgq

Onde:
o — Fator de carga pelo qual deve ser multiplicado o carregamento de cdlculo, para se obter a
carga critica de instabilidade global da estrutura.

Fer — Valor critico do carregamento associado a instabilidade elastica num modo global com

deslocamentos laterais, determinado com base nos valores de rigidez inicial.

Feq— Valor de calculo do carregamento da estrutura.

O valor de a.r é superior no caso da analise plastica, o que se deve ao fato de o comportamento estrutural
poder ser significativamente influenciado pela nao linearidade material no estado limite ultimo, ou seja,
no caso de se formarem rdtulas plasticas com redistribuicdio de momentos ou quando ocorrem

deformacgdes nao lineares significativas provocadas por ligagdes semi-rigidas. [8]
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O valor de a, pode ser encontrado utilizando um programa de célculo ou entdo segundo a expressao do

EC3 com o auxilio da Figura 4.3:

for = (%) (6:%) 3

Onde:

b1ed - Deslocamento horizontal relativo entre o topo e a base de um dado andar, devido as forcas

horizontais de cdlculo, acrescidas das forcas horizontais equivalentes as imperfei¢cdes globais.

h — Altura do andar em estudo.

Heq — Reacdo horizontais total no topo do andar.

Veq— Reacdo vertical total na base do andar.

O calculo da carga critica de acordo com a expressao (4.3) so é possivel caso as travessas inclinadas da
estrutura possuirem declives pouco acentuados (ndo superiores a 262) e a compressao axial nas vigas ou

travessas ndo ser significativa (Ned < 0,09 Ncr).

/
/
= P S
/
p /
/
h /
i Y
/
—_—/
L r;‘-n.______._
I

Figura 4.3 — Deslocamentos laterais numa estrutura porticada

ndo contraventada. [8]

Caso o valor de a.r seja menor que 10 para analises elasticas e 15 para andlises plasticas, a estrutura é
denominada de nés méveis e ter-se-a de contabilizar os efeitos de segunda ordem, e estes podem ser

realizados em duas alternativas:

e Andlise de 22 ordem rigorosa, recorrendo a um software apropriado. Este método permite
analisar individualmente os elementos da estrutura. Por outro lado, este método é mais

trabalhoso, por esse motivo é pouco utilizado.
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e Andlise de 22 ordem aproximada. E utilizada uma analise de 12 ordem amplificada, ou seja, usa-
se uma analise de 12 ordem tendo em conta os efeitos de 22 ordem. Nesta analise modificada as
aclGes aplicadas sdao amplificadas. Segundo o EC3, essa amplificacdo é feita através da
multiplicacdo das cargas horizontais (incluindo as imperfeicdes geométricas) por uma fator dado

por:

1 (4.4)

4.3 IMPERFEICOES

As estruturas metalicas sdo suscetiveis a imperfeicdes por mais que a sua execucao seja cuidada. De
acordo com o EC3, as imperfeicdes ocorrem devido a excentricidades nas ligacdes e cargas, falta de
verticalidade e linearidade dos elementos, sendo isto refletido em introducdo de cargas adicionais a

estrutura.
As imperfeicdes geométricas consideradas no EC3 s3o:
e ImperfeicGes globais dos pérticos (EC3 5.3.2 a));
e ImperfeicGes locais em elementos (EC3 5.3.2 b));
e Imperfeigdes dos sistemas de contraventamento (EC3 5.3.3).

Em porticos suscetiveis a ocorréncia de modos de encurvadura com deslocamentos laterais, o efeito das
imperfeicoes devera ser incorporada na analise global do pértico por meio de uma inclinagao lateral
equivalente do pilar (imperfeicdo global - Figura 4.4) e de deformadas iniciais dos elementos (imperfeicdes

locais).

Figura 4.4 — Imperfei¢des globais equivalentes (inclinagdo

inicial das colunas) [8]
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Alinclinacdo ¢ é determinada a partir da expressao:
¢ = o apam (4.5)

Onde:

¢o— Valor de base: 1/200
an — Coeficiente de reducdo, calculado em fungdo de h (metros) através de:

2 2
ap = —=mas 3 <a,<10 (4.6)

Vh

h — Altura da estrutura em metros
0m — Coeficiente de redugdo associado ao nimero de colunas num piso:

an = |05 (1 + %) 7

m — NUmero de colunas num piso incluindo apenas aquelas que estdo submetidas a um esforgo

axial Ned superior ou igual a 50% do valor médio por coluna no plano vertical considerado.

As imperfeicGes locais dos elementos associadas a encurvadura por flexao, sdo definidas por [8]:

€ (4.8)
L

Onde:

eo— Amplitude maxima do deslocamento lateral inicial, Figura 4.6.

L — Comprimento do elemento

As imperfei¢des globais, em analise global da estrutura, sdo expressas sob a forma de se considerar uma
inclinagdo inicial ® nos elementos verticais da estrutura (pilares) no sentido mais desfavoravel, ou seja,

no sentido dos deslocamentos horizontais provocados por forcas horizontais.
Segundo o EC3, poder-se-a dispensar uma analise de imperfei¢cdo global do pértico quando:

Hgg = 0,15V, (4.9)

No entanto, é possivel segundo o EC3 substituir a inclinacdo inicial por um sistema de forgas horizontais

equivalentes, através de um bindrio de forgas laterias horizontais equivalentes ao nivel de cada coluna.
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No caso das imperfeicOes das barras, estas também podem ser substituidas por um sistema de forgas
transversais equivalentes sob a forma de uma carga uniformemente distribuida e reacdo nos apoios,

Figura 4.5.

No entanto as imperfeicoes locais s6 tém de ser consideradas na andlise global da estrutura se for
efetuada uma andlise de 22 ordem que dispense a verificacdo de seguranca das barras aos fenémenos de
instabilidade. [10] No caso de os elementos serem posteriormente sujeitos a uma verificacdo de
estabilidade, com base nas verificacbes de seguranca da cldusula 6.3 da NP EN 1993-1-1, podera
desprezar-se o efeito das imperfeicdes locais na analise estrutural. Neste caso, a influéncia das
imperfeicdes locais ja esta incorporada nos modelos de calculo adotados, isto é, nas curvas de

dimensionamento dos pilares e vigas.

E importante referir que na base dos pilares do pértico, as forcas horizontais equivalentes devem ser
aplicadas imediatamente acima dos apoios, para que afetem os diagramas de esforgos transversos e
momentos fletores dos pilares, mas ndo alterem os valores das rea¢des horizontais nos apoios (estas

devem ser apenas devidas as forcas horizontais aplicadas).

falta de verticalidade deformadas 1niciais
N{,, N.“: N: d Nl a
l l l l 4 Nrsen
> d’NLa i — e_"—L
~8 Ney e,
!:', > €, ::> &
1 L
¢
4 Nl"1 €
e(bNFd i -  — L
NEJ N’:: NEa NEu

Figura 4.5 — Substituicdo das imperfei¢des iniciais por forgas horizontais

equivalentes [8]
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60

Curva de Andalise elastica Analise plastica
encurvadura
de acordo com o }
Quadro 6.2 &/ L € /L
a 1/350 1/300
a 1/300 1/250
b 1/250 1/200
c 1/200 1/150
d 1/150 1/100

Figura 4.6 — Valores de célculo das amplitudes das

imperfeicGes locais para elementos [8]




5 DIMENSIONAMENTO DE ACORDO cOM O EC3

5.1 CLASSIFICACOES DE SECOES

As sec¢Oes transversais dos perfis metalicos poderdo estar submetidas a esforgos de compressdo e/ou
momentos fletores, desta forma estdao sujeitas a fendmenos de encurvadura local (banzos e almas do

perfil) influenciando assim a sua capacidade resistente.

Desta forma o EC3, define quatro classes de se¢ées em funcdo da capacidade de rotacdo e da formacdo

de rétulas plasticas, clausula 5.5.2 (1):

e C(Classe 1: secGes transversais em que se pode formar uma rétula plastica, com capacidade de

rotacdo necessdria para uma analise plastica, sem redugdo da sua resisténcia; Figura 5.1.

M M

M,

Figura 5.1 — Comportamento das se¢des da classe 1 a flexao

(10]

e C(Classe 2: se¢Oes transversais que podem atingir o momento resistente pldstico, mas cuja

capacidade de rotacdo é limitada pela encurvadura local; Figura 5.2.
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fJ M, @.. @ @ ¢

Figura 5.2 — Comportamento das se¢des da classe 2 a flexao

(10]

e Classe 3: se¢Oes transversais em que a tensdo na fibra extrema comprimida, calculada com base
numa distribuicdo elastica de tensdes, pode atingir o valor da tensdo de cedéncia, mas em que a

encurvadura local pode impedir que o momento resistente plastico seja atingido. Figura 5.3.

M M
Py AR o e
T I S 5
4 "
/ H
7 o @ o

Figura 5.3 — Comportamento das secdes da classe 3 a flexao [10]

e Classe 4: secbes transversais em que ocorre a encurvadura local antes de se atingir a tensdo de

cedéncia numa ou mais partes da sec¢ao transversal. Figura 5.4.

Ou.<f,
) M M
Wi desiusaninicueeivesssvn Mo ieicniiasnccsssin
) [ 7k [ s L
B R 0
/\EL / EL
/ /'{
fy Moee < Mo o - ¢

Figura 5.4 — Comportamento das se¢des da classe 4 a flexao [10]

A classificagdo de uma sec¢do transversal, de acordo com o EC3, é de acordo com a classe mais

desfavoravel, sendo esta a classe mais elevada, e com base em alguns aspetos:
e largura e altura, tanto do banzo como da alma;
e Esforcos atuantes de flexdo e axiais;

e C(Classe do aco.
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Por norma, os perfis laminados a quente correntes, sdo de classes 1 e 2 para a maior parte das solicitacoes,

enquanto os perfis soldados e chapas sdo frequentemente de classe 3 ou 4.

Componentes infernos comprimidos

e e e el | msee
t*"u t"’";l todbe t - LH flexdo
—t s —k ([ | .
e A s AL ﬂ fole

| | Ak dh —

. Componente Componente solicitado . - . .- «
Classe solicitado 3 flexio 3 compressio Componente solicitado 3 flexdo e a compressdo
e f f f
Distribuicio das — — —
tensdes nos + + + | |ne
componentes c c c
(compressio - _
positiva) f_ — f|:
¥ ¥ ¥
quande o > 05: ¢t < 1;9651
1 c/t<72e c/t<33e 6
quando a<05: ot = —
a
456 =

2 c/t<83e c/t <38 a1

quande a < 05 : oft < Mie
o

f f

P ¥ ¥
Distribuicdo das — f
tensdes nos ' *
conmponentes c . c c
(compressio ;_ cl2
positiva)
fy W
42e

uindow > —-1: ¢t € —————
3 c/t<124e c/t <42 ey 0.67+033y

quando y < 1% et = 62e(1 —u},ll'{ —w)

T f, 235 275 355 420 460
e=,[235/1, )
: e 1.00 0.92 0.81 0.75 0.71

y =-1 aplica-se quando a tensdo de compressio o <{, ou quando a extensdo de tracgdo e, = £,/ E.

Figura 5.5 — Limites maximos das relagGes largura-espessura para componentes comprimidos

(Almas) [8]
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Banzos em consola
c
th [

t1
=

(Banzos) [8]

# -
t (tt
— — ——— 1
Seccdes laminadas Secgdes soldadas
Classe Componente solicitado 4 Componente solicitado a flexdo e a compressio
compressio Extremidade comprimida Extremidade traccionada
Distribuigio das oc 2
tensdes nos _ +
componentes H'I - c -— —
| N e, [nE
| —c— l—t—
Oe . Oe
1 c/t<9e clt<s— cltE——
o oo
. 10e 10e
2 c/t=10e clts— clt€——
o oA o
Distribuicio das + 7
tensdes nos — I= _ -
componentes T e i | g | |
(compressio | | |"—'| [ I.—_IC [ I.—_”
positiva) h
c/t<21efk_
3 c/t<14e v
Para k; ver a EN 1993-1-5
e= [235/F f, 235 275 355 420 460
- '\‘I i ¥
£ 1,00 0,92 0,81 0.75 0.71
Figura 5.6 - Limites mdximos das relagdes largura-espessura para componentes comprimidos
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Cantoneiras
Consultar também “Banzos em h | Nio se aplica a cantoneiras em
consola™ (ver pagina 2 de 3) ) contacto continuo com outros
componentes
t b
Classe Secgdo comprimida
Distribuigio —
das tensdes < N
na secgao +
(compressio
positiva)
b+l
3 h/t<iSe e — —<115¢
Seccdes tubulares
b | |d
N
Classe Seccio em flexdo e/ou compressio
1 d/t<50€°
2 d/t<70€’
3 d/t <90e’
NOTA: Para 4/t > 90¢* vera EN 1993-1-6.
fy 235 275 355 420 460
[- -
g=,/235/1, £ 1.00 0.92 0.81 0.75 0.71
' 1,00 0.85 0.66 0.56 0.51

Figura 5.7 - Limites maximos das rela¢Ges largura-espessura para componentes

comprimidos (Cantoneiras e se¢des tubulares) [8]

A classificacdo da seccdo depende da razdo entre ¢/t das zonas comprimidas, tanto do banzo como da
alma, depende dos esforcos atuantes (esforco axial e momento fletor) e da classe do a¢o adotada, Figura

5.5, Figura 5.6 e Figura 5.7.
¢ — Comprimento do elemento (total ou parcialmente) comprimido da se¢do transversal
t — Espessura do elemento comprimido da segao transversal

Na classificagdo da alma do perfil a esfor¢os de flexdao e compressao a classe da se¢do dependerd de um

parametro a (para se¢des de classe 1 e 2) ou de um pardmetro ¥ (no caso de se¢des de classe 3).

O parametro a, segundo o EC3, é calculado da seguinte forma:

1/h 1 Ny (5.1)
a—z<§+§xtwfy—(tf+r)>

Onde:

¢ — Dimensdo da alma;
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h — Altura total da sec¢ao;

Neq — Esforco axial atuante;
tw — Espessura da alma;

f, — Tensdo de cedéncia do ago;
ts — Espessura do banzo;

r — Raio entre a ligacdo da alma e do banzo.

O parametro W é obtido da seguinte forma:

W — Otragio (5.2)
Ocompressio

Nea  Mupaximo _ R (5.3)

Otracao = A + + X 2
y
_ Nga | Mmaximo h (5.4)
Ocompressio — T + 1— X\ = E
y
Onde:

o —Tensdo;

N — Esforco axial atuante;
A — Area da secdo transversal;
M — Momento fletor maximo;

l,— Momento de Inércia.

A classificacdo da secdo é obtida pela maior classe entre o banzo e a alma.
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5.2 CRITERIOS DE DIMENSIONAMENTO

Em podrticos metadlicos existem elementos sujeitos a tracdo, compressdao, momento fletor, esforco

transverso, flexdao composta e flexdo composta com compressao. Desta forma é necessario realizar

verificacdes de seguranca para todos os elementos se encontrarem em seguranga e ndo colocarem em

risco a estrutura.

Este projeto foca-se apenas em secdes de classe 1, 2 ou 3 e em perfis com se¢cdo duplamente simétrica

com banzos em | ou H. Desta forma todas as férmulas aqui representadas serdo para esta classe de se¢do

e material.

O EC3 fornece alguns coeficientes de seguranca a adotar,

Tabela 5.1 — Coeficientes parciais de segurancga e caracteristicas de agos estruturais

Sigla

Descri¢ao

Valor

VYmo

Coeficiente parcial de seguranca
para a resisténcia de secdes
transversais de qualquer classe

1.0

Ymai

Coeficiente parcial de seguranca
para a resisténcia de elementos
em relagdo a fendmenos de
encurvadura, avaliada através
de verificagdes individuais de
cada elemento

1.0

Ym2

Coeficiente parcial de seguranga
para a resisténcia a rotura de
secOes transversais tracionadas
em zonas com furos de ligacdo

1.25

Iy

Tensdo de cedéncia

Variavel

Fu

Tensdo ultima ou de rotura

Variavel

No dimensionamento de pérticos metdlicos, quer os pilares quer as travessas sdo elementos que estdo

sujeitos essencialmente a esforgos axiais e momentos fletores. Por este motivo o seu dimensionamento

é realizado em flexdao composta, e tendo em conta efeitos de encurvadura.
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5.2.1 Tragao

Os pavilhdes metdlicos contém elementos que se encontram a tracdo, sendo exemplo desses elementos

os tirantes, contraventamentos e barras em treligas.

De acordo com o EC3 e para a verificacdo da seguranca a tracao deve satisfazer a condicao:

N
Ed _ 1.0 (5.5)

Nt ra

Onde:
Neq — Valor de calculo do esforco atuante;
N:rs— Valor de cdlculo do esforco normal resistente de tracao.
O valor de cdlculo do esforgo normal resistente plastico de tragao é igual a:

Af, (5.6)
Nt ra = Npira = <—y>
Ymo

Onde:
A - Area da secdo transversal;

F, — Tensdo de cedéncia.

5.2.2 Compressao

O dimensionamento de perfis metdlicos a compressao tem um peso bastante relevante, pois as se¢des
transversais em compressao podem sofrer alguma instabilidade devido, regra geral a esbeltezas elevadas.
Ou seja, a compressao estd inteiramente relacionada a encurvadura, que é um fendmeno de instabilidade

que se carateriza pelo facto de existirem deformagdes transversais em elementos a compressao.

De acordo com o EC3 e para verificagOes da seguranca a compressao deve satisfazer a seguinte condicdo:

N
Ed <10 (5.7)

Nc,Rd
Onde:

N¢rs — Valor de cdlculo do esfor¢o normal resistente a compressao de uma secgao transversal.

O valor de N rq€é calculado através de:
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A 5.8
Nc,Rd = <i> =8

Ymo

5.2.3 Momento fletor

Em pdrticos metalicos o momento fletor, além do esfor¢o axial a compressao, estd bem presente com
valores bastante elevados. Desta forma ha que verificar as se¢des a este esforco de flexao, para isso a
secdo deve satisfazer a seguinte condicdo:

M
Ed _ 1.0 (5.9)

c,Rd

Onde:
Mgy —Momento de calculo atuante;
M rs—Momento de calculo resistente.

Conforme anteriormente referido, este projeto estd mais focada em célculo plastico de secdes e classes
de secdo 1, 2 e/ou 3 para sec¢Bes simétricas em | ou H, desta forma as expressdes aqui presentes sdo para

essa classe de secdo e material.

O momento de calculo resistente plastico para sec¢Ges de classe 1 ou 2 é dado por:

w, 5.10
M¢pa = Mpipa = Lfy,para secdes de classe 1 ou 2 ( )
Ymo
Weimi 5.11
M:rq = Mgipg = el}'/mm fy,para secoes de classe 3 ( )
Mo

Onde:
M,re — Momento fletor resistente plastico em relagdo a um eixo principal da sec¢ao transversal;
Meirs — Momento fletor resistente eldstico em relagao a um eixo principal da sec¢do transversal;
W, — Mddulo de flexdo plastico da se¢do transversal;

Weimin — Mddulo de flexdo eldstico minimo da segao transversal.

No caso de ocorrer flexdo desviada, fendmeno ocorrido em madres da cobertura, o calculo é realizado de

acordo com o EC3 pela seguinte expressao:

69



CAPITULO 5

Mo 1% TM...1° (5.12)
[T G gy

My,y,ra My 2 ra
Onde:
Myt — Valor de calculo do momento fletor atuante, em relagao ao eixo y-y;

M, s — Valor de calculo do momento fletor atuante, em relagdo ao eixo z-z;

Mn,y,ra — Valor de calculo do momento fletor resistente plastico reduzido pelo esfor¢o normal, em

relacdo ao eixo y-y;

Mn,zrs — Valor de cdlculo do momento fletor resistente plastico reduzido pelo esfor¢o normal, em

relacdo ao eixo z-z;
o =2, parasecgdesemleH;
B=5nmasPB =1, em que n = Neg/Npird

Caso Neg=0, Mnrd = Mpjra.

5.2.4 Esforgo transverso

As tensdes do esforco transverso desenvolvem-se em maior parte na alma do perfil, desta forma assume-

se que as tensdes tangenciais sdo resistidas apenas pela alma do perfil.

O valor de célculo do esforgo transverso atuante na seccdo transversal deve satisfazer a seguinte

condicao:
V
Ed <1,0 (5.13)
c,Rd
Onde:

Veqs — Valor de calculo do esforgo transverso atuante;
V. ra - Valor de calculo do esforgo transverso resistente.

Considerando um dimensionamento pldstico, o valor de V¢gq é:

Vera = VpLra =

v(fy/V3) <10 (5.14)

Ymo

Onde:

Vpirs — Valor do esforgo transverso resistente plastico;

70



DIMENSIONAMENTO DE ACORDO COM O EC3

A, — Area resistente ao esforco transverso.
De acordo com o EC3-1-1 na clausula 6.2.6 (6) no caso de existir esforco transverso é necessario verificar

a resisténcia da alma a encurvadura por esforgo transverso caso se verifique a seguinte expressao:

(5.15)

hw — Altura da alma da secao;
tw — Espessura da alma da secao;
€ — Fator que depende de f,;

n=1.0

5.2.5 Flexao com esforgo transverso

Quando uma secdo é submetida ao esforco transverso e momento fletor em simultdneo e ambos
apresentarem valores elevados, é necessdrio reduzir o momento resistente plastico. No entanto para

valores baixos do esforco transverso esta reducdo ndo tem um grande impacto.
Desta forma o EC3 estabelece o seguinte critério:

e Quando Ve < 50% do valor de cdlculo da resisténcia plastica ao esforgo transverso Vpirg, N30 é

necessario reduzir o valor de calculo do momento fletor resistente M rq.

e Quando Vg 2 50% do valor de cdlculo da resisténcia plastica ao esforgo transverso Vpirg, 0 valor

do momento resistente deve ser reduzido através de: (1-p)f,.

<2 Via >2 (5.16)
p= -1

5.2.6 Flexao composta

Em pavilhGes industriais, os porticos metalicos estdo sujeitos a esforgcos axiais e momentos fletores
estando assim sujeitos a flexdo composta. Em elementos com elevada esbelteza submetidos a esforcos
de flexdo composta com compressdo, o colapso tende a dar-se por encurvadura por flexdo (devido a

compressao simples) ou por encurvadura lateral (devido a flexdo).
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O comportamento de um elemento submetido a flexdo composta com compressdo resulta de uma
interacdo entre fendmenos de instabilidade e plasticidade, sendo ainda influenciado pelas imperfeicoes
geomeétricas e dos materiais. [11] Ou seja, além dos fenédmenos de encurvadura o comportamento dos
elementos ainda é influenciado por imperfeicoes de natureza geométrica (falta de linearidade, falta de
verticalidade, excentricidade das cargas ...) e dos préprios materiais (comportamento ndo linear, tenses

residuais ...), influenciando assim o comportamento teérico face ao comportamento real.

A verificagdo da seguranga de um elemento submetido a flexdo composta tem de ter em conta a
verificacdo da resisténcia das se¢Oes transversais e a verificacdo da resisténcia a encurvadura por flexao

ou encurvadura lateral do elemento.

Um elemento submetido a flexdo composta deve satisfazer o seguinte critério:

Mgg < My ra (5.17)
Onde:
Mh,rs— Valor de cdlculo do momento fletor resistente pldstico reduzido pelo esfor¢o normal.

Para o caso de secdes laminadas em | e H poderdo utilizar-se as seguintes expressdes de acordo com o

EC3:
Mpl,y,Rd(l — Tl) (518)
My yra = —1_o05q Mas My yra < Mpiyra
Onde:
N = Nea/Npird

a=(A-2b.t)/A mas a<0.5

Quando:n<a My rq = MpizRa (5.19)

n— a)z] (5.20)

Quando:n>a My prq = Mpizra [1 - (1 s

Para secGes duplamente simétricas em | e H, de acordo com o EC3 ndo é necessario reduzir o momento

plastico resistente em torno de yy se as seguintes condi¢cGes se verificarem:

Ngq < 0.25.Npl_Rd (5.21)
0.5. hy,. tW.fy (5.22)
FAS—————
Ymo

E ndo é necessdrio reduzir o momento pldstico em torno de zz se a condig¢do seguinte for verificada:
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M-ty fy (5.23)

Nggq <
E Ymo

5.2.7 Resisténcia a encurvadura por compressao

Em estruturas metadlicas a encurvadura por compressdo assume elevada relevancia, pois devido a elevada
resisténcia do aco os elementos apresentam em geral esbeltezas elevadas. A encurvadura por compressao
é um fenémeno de instabilidade que se carateriza pelo facto de existirem deformagGes transversais em

elementos a compressao.

Um elemento comprimido devera ser verificado em relagao a encurvadura através de:

N
Ed _ 10 (5.24)

Npra

Onde:
Ny rs — Valor de célculo da resisténcia a encurvadura do elemento comprimido.

O valor de Nprq é calculado através da seguinte expressdo para secgdes de classe 1 e ou 2:

X-A.fy (5.25)

Npra = ”
M1

Onde:

x — Coeficiente de reducdo para o modo de encurvadura relevante.

O valor de y é calculado através a seguinte expressao, e deve ser proximo de 1,0 para o dimensionamento

ser o mais rentdvel/econémico possivel.

X=;ma5)(<10 (5.26)
D+ D2 — 22 -
® = 0.5[1 + a(1-0.2) + 2?] (5.27)

Onde:
A — Esbelteza normalizada;

a — fator de imperfeicao.
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De acordo com o EC3 o valor do fator de imperfeicdo depende das curvas de encurvadura, Figura 5.8, e
estas dependem do tipo de perfil e secdo transversal, o eixo que sofre encurvadura, o tipo de aco usado

e certos limites tendo em conta a geometria do perfil, Figura 5.9.

Curva de encurvadura ao a b C d
Factor de imperfeicdo o 0.13 0.21 0.34 0.49 0.76

Figura 5.8 — Fatores de imperfeicao para as curvas de encurvadura [8]
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Figura 5.9 — Curvas de encurvadura em fungdo da secgdo transversal [8]

A esbelteza normalizada é obtida por:

o [Ady _Lerl
N, i 4

Onde:

(5.28)
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N¢ — Valor critico do esfor¢o normal associado ao modo de encurvadura eldstica relevante,

baseado nas propriedades da sec¢do transversal bruta;

L — Comprimento de encurvadura no plano de encurvadura considerado;
) . N ~ . . . 1
i — Raio de giracdo em relacdo ao eixo apropriado (l = \/;);

A1=93.9¢

€= /E (f, em N/mm?)
fy

O comprimento de encurvadura é calculado através da Figura 5.10, onde se encontram elementos lineares
isolados comprimidos axialmente com diversas condicGes de apoio. Paras estes casos os respetivos

comprimentos de encurvadura sdo bem conhecidos.

| { Ly

. 4

- | :
E -~ H i L
| i :

0.7L : | 21 :
; 0sL ! :
' 1
] [} |
' L \i

o J -~
IJP "} =

f ! 1

Figura 5.10 — Comprimento de encurvadura Lcr [11]

Uma outra forma de se obter o comprimento de encurvadura é através do método de Wood. Este método
consiste na relagdo entre o comprimento de encurvadura e o comprimento real que é avaliado em fungdo
de dois coeficientes n1 e n2, com base em dbacos para poérticos sem deslocamentos laterais e com
deslocamentos laterais. Este método surge para avaliar o comprimento de encurvadura de pilares
integrados em porticos, para os quais ndo existem certezas sobre a capacidade resistente a rotacdo dos

nos de extremidade da barra.

Em pérticos metadlicos o fendmeno de encurvadura deve ser levado bastante em conta. Este fendmeno
estd associado a secdes com elevado esforgo axial de compressdo, como é o caso das travessas e pilares.

No entanto, as madres da estrutura desempenham um papel bastante importante, pois estas servem de
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travamento, impedindo que no plano perpendicular ao plano ndo haja encurvadura, ou seja, segundo a

menor inércia do perfil, Figura 5.11.

<____.-<.---_-_--._-.-..----.-..--.----...-------‘ -

Figura 5.11 — Travamentos a
encurvadura por madres, quer no pilar

quer na travessa. [16]

5.2.8 Encurvadura lateral

A encurvadura lateral consiste na deformagdo lateral da parte comprimida de uma seccdo (banzo
comprimido em secgdes | e H) de um elemento sujeito a flexdo em torno do eixo y-y (eixo de maior inercia

da segdo). [11]

Em estruturas metalicas com secc¢Bes abertas em | ou em H (se¢Ges com baixa rigidez de torgdo e flexdo

lateral), normalmente estdo condicionadas pela encurvadura lateral, Figura 5.12.

Em pdrticos metalicos acontece este fendmeno quer nas travessas, quer nos pilares, com mais significado

em zonas junto as ligacdes (momentos mais elevados).
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Figura 5.12 — Encurvadura lateral numa viga

(11]

As zonas junto as ligacoes, referidas anteriormente, sdo locais do pdrtico onde os momentos sdo mais

elevados, como é o caso na zona superior do pilar e na zona da travessa junto ao pilar Figura 5.13.

Os porticos estdao submetidos a forgas descendentes (cargas permanentes, sobrecargas, neve) e a forcas
ascendentes (vento), Figura 5.13. Desta forma e dependendo da combinacgéao utilizada como a mais critica,

certos trocos da travessa irdo estar a compressao e outros irdo estar a tragao.
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/

m\\\\_\\\\\

T SN,

Momento fletor provocado por forcas descendentes

1L

Momento fletor provocado por forgas ascendentes

Figura 5.13 — Momentos fletores em pdrtico

No caso de o momento fletor provocado por forgas descendentes ser o mais critico, existird momentos
negativos, na travessa, proximos do pilar e positivos proximos da cumeeira. Desta forma na travessa
proximo do pilar havera compressdes na parte inferior do perfil da travessa, ficando assim suscetivel a
ocorréncia de encurvadura lateral. Para a secdo resistir a encurvadura lateral neste local, deve-se colocar
travamentos. O modo habitual de realizar estes travamentos é através de uma ligagdo do banzo inferior
da se¢do da travessa a madre, assim impede que haja deslocamento lateral do banzo comprimido em

relagdo ao banzo tracionado, Figura 5.14.
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Figura 5.14 — Travamento tipico para resistir a encurvadura

lateral [14]

No caso de o momento fletor provocado por forgas ascendentes ser o mais critico, existirda momentos
negativos, na travessa, mais préximos da cumeeira e positivos préximos do pilar. Desta forma existira
compressdao no banzo superior da travessa, na zona mais préximo do pilar, porém as madres irdo
funcionar como travamentos. No entanto na zona mais proxima da cumeeira, ira existir compressao no

banzo inferior. Neste caso pode-se utilizar o mesmo travamento que o da Figura 5.14.

Quando o vdo comeca a ser elevado (>30 metros) é de boa pratica a utilizacao de elementos de
contraventamento adicionais. Estes elementos adicionais poderdo ser perfis de se¢ao tubularque estardo
dispostos ao longo da travessa, garantindo assim um contraventamento adicional, deste modo ira dar

resisténcia tanto ao banzo comprimido superior e inferior, Figura 5.15.

'_ Perfis tubulares (fravamentos)

Figura 5.15 — Utilizacdo de perfis tubulares sob a forma de

travamento
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Os pilares de um pértico metdlico também estdo suscetiveis ao fenédmeno de encurvadura lateral. Caso
os momentos fletores sejam causados por esforcos descendentes, o banzo interior do pilar esta a
compressdo. Neste caso serd necessario reforgar-se o pilar com travamentos. E de boa pratica a utilizacdo
de um travamento na parte inferior do esquadro, Figura 5.17, caso este travamento nao seja suficiente,
pode-se utilizar outros, tendo sempre em atencdo que se houverem portas, estes devem estar a um nivel

superior, Figura 5.16.

Travamento

Figura 5.16 — Travamentos em

pilares

Figura 5.17 — Travamento em pilares
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Caso os momentos fletores sejam causados por esforgos ascendentes, o banzo exterior do pilar esta a

compressdo, porém neste caso esta travado pelas madres.

O dimensionamento a encurvadura lateral é feito tendo em conta o momento critico, sendo este o

momento maximo, em condic¢des ideais, que a viga suporta sem encurvar lateralmente.
O momento critico depende de diversos fatores sendo esses os seguintes:

e Tipo de carregamento (forma do diagrama de momentos fletores);

e Condicdes de apoio;

e Comprimento do elemento;

e Rigidez de flexdo lateral, tor¢do e empenamento;

e localizagdo e nivel da aplicagao de carga.

O calculo do momento critico no “caso padrdo” é considerado tendo em conta uma viga simplesmente

apoiada, Figura 5.18, em que a viga é:
e Livre de empenar na direcdozey;
e Sujeita a um momento linear constante (My);
e Viga linear e sem imperfeigdes;
e Secdo transversal duplamente simétrica;
e Material com comportamento elastico linear;

e Pequenas deformagdes.
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Posiclo mical

Posxio deformada |

e Corte transversal

o
-

‘T

YV o wy

Figura 5.18 — Encurvadura lateral numa viga com seccao em | duplamente simétrica submetida a

um momento fletor constante [11]

O momento critico “caso padrdo” é calculado por:

T (5.29)

m?E I
ME = -
cr L >

GLEIL(1+——~
‘ Z( 126 I

Onde:
L — Comprimento da viga, entre sec¢des contraventada;
G — Mddulo de elasticidade longitudinal;
E — Mdédulo de elasticidade transversal;
It — Constante de torgdo;
lw — Constante de empenamento;

I, —Momento de inércia em relagdo ao eixo Z;
A expressdo anterior (5.29) do calculo do momento critico “caso padrdo” é valida apenas para as

condig¢des descritas. No entanto, em casos reais nem sempre isso acontece, nomeadamente os casos de

carga nem sempre sao lineares ou entdo o0s apoios nem sempre sao simplesmente apoiados.
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De modo a se poder calcular o momento critico tendo em conta essas diferencas de condi¢des de apoio
e carregamento, Trahair definiu que o momento entre se¢des contraventada lateralmente, de vigas com
seccdo transversal duplamente simétrica (I ou H), fletidas em torno do eixo de maior inércia (y), para
diversos tipos de carregamentos aplicados no centro de corte das seccbes, pode ser estimado

multiplicando o momento critico do “caso padrdao” por um fator an. Esse fator a, é obtido através da

Figura 5.19.
— E
My = am My (5.30)
Elemento Momentos o Validade
m
e — BM 175+ 105
= wl—" o -1€ <1
i I v 0387 <28
1.0+ 0.35(1 - 2d/L) 0s—=sl1
laja| T PL(, 2d L
2 I
- PL I L35+ 04 (24/LY [\ Pkl |
la] 1o L

P 163 \/ 1.35+0.158 02 f<089
2 | L2 | AT J12438

0.89< f<1

gL P pRL [ pre P ' '
— T L] 5
{,_¥_“" -
2 1 L2 » 1.35+036 48 n<p<1
I LB BLf B L
1 3
j:‘;-]'_z fpl
p T.; - L13+0.1048 0= fg<07
PE(, 8 -1.254358 07<p<
A pl? #ptt £pl 12 o
Ciin 12 n L13+0.128 0=p=0.75
- -238+4.85 0.75< <1

Figura 5.19 — Fatores para o calculo do momento critico em tramos de

vigas com comprimento L e secdo duplamente simétrica [11]

O momento critico a ser calculado para vigas em consola pode ser determinado pelas expressdes
seguintes, em que a expressao (5.31) é usada para o calculo do momento critico para cargas pontuais nas
extremidades da viga, enquanto a expressao (5.32) é usada para o cdlculo do momento critico para uma

carga linear distribuida ao longo do vao.
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JE I,G I, 12 ¢ (5.31)
=11 — [1 +

M -
- V1+ 1.44 2
JELGI 1.2(e — 0.1
FaK-2)T— L1+ ( ) ]
L J1+1.44(e — 0.1)2
. JELGI, - 1.4 (¢ — 0.1) ] (5.32)
“ L J1+1.96 (¢ — 0.1)2
JELGI 1.3(s — 0.1
+10(K —-2)Y—2 |1+ ( ) ]
L J1+1.69(e — 0.1)2
Onde:
g=2Ye K (5.33)
hy, @

5.34
_ e, (5.34)
G I, LI?

hm — Distancia entre banzos;

ya — Distancia entre o ponto de aplicagdo das cargas e o centro de corte;

Em pdrticos metdlicos considera-se que o poértico é constituido por duas vigas simplesmente apoiadas
(travessas) e por dois pilares simplesmente apoiados. Para o calculo do momento critico é usada uma
expressao proposta por Clark, Hill e Galéa, aplicavel a elementos submetidos a flexdo em torno do eixo
de maior inércia, construida por sec¢bes simétricas em relacdo ao eixo de menor inércia. Como é o caso

dos pérticos metdlicos. A expressdo é a seguinte:

0.5 (5.35)

+ (szg - C3Z]-)2 - (szg — C3Zj)

w2E 1L, [rk,\*1, (k,L)2GI,
M., () 2+t

=C, ——= |[=) =
Yk, L)? [\k,/) I, n2E I,

Onde:

C,,C; e C; - Coeficientes de acordo com a Figura 5.21 ou Figura 5.22;
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Kz e Kw— Fatores de comprimento efetivo, dependendo das condi¢des de apoio nas extremidades,

conservativamente Kz= Kw=1.0;

Z:=(2a—1Z), em que Z, e Z; sdo a distancia entre o ponto de aplicacdo da carga e do centro de
corte, em relagdo ao centro de gravidade da secao e do centro de corte, exemplo Figura 5.20. Estes valores
tomam valores positivos se localizados na parte comprimida e valores negativos se localizados na parte

tracionada.

Figura 5.20 — Localizacdo do Za, Zs .Neste
exemplo coincide com o centro de gravidade,

Zs=0.

Zj— Parametro que define o grau de assimetria das sec¢des em relagdo ao eixo y. No caso de secgdes em

| ou H de banzos iguais este parametro toma valor nulo.
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Carregamento e Diagrama de k: Cy Ca
condigdes de apoio . momentos y, <0 w, >0
weet | 1.0 |1.00] 1.000
(I | os |1.0s 1019
weass | 10 | 114 1.000
[ | o5 |1.19 1.017
voua | 10 |13 | 1.000
(I | o5 | 137 1.000
s | 10 |152] 1.000
[ | o5 |1.60 1.000
¥-0 10 [1.77 1.000
M | o5 | 108 1.000
v-.us | 10 |[206] 1.000 0.850
M= _ | 05 215 1000 0.650
w-a1z | 1.0 [235] 1000 | j3-12y,
PRI b’ﬁ 05 242 0950 077-w
wova | 10 [260] 1000 | o554
M | 05 245 o850
035-y,

10 | 260

I e il ’ ~¥y ¥y
05 | 245

012507y, 012507y,

Figura 5.21 — Coeficientes C;, C; e C3 para vigas com momentos de

extremidade [11]

Por definicdo, vigas submetidas a momentos fletores de extremidade C;.z; = 0.

_ IfC_Ift
IfC+Ift

e , sendo I e |l os momentos de inércia dos banzos comprimidos e tracionados,

respetivamente, em relagdo ao eixo z (menor inércia).

C; deve ser dividido por 1.05 quando % = /% < 1.0 mas(C; = 1.0.
w t

Na prdatica uma estratégia de melhoramento do comportamento do elemento em relagdo a encurvadura
lateral é diminuir a distancia de “L” (vdo entre secBes contraventadas) de modo a contraventar
lateralmente o banzo comprimido (sec¢des em | ou H). Uma outra estratégia poderd ser o aumento da
rigidez de flexdo lateral, com a alteracdo de secc¢des de perfis IPE para perfis HEA e/ou até mesmo para

sec¢Oes fechadas (quadradas, retangulares ou circulares).
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Carregamento e Diagrama de Kz Cy s Cs
condicdes de apoio momentas
1.0 112 | 0.45 | 0.52%

I
a3 ~{ 05 | 097 | 026 | 04T
P | [ 170 1.3 | 058 | 04171 |
‘_L_A L 05 105 048 | 0338
TET | 10 104 042 | 0562
A—l—Lﬂ-\ ~I T QTP 05 0% | 031 | 0538
Figura 5.22 — Coeficientes C;, C; e C3, para vigas com

carregamentos transversais [11]

5.2.9 Dimensionamento a encurvadura lateral

De acordo com o EC3-1-1, a verificagdo de um elemento solicitado a flexdo em relagdo ao eixo principal

de maior inércia devera ser verificado através da seguinte expressao:

M
Ed 1.0 (5.36)

b,Rd

Onde:
M¢eq — Valor de calculo do momento fletor resistente;
M, rs — Valor de célculo do momento fletor resistente a encurvadura.

O valor de Myrq € obtido de acordo com a seguinte expressao:

f; (5.37)
Mpra = Xir Wy ==
Ym1

x.r— Coeficiente de reducdo para a resisténcia a encurvadura lateral;
W, — Mddulo de flexdo considerando:

W, = W, — Para se¢des de classe 1 ou 2;

W, = W,,, — Para secgdes de classe 3.

O célculo do X1, segundo do Eurocddigo 3, pode ser calculado por dois métodos, sendo um método mais
conservativo que outro. O método mais conservativo, denominado por “Caso geral” na cldusula 6.3.2.2
do EC3-1-1, pode ser aplicado para qualquer tipo de se¢do. O método alternativo contempla apenas

sec¢Oes laminadas ou sec¢Ges soldadas equivalentes.
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5.2.9.1 Encurvadura lateral — Caso Geral

Segundo a cldusula 6.3.2.2 do EC3-1-1 para elementos a flexdao com secgdes transversais constantes o

valor de ;7 é determinado a partir de:

1 5.38

XLt = ,mas y;r < 1.0
(DLT + "CD%T - /T%T

CDLT = 0.5[1 + aLT(A_LT - 0-2) + A_%T]’

Onde:

a7 — Fator de imperfeicdo;

M. — Momento critico para a encurvadura lateral (5.2.8).

O fator de imperfeicdo estd relacionado com a geometria da secdo. Para se escolher a curva a utilizar

deve-se saber qual o tipo de secdo transversal ir-se-a utilizar, bem como as suas dimensdes, Figura 5.23.

Depois de escolhida a curva apropriada, esta estard relacionada com um fator de imperfeicao, a;r, Figura

5.24.
Seccdo mransversal Limites Curva de
encurvadura
) hib =2 a
Seccdes em I laminadas
hb =2 b
hb =2
Seccdes em I soldadas
hb > 2 d

Outras secgdes fransversais -

Figura 5.23 — Curvas de encurvadura lateral [8]

Curva de encurvadura a b c d

Factor de imperfei¢do Ut 0,21 0,34 0,49 0,76

Figura 5.24 — Valores recomendados dos fatores de imperfei¢cdo para as

curvas de encurvadura lateral [8]
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5.2.9.2 Encurvadura Lateral — Método Alternativo

Segundo a cldusula 6.3.2.3 do EC3-1-1 para elementos a flexdo com sec¢des laminadas ou soldadas

equivalentes o valor de y;r é determinado a partir de:

Onde:

5.2.10 Flexdao composta com compressao para elementos uniformes

1 Xor < 1.0

mas 1.0

Xt = )
= Xir = 55—
Opr + ,/(D%T — BAir ALr

@y = 0.5[1 + arr(Ayr — Airo) + BAir);

ALT - MCT !
B=1;
/TLT,O = 02,

a7 — Fator de imperfeicdo, Figura 5.24;

M. — Momento critico para a encurvadura lateral (5.2.8).

5.39

Segundo o EC3-1-1, é necessario realizar uma andlise de flexdo composta com compressdo caso a

estrutura ndo tenha contemplado efeitos de 22 ordem. Quer os pilares quer as travessas sdao elementos

gue estdo sujeitos a momentos fletores e a esforgos axiais, portanto tera de ser realizada uma analise da

resisténcia das secgBes transversais destes elementos a esta metodologia, tendo em conta que se esta a

utilizar uma analise de 12 ordem. De acordo com a analise de 12 ordem os efeitos das imperfeicoes locais

sdo considerados nas expressoes de calculo da resisténcia.

Os elementos solicitados a flexdao composta com compressao deverdo satisfazer as seguintes expressoes:

Onde:
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Ngq 4 My gq + AMy gq 4 M, gq + AM; kg
XyNRk Yy My,Rk yz Mz,Rk

Ym1 Air Ym1 Ym1

Ngq My gq + AMy, gq + ok M, gq + AM; gq
XZNRk zy My,Rk “ Mz,Rk

Ym1 ALt Ym1 Ym1

5.40
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DIMENSIONAMENTO DE ACORDO COM O EC3

Ned, Myeq, M eq — Valores de cdlculo do esforgo de compressdo e dos momentos maximos no

elemento, em relagdo aos eixos xx e yy;
AMy,eq, AM, e¢ — Momentos devido ao deslocamento do eixo neutro para as secgdes de classe 4;
X, e X; — Coeficientes de redugdo devido a encurvadura por flexdao, conforme 6.3.1 do EC3-1-1;
X.r — Coeficiente de reducao devido a encurvadura lateral, conforme 6.3.2 do EC3-1-1;

Kyy, Kyz, kzy, k2 — Fatores de interagao. Estes fatores podem ser definidos a partir de um de dois

métodos no EC3-1-1, Anexo A (método alternativo 1) ou Anexo B (método alternativo 2).
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6 CAso DE ESTuDO

Neste capitulo ir-se-a realizar o dimensionamento de um pavilhdo industrial metalico recorrendo-se ao

software de cdlculo estrutural Robot Structural Analysis.

Numa primeira abordagem define-se o caso de estudo tendo em conta as geometrias do pavilhdo e
localizagdo. De seguida definir-se-4 as acbes e as respetivas combina¢des de acgbes que irdo estar
associadas a estrutura e para isso vai-se utilizar dois modelos 2D, sendo 1 deles um pértico de fachada e

outro um pértico comum do pavilhdo.

Quanto ao modelo 3D este sera definido mais tarde, para validacdao de todos os elementos do pavilhdo

metalico, por forma a verificar se a estrutura como um todo esta a ter o desempenho pretendido.

Por final, serdo apresentados os perfis que irdo ser utilizados na estrutura e respetivas ligacdes bem como

o peso estimado por area coberta, peso este que ndo inclui material estrutural secundario.

Com este caso pratico pretende-se estudar as varias exigéncias que um pavilhdo de grandes dimensoes
assume e assim estar-se mais familiarizado com os problemas que estas estruturas colocam na altura do

dimensionamento.

6.1 DEFINICAO DO CASO DE ESTUDO

O pavilhdo metdlico a dimensionar estd localizado em Lisboa na localidade de Murteira concelho de
Cadaval. A caracterizacdo geotécnica do terreno nao foi realizada, mas o tipo de solo desta zona é por

norma do tipo argiloso e calcario, estando previstas fundacdes diretas no solo.

O pavilhdo possui geometria regular com um vado de 30 metros, 6 metros de altura na cota mais baixa,

com desenvolvimento de 180 metros de comprimento, resultando em 5400 m? de &rea total.

O esquema estrutural do pavilhdo é constituido por um conjunto de 25 pérticos de perfis de alma cheia,
espacos entre eles de 7,5 metros. Destes 25 pérticos, dois deles serdo de fachada, tendo estes uma
configuracdo diferente dos restantes. A cobertura serd de duas dguas com inclinagdo de 5°, constituida
por madres em perfil IPE, apoiadas nas travessas, e contraventada por um sistema de contraventamento

com capacidade de transmitir os esfor¢os horizontais para todos os pérticos, de modo a garantir que a
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estrutura tenha deslocamentos horizontais pouco significativos. Utilizou-se perfis tubulares aos tercos

(1/3) dos vaos das travessas, com o propdsito de travarem as travessas ao fendémeno de encurvadura.

Como revestimento final exterior, serdo utilizadas chapas que apoiam diretamente nas madres de

cobertura e nas madres de fachada.

Figura 6.1 - Esquema estrutural do pavilhdao industrial metalico 3D

O pavilhdo a nivel de concegdo estrutural ira ter dois tipos de porticos, o tipo 1 e o tipo2, portico corrente

e pértico de fachada, respetivamente.

O pértico do tipo 1, portico corrente, sera constituido por dois pilares em perfil HEA e duas travessas em
perfil IPE, espagados de 7.5 metros. Serdo refor¢ados com esquadros nos cantos com altura igual ao perfil

transversal da travessa e comprimento em 15% do comprimento da travessa.

Os apoios serdo duplos de modo a que as fundag¢des figuem mais econdémicas.
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15.00

Figura 6.2 — Pértico tipo 1 (portico corrente)

O pértico do tipo 2, pértico de fachada, serd constituido por 7 pilares em perfil HEA e travessas em perfil

IPE. Os pilares estdo espacados em 5.0 metros. Terdo 2 contraventamentos cruzados na fachada em perfil

UNP. Os apoios serdo duplos de modo a que as fundac¢des figuem mais econdmicas.

Figura 6.3 — Pdrtico tipo 2 (pértico de fachada)
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6.2 QUANTIFICACAO DE ACOES

6.2.1 Sobrecarga

A acdo da sobrecarga foi determinada tendo em conta a norma NP EN 1991-1-1 [4]. A sobrecarga na
estrutura sera condicionante na cobertura. A estrutura é formada por um Unico piso e a cobertura sera
nao acessivel, exceto para operagdes de manutengao, pertencendo assim a categoria H, correspondendo

esta a um valor de gk=0.4 KN/m?, Figura 6.4.

Figura 6.4 — Acdo da sobrecarga na estrutura

6.2.2 Acao da Neve

A ac¢do da neve foi determinada tendo em conta a norma NP EN1991-1-3 [5] para a zona de Lisboa, mais
precisamente em Murteira, Figura 6.5. A altitude do local foi medida com o auxilio do Google Earth, sendo
de aproximadamente 100 metros. De acordo com a norma, o local estd localizado na zona Z3 com C,=0.10.
Quanto a topografia do local optou-se por ser exposta ao vento, pois como é visivel na Figura 6.5, trata-

se de uma zona plana e praticamente sem obstaculos, C.=0.8.

Obteve-se assim um valor para a acdo da neve de 0.08 KN/m?.
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Figura 6.5 - Localizagdo do pavilhdo industrial, Google Mapas

Figura 6.6 — Agdo da neve na estrutura
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6.2.3 Acdo do Vento

A acdo do vento foi determinada tendo em conta a norma NP EN1991-1-4 [6]. A localiza¢do do pavilhdo
industrial, Figura 6.5,tendo em conta a norma referida, pertence a Zona A em que o valor de referéncia

do vento é de 27 m/s. A categoria do terreno sera considerada a Il.
Obteve-se assim o valor da pressao dinamica de pico: gp(z) = 956.81 Pa.

Os coeficientes de pressao exterior para cobertura de duas vertentes sdo obtidos a partir do quadro 7.4
da NP EN 1991-1-4 [6], para uma inclinagdo de 5°, e as respetivas acOes estdo representadas nas Figura

6.7 e Figura 6.8.

Figura 6.7 - Agdo do vento na estrutura na diregao transversal
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Figura 6.8 - A¢do do vento na estrutura na diregao longitudinal

6.2.4 Combinagao de agdes

As acGes do peso prdprio dos materiais utilizados na estrutura sdo consideradas acGes permanentes, pois
sdo carregamentos que se mantém inalteraveis ao longo da vida util da estrutura. A acdo da sobrecarga,
do vento e da neve sdo consideradas agdes varidveis, pois todas estas a¢des sofrem alteragdes ao longo

da vida util da estrutura.
As agdes foram combinadas tendo em conta o Eurocddigo 0 [3].

O processo de combinagdo de a¢des foi definido no programa de célculo automatico Robot Structural

Analysis, Figura 6.9, da seguinte forma:

e Para ag¢bes base com caracter descendente utiliza-se o coeficiente de majoracdo de 1.35 para

acbes permanentes;

e Para acOes base com caracter ascendente utiliza-se o coeficiente de majoracdo de 1.0 para acGes

permanentes.
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Tipos de andlise | Modelo de estrutura | Converséo de carga para massa | Sinal de com| ¢ | *

NO. Nome Tipo de andlise A
COMB1 Combinagao linear
COMB2 Combinacao linear
COmB3 Combinagao linear
COMB4 Combinacao linear
COMB5 Combinagao linear
COMB6 Combinagao linear
COMB7 Combinagao linear
COMBS8 Combinagao linear

Novo | Parametros | Alterar tipo de andlise Excluir

Operagoes na selegdo de casos
Lista de casos

Definir parametros ‘ | Alterar tipo de andlise Excluir

[ |Método de Andlise Direta (DAM)

Definir parametros Executar DAM Excluir modelo DAM

[V] Geragdo de modelo Fechar || Ajuda

Figura 6.9 — Combinagdes de agdes com recurso ao Robot Structural Analysis

6.3 MODELACAO NUMERICA 2D

As estruturas industriais metalicas sdo constituidas por diversos pdrticos. Os porticos de uma estrutura
podem ter a mesma dimensdo e formato longitudinalmente ou por vezes alguns pdrticos tém dimensdes
e formatos diferentes. Desta forma, deve-se realizar um estudo prévio em que se concretizam-se varios

estudos em formato 2D dos diversos porticos.

Neste projeto procurou-se que todos os pérticos fossem homogéneos, Figura 6.2, e apenas os porticos

das fachadas, Figura 6.3, tivessem uma configuragao diferente.

6.3.1 Espagcamento das madres de cobertura

O espagamento entre madres é definido tendo em conta a carga maxima suportada pelas chapas de

cobertura. Neste projeto optou-se por escolher um painel em sandwich Poliuretano C5-1000, Figura 6.10.

100



CASO DE ESTUDO

A FICHA TECNICA c € EN 14509

alaco PAINEL SANDWICH POLIURETANO C5-1000

ﬂ [ESPESSURA K PESO PAINEL

) Vo i
. i s Kal | w tolnz uM. ¢ e 2
Sistema de fixagao visivel, levando == s [ e e
v m<h, m*, O '’ r v’ 4 '’ 2,00 2,50 3,00 3,50 4,00 4,50 2,00 zs“ 3,00 3,50 4,00 4,50
parafuso auto-perfurante de diametro 5,5 E
ou 6,3 mm zincado, respeitando a norma % 053 | 062 | 8,75 | 10,75 | 10,75 |K@m| 250 | 165 [ 140 [110 | 75 | 40 265 | 200 [ 160 [135 [ 100 | 55
DIN 7504K, com anilha de feltro e anilha el e B I e e S B
a0 040 |06 | 10,17 | 11,17 | 12,17 X
de estrela 25mm lacada kn/m?| 3,09 | 2,29 | 1,50 | 1,24 (0,86 | 0,67 | 3,48 | 256 | 1,94 | 1,51 | 1,18 [ 0,95
Kgim?| 351 | 264 | 180 | 143 | 101 | 80 | 399 | 294 | 224 | 174 | 138 | 111
50 0,32 0,37 10,59 11,59 12,59 =
Reacgdo ao fogo: Kvjm? | 3,44 [ 258 [ 1,76 [ 1,40 [ 0,99 [ 0,78 | 3,01 [ 2,88 [ 2,39 [ 1,70 [ 1,35 | 1,00
. T
s i = | ) B | e [ e [
segundo a Norma Kg/m s o5 | 2n |28 | 1 | 0 | 575 [ we [ 27 |2 | 0| i
EN 13501-1 80 0,20 | 0,23 | 11,85 | 12,85 | 13,85 -
anm*| 5,17 [ 367 [ 267 [ 1,99 | 1,47 | 1,17 5,64 [ 3,99 [ 2,01 [ 2,36 [ 1,76 | 1,54
Kaim® 386 | 322 | 242 | 192 340 | 292 | 252
100 0,17 0,20 12,69 13,69 14,69 — - - - - -
Kujm? 3,78 | 3,15 | 2,37 | 188 3,33 | 2,86 | 2,47
N.B.: Os valores indicados nesta tabela sdo para uma flecha f < 1/200 de véo | (m) e referem-se a painéis com espessura de chapa 0,5+0,4 mm

NORMA EN - 14509:2006
O nosso equipamento confere aos painéis um enquadramento dentro das normas mais exigentes, respeitando Cores exteriores
os limites de espessura, aderéncia e resisténcia. disponiveis

Figura 6.10 — Painel Sandwich Poliuretano C5-1000 [22]

O calculo do painel baseou-se na combinagdo de a¢des entre o seu peso préprio (aproximadamente 0.1

KN/m?2, Figura 6.10) e as a¢des do vento, neve e sobrecarga.

Combinacgdo 1 - Agdo de base: Sobrecarga (espagamento madres: 2,13 metros)

Sk = 135X PP + 1.5 X Sob + 0.75 X neve = 1.35 x 0.1 + 1.5 X 0.4 + 0.75 x 0.08 (6.1)
= 0.80 kN/m?

Combinacgdo 2 — Agdo de base: Vento (sucgdo) (espagamento madres: 2,13 metros)

Sk = 1.00 x PP — 1.5 X Vento = 1.00 X 0.1 — 1.5 X 0.57 X cos(5) = —0.752 kN/m?  (6.2)

Combinacgdo 3 — Agdo de base: Vento (sucgdo) (espagamento madres: 1,13 metros)

S = 1.00 X PP + 1.5 X Vento = 1.00 x 0.1 — 1.5 X 1.63 X cos(5) = —2.34 kN /m? (6.3)

Definiu-se na arquitetura que as madres iriam estar espac¢adas de 2,13 metros, e na zona mais proxima
do esquadro as madres iriam estar espagadas de 1,13 metros. De acordo com a Figura 6.10, optou-se por

utilizar um painel C5-1000 com 30 milimetros de espessura.
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6.3.2 Dimensionamento de madres

As acOes graviticas aplicadas nas madres, como é o caso da a¢do do peso préprio, da sobrecarga e da
neve, sao aplicadas no referencial global da madre, enquanto a acdo do vento é aplicada segundo o
referencial local da se¢do transversal, Figura 6.11. A acdo do vento é uma forca de sucao na maior parte

das situacoes.

Acao do vento

/ Peso préprio e
sobrecarga
Acdo da neve

Figura 6.11 - Caracterizacdo das a¢cdes numa

madre da estrutura

Com o programa de calculo Robot Structural Analysis, modelou-se a madre e colocaram-se as respetivas

acdes tendo em conta a Figura 6.11. A madre foi dimensionada para o pior carregamento.

A solugdo encontrada para as madres foi de um IPE 270 em ago S275, Figura 6.12. O cdlculo foi realizado
para a combinacdao mais desfavordvel, sendo esta a combinagdo 3, que inclui a forca do vento

(arrancamento).

Optou-se por perfis IPE para as madres, porque neste projeto decidiu-se realizar o dimensionamento

apenas para laminados a quente.
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= EN 1993-1:2005/AC:2009 - Verificacdo de membro (ULS ) 1 - B
Resultados | Mensagens Nota de calc. Fechar
Membro 0 | Material | Lay | Laz Relacao Caso Aiud
1_madre IPE 240 | S 275 [ 7s19] 27852 0.87 9 COMB3 Joea
Relacdo
Andlise Mapa
Pontos de calculo
Divisdo: n=7
Extremos: nenhuma
Adicional: nenhuma

i %M%
N N s

“*H«n%%
I|.

Figura 6.12 — Calculo da madre da estrutura. Esforcos em kN/m

A madre foi calculada tendo em conta que existe flexdo desviada, caracterizada na Figura 6.11. O
momento maximo que a madre pode suportar serd de 27,93 kN.m, sendo que o momento mdaximo

aplicado foi de 24,23 kN.m, obtendo-se um racio de 0,87.

O célculo da encurvadura lateral foi realizado pelo método geral, clausula 6.3.2.2 do EC3, em que o
comprimento de encurvadura foi de 7,5 metros, sendo este o comprimento entre pérticos. Obtendo-se

um momento critico de 31,99 kN.m.

No entanto, como referido no Capitulo 2.3, as madres irdo estar contraventadas com tirantes que atuam
em tensdo. Como a madre tem um comprimento total de 7,5 metros, utiliza-se este contraventamento a
cada 1/3 do vdo, ou seja, a madre ira ser travada segundo a menor inércia a cada 1/3 do vao, Figura 6.13.

Pode-se entdo concluir que se pode diminuir a secdo do perfil IPE, de acordo com a Figura 6.14.
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Flambagem lateral - mesa superior

T e T T

2.50

n
o
=)

Teste do membro: 1 madre

Flambagem Y i Flambagem Z Flambagem lateral - mesa superior frFIambagem lateral - mesa inferior |

Definir segmentos entre os contraventamentos Coeficientes de flambagem de segmentos do componente
Definir coord. manual. dos contraventamen. existentes EI
| | ] | ——
| 2,50; 5,00 ‘m
=\ i ”
(@) real (_Jrelativo 1,00; 1,00; 1,00

Figura 6.13 — Travamento de madres a 1/3 do vdo

Resultados | Mensagens Nota de calc. Fechar
Membro Secao Material Lay Laz Relagao Caso Aud
1_madre B[ IPE 240 S 275 75.19 9284 0.36 9 COMB3 juda

Relacdo
Anilise Mapa

Pontos de calculo

Divisdo: n=3
Extremos: nenhuma
Adicional: nenhuma

Figura 6.14 — Verificacdo da seguranca da madre

A secdo da madre pode ser reduzida com a utilizagdo de contraventamentos (tirantes) a cada 1/3 do vao.
Sem a utilizagdo do contraventamento a segao seria um IPE 240 para a verificagdo da seguranga, mas com
a utilizagdo dos travamentos pode-se optar por um IPE 180 e com um racio de 0,93, Figura 6.15. Assim, a

estrutura torna-se mais leve e mais econdémica.
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= EN 1993-1:2005/AC:2009 - Verificacdo de membro (ULS ) 1 - O [

Resultados | Mensagens Nota de céle. Fechar

101.14

Relacdo

Secdo OK

L[—E]JN

e

(Ui Barra: 1 madre
Pontofcoordenada: 2/x=050L=375m
IPE 180 v Caso de carga: 9 COMB3 (1+2)*1.00+5*1.50
Alterar
Resultados simplificados | Resultados detalhados
Simbolo | Valores |  Unidade | Descricéio do simbolo | Secdo ~
Parametros de analise de flambagem lateral com torgao

Método geral [6.3.2.2] Forgas
Lcr.upp 250 m Comprimento de lambagem lateral da mesa superior inativo

Ler low 250 m Comprimento de flambagem lateral da mesa inferior ativo Detalhado
C1 113 Fator do célculo de Mer EMNV311(F 1.2 (5)

C2 0.46 Fator do calculo de Mer EMNV311(F. 1.2 (5)

C3 053 Fator do calculo de Mer EMNV311(F.1.2 (5}

lw 7458.9 cmb Constante de empenamento (6.3.2.2)

Jeds| 9.0 cm Distancia do ponto onde a carga é aplicada ao centro de cisalh |ENV311(F.1.2.(1)

Mcr 39.14 kMN*m Maomente critico para a flambagem |ateral com torgdo ENV311(F.A1) Nota de calc.
Lam LT 1.08 Proporcéo de esbeltez ndo dimensional da flambagem lateral ¢ |(6.3.2.2 (1)) -
Cunva,LT a Curva de flanbagem lateral (6.3.2.2(2)) Pardmetros
alfa,LT 0.21 Fator de imperfeicio para cuvas de flambagem lateral (Tabela 6.3)

fiLT 1.18 Coeficiente para calculo de XLT (6.3.2.2 (1))

T 0.61 Fator de reduc8o da flambagem lateral com torcéo (6.3.2.2 (1) Ajuda

Forgas internas nos pontos caracteristicos da secao transversal
My.Ed | 25.06]  kN'm | momento fletor My Ed
Mz Ed | -0.24| kN*m |m0ment0 fletor Mz Ed
Forgas do projeto:
Mb.Rd | 27.86] kN*m [Momento de resisténcia de flambagem do projeto [63.2.1)

Figura 6.15 - Resultados detalhados da verificacdo da seguranca da madre IPE 180

6.3.3  Analise global

A estrutura sera composta por 25 pdrticos, sendo que desses 25 pdrticos, 23 serdo designados por
porticos tipo 1 (pdrticos correntes), Figura 6.2, e os restantes 2 poérticos serdo do tipo 2 (pdrticos das

fachadas principais), Figura 6.3.

O dimensionamento de ambos os pdrticos foram realizados nos locais da estrutura onde as agées do vento
eram mais elevadas, ou seja, onde as combinagbes de agdes eram mais desfavoraveis, Figura 6.16. No
caso do portico tipo 1, Figura 6.17, este estava mais esforgado préximo da fachada, porque a for¢a do

vento nesse local é mais elevada de acordo com o Eurocédigo 1-1-4.

105



CAPITULO 6

Figura 6.16 — Localizagdo dos pdrticos mais esfor¢ados do tipo 1 na estrutura.

Figura 6.17 — Modelo 2D do pértico tipo 1

Antes de se partir para o dimensionamento propriamente dito, ir-se-a analisar o pdrtico quanto ao tipo
de analise que se devera utilizar (andlise de primeira ordem ou analise de segunda ordem). Para isso é
necessario colocar todos os esforcos e combinagdes de agdes no modelo por forma a analisar as

deformacgdes na estrutura e posteriormente calcular o coeficiente, a..

As agles utilizadas sdo as a¢Oes do vento, as a¢des da neve, as a¢des provocadas pela sobrecarga e pelo

peso dos proprios dos materiais.
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A estrutura terd um sistema de contraventamento tanto transversal como longitudinal. O

contraventamento utilizado serd o representado na Figura 6.18.

Figura 6.18 — Modelo do contraventamento a utilizar na estrutura

A representagao do contraventamento no pdrtico 2D foi por meio de um apoio eldstico com elasticidade
igual a fornecida pelo contraventamento longitudinal. Para isso modelou-se o sistema de
contraventamento longitudinal com uma sec¢do transversal tubular, CHS 139.7 x 3.6 e aplicou-se uma
carga distribuida de 100KN/m, Figura 6.19. A partir do programa Robot Structural Analysis retirou-se o
respetivo deslocamento maximo para o carregamento referido e a partir da expressao (6.4) foi possivel
determinar o coeficiente de elasticidade.

F . (6.4)
k = g X Dcomprimento/noportwos

= — X =
k= qg723 X 180/25 = 6,06 kN/m
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950.4
17464 |
/r ia| Prop NTM | Desl Verificacao de cédigo
4378.9 BamaNe: 20 Secdo:  CHS 139736
Dimensées:
HY (cm) | HZ (cm)
6874.0 E—
Propriedades de secdo:
AX (cm2) [ 1X (cmd) [ 1Y (cm4) | 1Z (cm4)
~/_8968.5 1638 71294  38647) 35647
10558.0 | 10558,
[ Propriedades de material:
E(MPa) | G(MPa) | NI | LX(1rC) (”'},?“3) Re (MPa)
210000,00] 81000,00] 0,30 000 7701 27500
Aplicar Fechar Impresséo Ajuda

Figura 6.19 - Modelagdo 2D do sistema de contraventamento longitudinal com a respetiva deformacao

para um carregamento de 100 kN/m

O coeficiente de elasticidade a utilizar no apoio elastico do pértico 2D sera de 6,06 kN/m na dire¢do oposta

a deformagado do portico, Figura 6.20.

5 Apoios - B
DX DEEE & =
Nodal |
X Excluir
= = Apoio eldstico
t & Definicdo de apoio — O
o
=
=) P
O—\/\/‘—f’ Legenda: Apoio elastico
1
Direcbes Coeficientes de
fixas: elasticidade:
[Jux Kx= |6.06 kN/m
[Juz Kz=|0.00 KN/m
[JrRY Hy= |0.00 kN*m/Deg
Angulo
As directies de apoio sdo e
compativeis com o
sistema de coordenadas
globa! Direcio
‘ Avancado...
Adicionar Fechar Ajuda

Figura 6.20 — Defini¢cdo do apoio eldstico no portico 2D.
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Deve-se ter em atengdo as imperfei¢cdes relativamente a falta de verticalidade dos elementos verticais
nos porticos (pilares), de acordo com a cldusula 5.3.2 a) do EC3. Desta forma calcula-se a inclinagdo que o

pilar tera aquando o carregamento da combinagao mais desfavoravel.

L: 27 2.7 ‘_W 6

Al Diagramas - =
@
E NTM | Flambagem | Tensées | Reacées | Amr ¢ |*
(®)ReacBes
(O)Forgas residuais
() Forgas pssudoestticas
[[Reacées em um sistema local
FZ=143,50 B~ e FZ=143,54
. FY . My
B viFz B vz

[ Diagramas para apoios lineares

[ Descricées

Todos Nenhum Normalizar

Figura 6.21 - Reagdo na base dos pilares para a combinacdo mais desfavoravel e respetiva deformacao

Ainclinagdo serd dada pela expressao 4.5 referida no capitulo 4.3 deste projeto.

1 (6.5)
¢ = doapay, = 700 0,82 x 0,866 = 0,0036

dNed = 0,0036 x 143,50 = 0,52 kN

Desta forma obtém-se as imperfei¢des iniciais por for¢as horizontais equivalentes com valor de 0,52 kN.

Posteriormente pode-se obter o parametro .. Para isso, utilizou-se a ferramenta de cdlculo automatico
ROBOT, onde se utilizou uma analise baseada em valores e vetores prdprios da matriz de rigidez,

denominada por analysis Buckling (em Inglés), Figura 6.22.
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K Combinacges - B 3 o
= < “x Tipo de analise - 8
@
= = .
Combinagdo 19 Alfa critico - ULS v & | Tipos de andlise | Modelo de estrutura | Convers3o de carga para massa | Sinal de com 4 | ¥
Lista de casos Lista de casos em combinagio: ne. Nome Tipo de analise ~
13 COMBS Combinagdo linear
Naturez | Todos hd Fator e, Nome do caso 14 COMB6 Combinagio linear
o e sp— . 135 1 PP 15 coms? Combinagéo linear
135 2 RCP 16 coms8 Combinagso linear
5 Vento o+ > -
5 Venio 0@~ 150 3 Sob 17 comB9 Combinagéo linear
7 Ventoyyl + = 075 4 Neve 18 COMB10 Combinagdo linear
8 Vento yyl + 100 20 Imperfeicies = 19 Alfa critico Combinagéio de casos de flambag...
s comB1 20 Imperfeigdes Estatico - Linear v
10 comB2 < < s
n COMB3 s Hovo Parémetros Excluir
12 come4 B
13 COMB5 Operacd)|
14 COMB6 v Lista de
< >
Defifl Caso Alfa cifico
Fator. automatico e Anteriorments: Combinagio de casos de flambagem
5to
Definig3o de fator - 5
Defifl - Novo tipo de andlise
Novo Alterar Excluir Aplicar Fechar Ajuda () Estaticos

[v] Geragaio

(®) Flambagem

Anglise harm@nica

(_)Modal levando em conta forgas estaticas

Figura 6.22 — Analysis Buckling

Através desta analise obtém-se o parametro a.r para diversos modos, Figura 6.23.

Caso/Modo Coef. crit.

Precisédo

19/ 1,25767e+001

.60167e-012

19/ 3.56441e+001

.94631e-010

19/ 9,76780e+001

.32161e-008

19/ 1,69424e+002

.59271e-007

19/ 2,26016e+002

.65178e-006

19/ 6.91963e+002

.31006e-004

19/ 7.42751e+002

,23640e-004

19/ 1,58281e+003

A42776e-003

W0 ||| [ hs [N |-

19/ 1,61915e+003

.51819e-003

19/ 5,35070e+003

-
(=]

.61920e-003

Figura 6.23 — Carga critica do pdrtico tipo 1 - acr

O parametro a. é de 12.57 sendo superior a 10, apresentando a seguinte deformacdo para o primeiro

modo, Figura 6.24. De acordo com o EC3 podemos considerar que a estrutura é de nds fixos e pode-se

realizar uma analise de primeira ordem em andlise elastica.
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a &

Figura 6.24 — Deformacdo para o primeiro modo da carga critica, a.r (deslocamento em cm)

O pértico metdlico ficara suscetivel a diversas combinacGes de acdes e os diagramas de esforgos obtidos
para a pior combinagcdo serdo apresentados de seguida, Figura 6.25, Figura 6.26 e Figura 6.27. A
combinacdo mais gravosa, ou seja, a que apresenta esforcos mais elevados, é composta por forcas
descendentes, estas sdo constituidas pelo peso préprio do préprio pdrtico, peso das madres, peso do

painel Sandwich Poliuretano, acdo da sobrecarga e acdo da neve.
Os perfis utilizados foram:
e Pilares: HEA 500

e Travessas: IPE 450

Figura 6.25 — Momento fletor para a combinacdo mais gravosa
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111.84

Figura 6.26 — Esforco axial para a combinacdo mais gravosa

18.92|8.88]

Figura 6.27 — Esforgo transverso para a combinagdo mais gravosa

6.3.4  Andlise local em pilares

Como referido anteriormente a secao transversal utilizada para o dimensionamento preliminar do pilar
foi de um HEA 500, Figura 6.28. A utilizacdo de perfis HEA nos pilares deve-se por estes apresentarem

uma maior inércia capaz de resistir melhor a encurvadura em comparagao com os perfis IPE.
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Geometria | Propriedades |NTM | Deslocamentos | Verificacdo de cédigo

Barra N2.: 8 Secdo: HEA 500
Dimensées:
HY (cm) | HZ (cm)
30,0 49,0
Propriedades de secdo:
AX (cm2) | IX (cmd) | 1Y (cmd) | IZ (cmd)
197,54 336,00| 86974,80| 1036710
Propriedades de material:
E (MPa) | G(MPa) | NI | LX(1/°C) (k’?/(l)'ﬁ) Re (MPa)
210000,00| 81000,00| 0,30 0,00 77,01 275,00

Figura 6.28 — Propriedades do perfil HEA 500

A verificacdo da secdo transversal foi realizada com o apoio do programa de calculo Robot Structural

Analysis.

Para esta verificacdo (Figura 6.29) foi considerado que o comprimento de encurvadura do pilar é igual

ao seu comprimento total e a encurvadura lateral foi calculada segundo o método geral, clausula 6.3.2.2

do EC3, e pelo anexo A.

10

-—
p EN 1993-1:2005/AC:2009 - Verificacdo de membro (ULS) 1 8
Resultados Mensagens
Membro Secgao Material Lay Laz Relacéo Caso
1 Pilares 2D 1 .lHEA 500 5274 25.59 §2.52 0.57 9 COMB1
8 Pilares 2D 8 |®|HEA 500 S 275 28.59 82.82 0.57 9 COMBE1

— O

Nota de calc. Fechar

Ajuda
Relacdo

Analise Mapa

Pontos de calculo
Divisdo: n=3
Extremos: nenhuma
Adicional: nenhuma

Figura 6.29 — Verificagdo da segao transversal dos pilares
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— X
A
= - f e :
ecdo o
| Auto - Barra: 1 Pilares_1 ‘ Q
. Ponto/coordenada: 2/x=050L=3.00m
HEA 500 v Caso de carga: 9COMB1 (1+2)*1.35+3*1.50+4*0.75
i Alterar
Resultados simplificados | Resultados detalhados
FORGAS
N.Ed =137.20 kN My.Ed =-304.27 kN*'m
Nc.Rd = 543230 kN My.Ed.max =-608.54 kN*m
Nb.Rd = 3402.89 kN My.c.Rd = 1086.00 kN*m Vz,Ed=-10142kN Forcas
MN.y.Rd = 1086.00 kN*m Vz.c.Rd=1186.31 kN
Mb.Rd = 984.87 kN*m Detalhado
Classe dasecdo=1
DEFORMAGAO LATERAL
z=1.00 Mcr = 3548.23 kN*m CurvallT-a XLT =091
. Lerlow=6.00 m Lam_LT =055 fiLT =069 :
DEFORMAGAO Y DEFORMAGAO Z phoizdecalc
m Ly=600m Lam_y=033 m lz=6.00m Lam_z=095 PatAmohos
Lery=6.00m Xy =097 Lerz=6.00m Xz=063 :
Lamy =28 59 kyy =097 Lamz = 82.82 kzy =050
= Ajuda
VERIFICACAO DE SECAO

My.Ed/My.c.Rd=028<1.00 (625.(1)
VzEd/Vz.cRd=009<100 (6.26(1)

VERIFICACAO DE ESTABILIDADE DO MEMBRO
Lamy = 2859 < Lam.max =210.00 Lamz=8282 <Lammax=210.00 ESTAVEL
N.Ed/(Xy*"N.Rk/gM1) + kyy*My.Ed.max/(XLT*My.Rk/gM1) = 0.62 < 1.00 (6.3.3.(4))

Figura 6.30 — Resultados detalhados da verificagdo da seguranga dos pilares em HEA 500

Como se pode verificar pela Figura 6.30, o perfil HEA 500 verifica a estabilidade, no entanto o racio
entre momento atuante e resistente é de apenas 0,62. Isto significa que se pode optar por perfis menos
robustos, ficando a estrutura mais leve e econémica. Optou-se pela utilizacdo de perfis HEA 400 nos

pilares.

Com a utilizagdo de pilares em HEA 400, a se¢do continuou a ser de classe 1 e a taxa de eficiéncia passou
de 0,62 para 0,92, Figura 6.31. Note-se que o comprimento de encurvadura, para a verificagdo do

dimensionamento a encurvadura, foi igual ao tamanho total do pilar.

Desta forma conseguiu-se diminuir a se¢do transversal do perfil e a estrutura tornar-se-a mais econdmica.
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= RESULTADOS - Cédigo - EN 1993-1:2005/AC:2009 - O
: H Secdo OK g ! DK
$ L Auto Barra: 1 Pilares_1 2 &
Pontojcoordenada: 2/x=050L=300m
HEA 400 v Caso de carga: 9COMB1 (1+2)*1.35+3*1.50+4°0.75

Nota de calc. Fechar

] 9 COMB1 Aluda
B[ HEA 400 3564 8175|092  9comst Relagdo

Andlise Mapa

Pontos de calculo
Divisdo: n=3
Extremos: nenhuma
Adicional: nenhuma

Verificacao de resisténcia de secao: Pardmetros
UFS[Nc] 0.03 N.Ed/Nc.Rd (6.2.4.(1))
UFS[My] 0.42 My.Ed/My.c.Rd (6.2.5.(1))
UFS[Vz] 0.11 Vz EdVz.c.Rd (6.2.6.(1)) Ajuda
Verificacao de estabilidade global de membro:
UFB[Lambda] 0.39 Max(Lambda.y/Lambda.max : Lambda.z/Lambda.max) estavel
UFB[My] 0.91 My.Ed.max/Mb.Rd (6.3.2.1.(1))
UFB[NyMyMz] 0.92 N.Ed/(Xy*N.Rk/gM1) + kyy*My.Ed max/(XLT*My.Rk/gM1) (6.3.3.(4))
UFB[NzMyMz] 0.51 N.Ed/(Xz*N.Rk/gM1) + kzy*My.Ed.max/(XLT*My.Rk/gM1) (6.3.3.(4))
Relagao:
RAT | 0.92] | Taxa de eficiéncia | Secdio OK 5

Figura 6.31 - Resultados detalhados da verificacdo da seguranca dos pilares em HEA 400

6.3.5 Andlise local em travessas

O portico metalico é constituida por duas travessas com 15,06 metros de comprimento, contraventada
por perfis tubulares a cada 1/3 do vdo, de modo a travar a travessa aos fendmenos de encurvadura, Figura

6.32.

Como se trata de um pavilhdo metalico com grandes dimensdes, optou-se que o travamento da travessa
ndo dependesse exclusivamente das madres. Portanto decidiu-se que iria existir um sistema de

contraventamento com a fungéo de realizar o contraventamento das travessas em toda a estrutura.

Como referido anteriormente, este contraventamento é formado por perfis tubulares com vao de 7,5

metros que irdo estar prolongados entre os pérticos de fachada.

Os perfis tubulares irdo ligar-se a se¢do transversal da travessa no seu centro de gravidade de modo a
poderem ter a funcdo de travamento a encurvadura lateral tanto no banzo superior como no banzo

inferior, sem existirem excentricidades, Figura 6.33.
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Figura 6.32 — Travamento de travessas, formado por perfis tubulares

Figura 6.33 — Pormenorizagao do travamento

Por isso a travessa ird estar contraventada para efeitos de encurvadura e encurvadura lateral a cada 1/3

do seu comprimento.

Na Figura 6.25, pode-se verificar que o momento é mais elevado nas extremidades da travessa junto aos
pilares, por essa razdo utilizou-se reforco nesta localizagdo. Em estruturas metalicas esse reforco é feito

através de esquadros metalicos, Figura 6.34, que garantem um aumento de inércia da secdo.
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Figura 6.34 — Esquadro metalico

A altura maxima do esquadro por norma é igual a altura do perfil utilizado na travessa e o seu
comprimento varia entre 10% a 20% do comprimento da travessa. Outra forma de determinar o
comprimento do esquadro é através do diagrama de momentos, ou seja, que o0 momento positivo seja

proximo do negativo e prolonga-se o comprimento do esquadro até esse mesmo ponto, Figura 6.35.

Moment at the "sharp”end of the haunch

sagging moment

Haunch length '

ci'
i

|

i

i

Jv

Figura 6.35 — Definigdo do comprimento do esquadro metalico [14]

Neste projeto optou-se por um esquadro metdlico com a altura maxima igual ao perfil da travessa e com

comprimento igual a 15% do comprimento da travessa.
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Primeiramente fez-se um pré-dimensionamento da travessa com um perfil IPE 450 para um momento

maximo coincidente com o fim do esquadro metalico: Meq= 332,50 kN.m. Figura 6.36.

ey | -585.22
271.73
0.00
‘:@ e | 271.68 |
373
TSe
pZ=-4.50 | pZ=-4.50 |
b | “{ pz=-2.70 ; pz=-2.70
d“%gkiH&?O FX=- pZ:j?-‘Pl ICIZl:-O.45 0.70
11 1_1
Casos™ (COMB1) o
~ 1= e a =~ A ~ AT A A N~ ~~ - “ 0.00 B A R A AN
Barra / Ponto (m) MY (kNm)

Valor atual -332,50
para a barra: 10
no ponto: x=12,80 (m)

Figura 6.36 — Momento atuante no final do esquadro

Mg, < Wpl_y X fy 332,50 <1702 % 107 x 275 x 103 & 332,50 kN.m < 468,05kN.m O perfil
IPE 450 verifical!

Depois de se realizar o pré-dimensionamento da travessa é necessdrio proceder a verificacdo da secdo as

diversas interacGes de esforgos.

Através do programa de calculo ROBOT é possivél realizar essa verificacdo, Figura 6.38. Tendo em conta
que a travessa esta travada a cada 1/3 do seu comprimento na diragdo zz. Além disso, este travamento

serd também utilizado para a se¢do ndo sofrer encurvadura lateral e flexdo composta com compressao,

Figura 6.37.

Teste do membro: 10 Viga esquerda_10

Figura 6.37 - Travessa com os respetivos travamentos a cada 1/3 do seu comprimento
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(= .

Tipo membro:

Flambagem (eixo y)
Comprimento do

()Real

(®) Cosficients

Auto

Inde

y

1.00

Coef compr. flambagem y:

Curva de lambagem

Travessa esquerda

Flambagem (eixo z)
membro ly; Comprimento do membro [z:
() Real

— 100
(@] Coeficienta

Coef compr. flambagem z:

Auto m

slocavel Indeslocavel

Curva de lambagem
z

auto v auto v

[ |Flambagem por flexo-torcio

Par&metros de lambagem lateral

[+|Flamb. Iateral

Nivel de carga:

Momentos criticos

Coef de compr. de flamb. |ateral

1, - -
I Mesa superior Mesa inferior
Ler=(LerlLer2.) Ler=(LerlLer2..)
-Q-Aum

'_: ) Usudrio Mcr= 1,00 KN*m

Curva de
flambagem lateral auo v
(®) Método geral [6322] LambdalT0= 04
(C)Método detalhado [6.32.3] Bela = 0.75
DMétndn simplificado para vigas com 11

restrices laterais [6.3.2.4] = =
Conjuntos adicionais de pardmetros de membros
[#] Deflexdios e deslocamentos de limites Servigo
D Secdes complexas: Complexo
["]Secdes de parades finas Paredes finas
DParémetros da andlise de incéndio: Fogo

Figura 6.38 — Defini¢cdo dos parametros para a verificacdo da travessa

Salvar

Fechar

Ajuda

Como se pode verificar pela Figura 6.39, a travessa nao verifica a seguranca para o perfil IPE450, no

entanto é de notar que apenas ndo verifica na zona onde ira estar localizado o esquadro metalico.

Sendo assim o calculo da verificacdo da se¢do do esquadro foi realizada a parte, com recurso a bibliografia

externa.
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= x
L
Resultados | Mensagens Nota de célc Fechar
Membro 8Ca0 Material La Laz Relagao .
= - ; Ajuda
10 Viga e B IPE 450 S 275 75.97 121.68 1.44 9 COMB1 Relacio
Analise Mapa
Pontos de calculo
Divisdo: n=3
Extremos: nenhuma
Adicional: nenhuma

Alterar
Resultados simplificados Resultados detalhados
Simbolo | Valores | Unidade | Descrico do simbolo | Secfio ~
Forgas internas nos pontos caracteristicos da segao transversal
| (N 107.99 kN Torca axial N.Ed Forgas
y.Ed -585.94 kM*m momento fletor My Ed
z Ed 122 16 KN forca de cisalhamento Vz.Ed Detalhado
Forgas do projeto:

MNe, Rd 4605.93 kM Resisténcia de compressédo do projeto (6.2.4)

MNb Rd 1605.78 kM Resisténcia de flambagem de projeto do membro de comp. (6.3.1.1)

Wb,Rd 407.64 kM*m IMomento de resisténcia de flambagem do projeto (6.3.2.1)

Em torno do eixo y da secao transversal Mota de calc.
Wy pl.Rd 1165.47 kN*m Momento de resisténcia plastica do projeto (6.2.5.(2)) =

Wy el.Rd 988.16 kM*m Momento de resisténcia eldstica do projeto (6.2.6.(2)) Parametros
WMy.c.Rd 1165.47 kM*m Resisténcia do momento do projeto (6.2 5 (2))

MM, y.Rd 1164.83 kM*m Momento de resisténcia plastica do projeto reduzido (6.2.9.1)

Vz.c.Rd 1299.63 KN Pesisténcia plastica de calculo ao cisalhamento (6.2.6.(2)) Ajuda

Formulas de verificagao:

Verificacao de resisténcia de secao:

UFS[MNe] 0.02 N Ed/Nc Rd (6.2.4 (1))

UFS[My] 0.50 My.Ed/My.c.Rd (6.2.5.(1))

UFS[NeMy] 0.50 My.Ed/MN.v,Rd (6.2.9.1.(2))

UFS[Vz] 0.09 Vz. EdVz.c.Rd (6.2.6.(1))

Verificagio de estabilidade global de membro:

TIERM ambdal | neal IMavil amhda wil ambda mav - | amhda 2/ amhda mavi lactual hd

Figura 6.39 — Verificacdo da seguranca na localizacdo do esquadro

6.3.5.1 Verificagdao do esquadro metalico

A verificagao do esquadro metalico teve como principio a utilizagdo de uma seg¢do de igual espessura,
mesma altura maxima e o mesmo material que o utilizado na travessa. Além disso, optou-se por dividir
o esquadro em 4 partes iguais de modo a poder-se calcular a seguran¢a da se¢ao em diversos pontos,

Figura 6.40.

A secdo transversal do esquadro foi simplificada para o célculo, partindo do principio que o banzo inferior
da travessa ndo entrard para o calculo e a secdo ndo tera locais curvos préximos do banzo, Figura 6.41,

beneficiando-se assim de uma sec¢do transversal equivalente.
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IPE 450

—
O

T 0450m J

S —

__——Esquadro

~—— Pilar HEA 400

Figura 6.40 — Esquema do esquadro metalico da estrutura

9.40—

[

.
'14.60—f

{ =
14.60—f

i I

9.40—=~—

-
'=-190.00—~!

Figura 6.41 — Corte transversal n21 da Figura 6.40 e secdo

transversal equivalente (mm)

CASO DE ESTUDO

Com recurso ao programa de desenho automatico AutoCad e cdlculo no Excel foi possivel determinar

todas as inércias e propriedades de cada uma das sec¢Oes transversais da Figura 6.40.
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Tabela 6.1 — Propriedades das se¢des transversais de acordo com a Figura 6.40

segdo h b tw tf Area avz Iy Iz iy iz Wely Wel,z
1 900 190 9,4 14,6 13734 8186 1604665475 | 16750506 342 35 3565923 | 176321,12
2 788 190 9,4 14,6 12673 7125 |[1169170726|16742699 304 36 2967438 | 176238,94
3 675 190 94 14,6 11611 0063 813740268 |16734877 265 38 2411082 | 176156,6
4 563 190 9,4 14,6 10554 5006 533531586 | 16727090 225 40 1895316 | 176074,63
5 450 190 9,4 14,6 9880 5090 337400000 |16760000 185 41,2 1500000 176000

A secdo 5, da Tabela 6.1, serd apenas formada pelo perfil IPE 450 da travessa, pois nesse local é onde o

esquadro termina. Por este motivo os valores da secdo 5 serdo representativos de um IPE 450 corrente.
Com recurso ao ROBOT e a combinacdo menos desvaforavel foi possivel determinar os esforcos nas

respetivas secées do esquadro, Tabela 6.2.

Tabela 6.2 — Esforcos atuantes nas

secoes transversais do esquadro

Secdo Med Ved Ned
1 -585,22 122,11 108
2 518,36 | 117,05 | 107,55
3 -451,98 111,89 | 107,11
4 -393,35 | 107,21 | 106,67
5 332,64 | 102,19 | 106,24

A tensdo maxima causada pelo esforgo axial, que a secao podera estar sujeita (admitindo uma distribuicdo

elastica) é dado pela equagdo:

Oaxial =

Ngg4 (6.6)
A
Resultando nas tensGes mdaximas seguintes:

Tabela 6.3 — Tensdo maxima

atuante

Tensdo Axial
1 7863,696 |kPa
8486,546 |kPa
9224,873 |kPa
10107,07 |kPa
10753,04 |kPa

[N R TE R

A tensdo maxima que a seg¢ao pode suportar é dado por:
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_ b (6.7)

Umax -
Ymo

Pode-se concluir que a tensdao mdaxima sera de 275 MPa.

A teng¢do mdaxima admissivel causada pelo momento fletor serd de:

(6.8)

Omax = OMomento + Oaxial < OMomento = Omax — Oaxial

Tabela 6.4 — Tensdao maxima

admissivel pelo momento fletor

Tensdo Fletor admissivel

1 267136,3041 (kPa
266513,4538 |kPa
265775,127 |kPa
264892,9316 |kPa
264246,9636 (kPa

| (|~

Considerando que na zona do esquadro o momento é negativo para a pior combinacdo, este encontra-se
a compressao e a travessa (zona superior) encontra-se a tragdo. Pode-se concluir que para a classificacdo
da alma desta secdo, com solicitacdo a flexdo e a compressdo, o valor de ¥ = 0, porque a tensdo de

compressao é igual a tensdo de tracdo, Figura 6.42.

o+

o-

Figura 6.42 — Tensdo na

zona do esquadro
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Como ¥ > —1 entdo a alma é de classe 3. A classe do banzo a compressdo é 1. Desta forma a classe da

secdo é 3.

e Verificacdo do esquadro ao esforco axial de compressao

AXf, (6.9)

Ymo

Nc,Rd =

Tabela 6.5 — Verificagao ao esforgo axial

Ned Nrd Ned/Nrd
108 3776,85 0,03 Verifical
107,55 |3485,075| 0,03 [|Verifica!
107,11 |3193,025| 0,03 |Verifica!
106,67 | 2902,35 | 0,04 |Verifica!
106,24 2717 0,04 Verifica!

b jwn (=

e Verificagdo ao esforgo transverso

_ A3 (6.10)

Rd
Ymo

Tabela 6.6 — Verificacdo ao esforco transverso

Ved vrd  |Ved/Vrd | Ved/Vrd<0,5
122,11 |1299,702| 0,09 |S/Interaco!
117,05 |1131,246| 0,10 |S/Interaco!

111,9 |962,6305| 0,12 |S/Interacdo!
107,21 |794,8092| 0,13 |S/Interacdo!
102,19 | 808,146 | 0,13 |S/Interacdo!

(S RN R I S

e Verficagdo ao momento fletor

Wel_y Xfy (611)

Meyra =
' Ymo
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Tabela 6.7 — Verificagdo ao momento fletor

Med Mrd Med/Mrd
585,22 |980,6289| 0,60
518,36 |816,0456| 0,64
451,98 |663,0476| 0,68
39335 | 521,212 | 0,75
332,64 | 4125 0,81

L ds [ | s |

A tensdo atuante é a conjugacdo da tensdo axial mais a tensdo do momento fletor. A tensao sobre efeito

do momento fletor é defenida pela seguinte expressao:

| Mpaxz (6.12)
OMomento = T

e Verificagdo da interagdo axial e momento fletor

Tabela 6.8 — Verificagdo da interacdo da tensao axial e tensdo do

momento fletor

Tensdo Axial Tensdo Fletor

1 7863,70 |kPa 1 164114,58 |Kpa
2 8486,55 |kPa 2 174682,65 |Kpa
3 9224,87 |kPa 3 187459,38 |Kpa
4 10107,07 |kPa 4 207537,90 |Kpa
5 10753,04 |kPa 5 221825,73 |Kpa

e Tensdo atuante (Tensdo axial + Tensdo Fletor)

Tabela 6.9 — Tensao

atuante
Tensdo Atuante
171,98 |Mpa
183,17 |Mpa
196,68 |Mpa
217,64 |Mpa
232,58 |Mpa
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A tensdo atuante ao longo do esquadro metalico, Tabela 6.9, é menor que a resistente (Gresistente =

275 MPa), por isso o esquadro encontra-se verificado.

O comprimento de encurvadura do esquadro sera o comprimento total do préprio esquadro, em que este
serd travado nas extremidades do mesmo, num comprimento total de 2,26 metros, tal como referido na

Figura 5.14 e Figura 6.43.

Flambagem lateral - mesa inferior

i

15.06 m

Travamento na extremidade
do esquadro

Teste do membro: 9 Viga direita_9

Figura 6.43 — Travamento da travessa ao longo do seu comprimento

Podemos concluir que os pilares serdo HEA 400 e as travessaso IPE 450, para os porticos tipo 1
(corrententes), Figura 6.44. O esquadro metdlico sera de altura e espessura igual a travessa, e travado na

extremidade.

— x
R
Resultados | Mensagens Nota de calc.
Membro Secao Material Lay Laz Relacao Caso Aiud
1_Pilares 2D 1 HEA 400 5 275 3564 81.75 0.83 9 COMB1 juda
8 Pilares 2D 8 HEA 400 S 275 35.64 81.75 0.83 9 COMBA1 Relagéo
9 Viga direita 9 | |IPE 450 S 275 75.97 121.75 0.97 9 COMB1 Andli
- nalise Mapa
10 Viga esquerda 1 ™| |IPE 450 5275 75.97 121.75 0.97 9 COMBA1
Pontos de caleulo
Divisdo: n=3
Extremos: nenhuma
Adicional: nenhuma

Figura 6.44 — Verificagdo dos elementos no portico corrente mais esforgado
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6.3.6  Analise do pértico tipo 2 (portico de fachada)

O portico tipo 2 em comparagao com o portico tipo 1 difere em diversos aspetos, sendo estes o aumento
de pilares que conferird mais resisténcia nomeadamente aos deslocamentos laterais. Pode-se verificar
este aspeto no calculo do o, Figura 6.45. Para isso modelou-se o pértico tipo 2 (pdrtico de fachada) com
o auxilio do ROBOT, com os respetivos contraventamentos de fachada em UPN a trabalharem a tragao,

Figura 6.46.

Para o calculo do ac, foi utilizado o mesmo método descrito para o portico tipo 1. As a¢des utilizadas sdo
as acdes do vento, as acOes da neve, as acOes provocadas pela sobrecarga e pelo peso dos préprios

materiais.

Figura 6.46 — Modelagdo do pértico tipo 2 (pértico de fachada)

Caso/Modo Coef. crit_ Precisdo
19 1 4 84174e+001| ,69068e-010
19 2 1,04041e+002| ,95578e-009
19 3 1,19958e+002| ,97593e-010
19/ 4 1,19958e+002| ,02611e-008
19 5 1,26037e+002| ,87319e-009
19 6 1,26037e+002| ,48017e-008
19 7 5,20203e+002| ,10863e-006
19/ 8 5,99788e+002| ,77532e-008
19 9 5,99788e+002| ,58115e-006
19 10 6,30186e+002| ,04331e-007

Figura 6.45 - Carga critica do portico tipo 2 -

O parametro a. € de 48,4 sendo superior em 3,7 vezes ao a.r do portico tipo 1. O pértico mantem-se

assim de nds fixos e pode-se realizar uma analise de primeira ordem em andlise elastica.

O pértico metalico tipo 2 ficara susceptivel a diversas combinagdes de a¢des, sendo a mais gravosa a que

representa esfor¢cos mais elevados. Portanto sera essa a utilizada para o dimensionamento.
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Os pilares mais extremos do pértico tipo 2 terdo a mesma segdo transversal que os dos pdrticos tipo 1,
enquanto que os restantes pilares do pértico 2 terdo se¢des transversais de menor dimensao. As travessas
terdo também o mesmo perfil que as dos podrticos 1, de modo a que os perfis tubulares de

contraventamento da cobertura tenham a mesma excentricidade na travessa.

Umas das coisas a ter em atencado é a ligacdo entre a travessa e os pilares internos do pértico tipo 2. Na
pratica estas ligacdes sdo menos rigidas do que as de pilar-travessa dos pilares de extremidade, e desta
forma estas ligacdes ndo transferem o momento fletor para os pilares, como acontece em ligacdes mais
rigidas, como é o caso das ligacdes dos pilares de extremidade. Na modelacao no ROBOT é possivel realizar

essa ligacdo através de “Releases”, libertando a rotacdo do pilar na parte superior, Figura 6.47.

&« Articulacoes - =
DX EREE &

X EXCLUIR liberagdo de barra
= — Fixed-Pinned
= Pinned-Fixed
— Pinned-Pinned

|
1
quias 4

Barras | Elastico | Amortecimento | Unidirecional

Legenda: Fixed-Pinned
Direcdes liberadas
Inicio
L]

O
O

Figura 6.47 — Modelagdo das ligagdes no topo dos pilares intermédios do pdrtico tipo 2

Quanto ao travamento utilizado nas fachadas, este sera através de perfis UPN que irdo apenas trabalhar

a tragdo, Figura 6.48.
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»/ Propriedades avanca.. — &

Barras de trelica - somente atuacdo de forcas
axwa\s

Barras de tensdo/Compresséo

(") Barras de compressao v 7
(®) Barras de tensdo
[ Considere as forcas de em
célculos de flambagem

[]Barras inativas

Lista de barras:

Aplicar Fechar Ajuda

Figura 6.48 — Propriedades avancadas das barras de contraventamento da fachada

A analise 2D do pdrtico tipo 2, foi verificada, no entanto a analise deste pdrtico individualmente ndo é
bem caracterizador da situacdo real em obra, nomeadamente porque as a¢des do vento longitudinais ndo
estdo inseridas, por ser uma analise 2D. Para a verificacdo da seguranca foi considerado que todos os

elementos tinham um comprimento de encurvadura igual ao seu comprimento total.

O resultado final é apresentado na Figura 6.49.
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b

EN 1993-1:2005/AC:2009 - Verificacdo de membro (ULS ) 1parai3 15parai8

Resultados | Mensagens

Secao Material Lay Laz Relagao Caso
HEA 400 5275 35.64 81.75 0.03 11 COMB3
HEA 180 5275 98.15 161.72 0.10 9 COMBA
HEA 180 5275 92.28 152.06 0.09 9 COMBA
IPE 450 5275 27.16 121.88 0.11 11 COMB3
IPE 450 5275 27.16 121.88 0.10 12 COMB4
IPE 450 5275 27.16 121.88 0.08 12 COMB4
HEA 180 5275 86.42 142.40 0.09 9 COMBA
HEA 400 5275 35.64 81.75 0.02 12 COMB4
HEA 180 5275 92.28 152.06 0.09 9 COMBA
IPE 450 5275 27.16 121.88 0.08 12 COMB4
IPE 450 S 275 27.16 121.88 0.08 12 COMB4
IPE 450 S 275 27.16 121.88 0.08 12 COMB4
HEA 180 S 275 86.42 142.40 0.09 9 COMBA
UPN 100 S 275 208.07 55211 0.00 9 COMBA
UPN 100 S 275 199.39 529.06 0.05 10 COMB2
UPN 100 S 275 199.39 529.06 0.00 9 COMBA
UPN 100 5275 208.07 55211 0.04 10 COMB2

o
=

— O

Mota de calc Fechar

Ajuda
Relacao

Analise Mapa

Pontos de calculo
Divis&o: n=3
Extremos: nenhuma
Adicional: nenhuma

&

Figura 6.49 — Verificacdo de todos os elementos do portico tipo 2

6.4 MODELAGCAO NUMERICA 3D

No capitulo 6.3 realizou-se o dimensionamento de dois tipos de podrticos, o pértico tipo 1 e pértico tipo

2. Ambos os porticos foram dimensionados para a combinagdo de acdo mais gravosa e para o local da

estrutura mais critico.

Apds o dimensionamento 2D, obteve-se para o pdrtico tipo 1, dois pilares com se¢do HEA 400 com altura
de 6 metros, duas travessas com secdo IPE 450 e madres em IPE 180. Para o pértico tipo 2, obteve-se para

os dois pilares dos cantos perfis com segao HEA 400 com 6 metros, 5 pilares intermédios com se¢do HEA

180, travessas com sec¢do IPE 450 e contraventamentos nas fachadas UNP 100.

Com o dimensionamento realizado em 2D, parte-se para o modelo em 3D (também realizado em ROBOT)
onde se modela todos os pdrticos do pavilhdo metalico, com os respetivos perfis que foram

dimensionados nos poérticos em 2D.
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O modelo 3D serve para confirmar o dimensionamento realizado nos modelos em 2D e para verificar a

concecdo do contraventamento idealizado quando a estrutura estd em funcionamento como um todo.

6.4.1 Contraventamento

A estrutura é dotada de um contraventamento na cobertura, nas fachadas e lateralmente. Na cobertura
sdo utilizados perfis tubulares de se¢ao CHS 168,3 x 3,6 mm (Figura 6.51) e CHS 139,7 x 3,6 mm (Figura
6.52) com 9,02 metros de comprimento e 7,50 metros. Estes perfis irdo funcionar apenas a tracdo e a
compressao (trelica) e terdo um comprimento de encurvadura igual ao seu comprimento total. Esta
diferenca de didmetros nos perfis tubulares deve-se ao fato dos esforcos na cobertura préoximos das
fachadas serem mais elevados. Desta forma optou-se por alterar o didametro e manter a espessura do

perfil.

Figura 6.50 — Contraventamento da cobertura da estrutura
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Geometria | Propriedades |NTM | Deslocamentos | Verificagdo de cédigo

Barra M2 703 Secdo: CHS 168.3x3.6
Dimens&es:
HY (em) | HZ {cm)
16,8 16.8
Propriedades de secio:

AX (cm2) | IX (cmd) | 1Y (cmd) | IZ (cmd)
18,62 126317 631,58 631,58

Propriedades de material:

E(MPa) | G(MPa) | NI | LX (1/°C) {kﬁgﬂ' Re (MPa)
210000,00| §1000,00| 0,30 0,00 7701 275,00

Figura 6.51 — Perfis tubulares transversais utilizados nos

contraventamentos da cobertura

Geometria| Propriedades |NTM | Deslocamentos | Verificagdo de codigo

Barra N2: 708 Secdo: CHS 139.7x3.6
Dimensdes:
HY (cm) | HZ (cm)
14,0 14.0
Propriedades de se¢do:

AX (cm2) | IX {cmd) | 1Y (cmd) | IZ (cmd)
15,38 712,94 356,47 356,47

Propriedades de material:

E(MPa) | G(MPa) | NI | LX(1rC) {kmﬂ Re (MPa)
210000.00[ 8100000/ 0.30 0.00 77.01) 275,00

Figura 6.52 — Perfis tubulares longitudinais utilizados nos

contraventamentos da cobertura

O perfil tubular da cobertura mais esforgado (membro 706), encontra-se localizado no contraventamento

transversal proximo da fachada (Figura 6.53).
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Figura 6.53 — Perfil tubular da cobertura mais esforcado (membro 706)

z
i Secdo incorreta
E} Auto Barra: 706 Contraventamento_706

Ponto/coordenada: 3/x=100L=9.02m
Caso de carga: 10 COMB2 (2+1)*1.00+5*1.50

CHS 168.3x3.6 w

Resultados simplificados | Resultados detalhados

Simbolo Valores Unidade Descricéo do simbolo Secdo )
alfa z 0.1 fator de imperfeicdo (6.31.2(2))
fi,z 2.26 Coeficiente para calculo de X (6.3.1.2.(1))
Xz 0.27 Fator de reducdo da flambagem (631211
Nz b Rd 14050 kM Resisténcia de lambagem de projeto do membro de comp. (6.3.1.1.(3))

Parametros de analise de flambagem lateral com torgao
XLT | 1_[][J| |Fator de reducdo da flambagem lateral com torcéo |(8_3_2_2_(1}}
Forgas internas nos pontos caracteristicos da segao transversal
N Ed [ 156 42| kM | forca axial N.Ed
Forgas do projeto:
Nc.Rd 511.99' kN Resisténcia de compressdo do projeto (6.2.4)
MNb. Rd 140.5[]' kM Resisténcia de lambagem de projeto do membro de comp. (6.3.1.1)

Formulas de verificagao:

Verificacdo de resisténcia de secéo:

UFS[Nc] | 0.31] | N.Ed/nc.Rd [(6.2.4.(1)

Verificacdo de estabilidade global de membro:

UFB[Lambda] 0.74 Max(Lambda,y/Lambda,max ; Lambda,z/L ambda,max) estavel

UFB[MNb] 1.11 N, Ed/Nb,Rd (6.3.1.1.(1)
Relagao:

RAT | 1_11| |Taxa de eficiéncia | Secéo incorreta

Figura 6.54 — Calculo do perfil tubular mais esfor¢cado do contraventamento da cobertura

133



CAPITULO 6

O perfil estd com um esforco de compressdo de 156,42 kN, tendo uma taxa de eficiéncia 1,11 excedendo

11% do previsto, sendo o Unico perfil que nao verifica a seguranca. No entanto este perfil estd localizado

numa extremidade, onde os valores de calculo da acdo do vento sdo elevados e sé em casos muito

extremos esse valor é atingido. Assim, tendo em conta o pressuposto anterior e partindo do principio que

as acoes variaveis sao majoradas em 50%, o valor excedido de 11% em uma barra de contraventamento

nao terd grande influéncia na seguranca da estrutura.

Os restantes perfis tubulares do contraventamento da cobertura verificam a seguranga.

Os contraventamentos das fachadas principais e laterais (Figura 6.55) serdo perfis UNP 80 cruzados (Figura

6.56) e funcionardo apenas a tracdo. Desta forma quando um UNP estd sob a forma de tensdo o segundo

perfil ird estar sob a forma de relaxamento.

No programa de calculo é possivel colocar barras apenas a tragdo através do menu da Figura 6.55.

Barras de trelica - somente atuacdo de forgas
axiais

Barras de tensdo/Compresséo

-': ) Barras de compressao Z 7
(@) Barras de tensdo
[]Considere as forgas de cisalhamento em
calculos de flambagem

[]Barras inativas

Lista de barras:

Figura 6.55 — Contraventamentos laterais em UNP 80 na estrutura
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UNF &80

Figura 6.56 — Pormenor do contraventamento em UNP 80 das fachadas laterais

O cdlculo foi realizado para um travamento de comprimento igual a 9,60 metros nas fachadas laterais e

nas fachadas principais de 8,15 metros, tendo como resultados os da Figura 6.57.

Me Secao Material Lay Laz Relacad™ Caso

395 UPM 80 S 275 25118 587 42 057 10 COMB2
123 UPM 80 S 275 25118 h87 42 0.56 10 COMB2
125 UPM 80 S 275 26213 613.01 0.52 10 COMB2
406 UPM 80 S 275 26213 £13.01 0.52 10 COMB2
126 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.50 10 COMB2
393 UPN 80 5 275 308.90 722.38 0.35 10 COMB2
120 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.25 5 COMBA1
127 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.25 9 COMB1
403 UPMN 80 5 275 308.90 722.38 0.25 9 COMBA1
383 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.25 12 COMB4
404 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.25 12 COMB4
15 UPMN 80 5 275 308.90 722 38 0.10 10 COMB2
321 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.09 10 COMB2
319 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.08 10 COMB2
7 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.07 10 COMB2
16 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.06 12 COMB4
320 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.06 12 COMB4
322 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.05 12 COMB4
318 UPM 80 3275 308.90 72238 0.05 12 COMB4
121 UPM 80 S 275 308.90 72238 0.05 12 COMB4
124 UPM 80 S 275 25118 587 42 0.02 5 COMBA1
405 UPM 80 S 275 25118 587 42 0.02 9 COMB1
402 UPN 80 5 275 26213 613.01 0.02 12 COMB4
122 UPM 80 S 275 26213 £13.01 0.01 12 COMB4

Figura 6.57 — Verificagao dos UNP 80 da estrutura
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O contraventamento mais esfor¢cado da estrutura é o membro nimero 395, e este localiza-se num pértico

de fachada (Figura 6.58).

Figura 6.58 — Perfil UNP 80 mais esforcado da estrutura e respetivos

diagramas de esforgos axiais

¥ Secdo OK

i Barra: 395 ¥fen [9)
Ponto/coordenada: 1/x=000L=000m
UPN 80 v Caso de carga 10 COMB2 (2+1)*1.00+5*1.50
Alterar
Resultados simplificados | Resultados detalhados
Simbolo | Valores | Unidade | Descricdo do simbolo | Secfio ~
Classe de segao
KLF 1 Classe da mesa (55.2) Forgas
KLW 1 Classe da alma (5.5.2)
(hwtwlim 66.56 limite de esbeltez de uma alma para cisalhamento EN315(5.1) Detalhado
bt 10.67 esbeltez da alma para cisalhamento EN315(5.1)
KLSZ Plastico Classe da alma (cisalhamento) EMN315(5.1)
KL 1 Tipo de secdo (5.5.2)
Parametros de analise de flambagem lateral com torgao
LT | 1.00] | Fator de reduciio da flambagem lateral com torcéio (6322 (1) Mota de calc.
Forgas internas nos pontos caracteristicos da segao transversal s —
IN.Ed -172.71 kM |forca axial N.Ed
Forgas do projeto: Ajuda
| Nt Rd | 30124 kM | Resisténcia de tenssio do projeto l(6.2.3)
Formulas de verificagao:
Verificagdo de resisténcia de secao:
UFS[Nt] | 057] | M Edimit Rd li623 (1)
Relagao:
RAT | 0.57] | Taxa de eficiéncia | Seciio 0K o

Figura 6.59 - Calculo do perfil UNP 80 mais esfor¢gado do contraventamento lateral (membro 395)
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Apesar do esfor¢o axial maximo ser de 172,71 kN a tragao, o perfil UNP 80 tem um Nc,Rd= 301,24 kN. O

perfil classifica-se como classe 1 e obteve-se assim uma taxa de eficiéncia de 0,57 (Figura 6.60).

Geometria  Propriedades NTM | Deslocamentos | Verificagdo de cadigo

Barra N2.: 120 Secio: UPM 80
Dimensdes:
HY {cm) | HZ {cm)
45 8.0

Propriedades de secio:
AX (em2) | IX (cmd) | 1Y (cmd) | IZ (cmd)
10,95 1,95 105,91 19,37

Propriedades de matenal:

E(MPa) | G(MPa) | NI | LX{1/C) {kﬁfn:%} Re (MPa)
21000000 8100000 0.30 0.00 77.01 275,00

Figura 6.60 — Sec¢do transversal UNP80

6.4.2 Pilares

A estrutura é constituida por 50 pilares laterais e por 10 pilares de topo. De acordo com o
dimensionamento 2D do capitulo 6.3.4, os pilares laterais foram dimensionados para perfis HEA 400 e os

pilares de topo foram dimensionados para HEA 200. (Figura 6.61)
Com o pértico modelado tridimensionalmente pode-se verificar se os pilares verificam a seguranca.

Primeiramente verificou-se a seguranca dos pilares laterais aos esforcos de compressdo, tragdo e
transverso e ainda aos fendmenos de encurvadura, encurvadura lateral e a flexdo composta com
compressdao. No entanto optou-se por colocar um travamento ao nivel do esquadro, diminuindo o

comprimento de encurvadura.
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Figura 6.61 — Pilares laterais em HEA 400 da estrutura

A verificacdo da segurancga dos pilares laterais foi realizada (Figura 6.62). O comprimento de encurvadura
utilizado para a direcdo de maior inércia foi de 6 metros (comprimento total do pilar) e na direcdo de

menor inércia foi utilizado um travamento no pilar ao nivel do esquadro (Figura 6.63).

= EN 1993-1:2005/AC:2009 - Verificacio de membro (ULS ) 1para97Pord 2para98Porda — O
Resultados | Mensagens Nota de célc. Fechar
Secéo Material Lay Laz Relagadh Caso A
1= — S 275 35.64 12.26 0.54 9 COMB1 N
86 Pilares 86 HEA 400 S 275 35.64 12.26 0.84 9 COMBA Relacdo
85 Pilares 85 HEA 400 S 275 35.64 12.26 0.54 9 COMB1 e Mapa
13 Pilares 13 HEA 400 S 275 35.64 12.26 0.84 9 COMBA
49 Pilares 49 HEA 400 5275 35.64 12.26 0.83 9 COMB1 )
Pilares 50 HEA 400 S 276 35.64 12.26 0.83 9 COMB1 FOTTSCE GEIE
—_— Divisdo: n=3
Pilares 21 HEA 400 5275 35.64 12.26 0.83 9 COMB1
22 Pilares 22 HEA 400 S 275 3564 12.26 0.83 9 COMB1 v Extremos: nenhuma
< > Adicional: nenhuma

Figura 6.62 — Verificagdo dos pilares laterais mais esforcados da estrutura
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0.90 m

5.10m

Travamento

Figura 6.63 — Travamento no pilar

CASO DE ESTUDO

Os seis pilares mais esforcados da estrutura estdo representados na Figura 6.62 e localizam-se a % de meio

da estrutura e a meio da estrutura. O pior caso de combinacdo de acdes foi a combinacdo 1 sendo estas

referentes a forcas descendentes. Para os seis pilares mais esforcados da estrutura, de acordo com a

Figura 6.64, estes apresentam esfor¢os axiais de compressdo na ordem dos 140 kN, valores de esforgo

transverso na ordem dos 100 kN e valores de momentos fletores na ordem dos 590 kN.m.

Barra/Né/Caso FX (kN) FY (ki) FZ (kM) M (khm) MY (kMm) MZ (kNm)

13 16/ 9 139,08 0,00 95,17 0.0 0,00 0.0
1311719 12917 0,00 95,17 0.0 589,05 0,00
14/ 18] 9 139,08 0.00 95,17 0.0 0.00 0.00
14 191 9 12917 0,00 9517 0.0 589,05 0,00
19 61 9 141,25 0,00 97,59 0.0 0,00 0,00
19 64 9 131,34 0,00 97,59 0.0 586,66 0,00
50/ 63 9 141,25 0.00 97,59 0.0 0.00 0.00
50/ 64/ 9 131.34 0.00 97.59 0.0 585,66 0,00
85/ 106/ 9 139,08 0.00 95,17 0.0 0.00 0.0
85/ 107/ 9 12917 0.00 98,17 0.0 589,05 0,00
86/ 108/ 8 139,08 0,00 98,17 0.0 0,00 0,00
86/ 109/ 9 12917 0,00 98,17 0.0 589,05 0,00

Figura 6.64 — Esforgos dos pilares laterais mais esforcados

Os pilares verificam a seguranca para perfis HEA 400, no entanto optou-se por verificar se se podia utilizar

perfis HEA 360, ja que o pilar se encontra travado ao nivel do esquadro.

De acordo com a Figura 6.65 os pilares verificam a seguranga com rdcio estimado em 100%.
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CAPITULO 6

Resultados | Mensagens Nota de calc Fechar

Membro Secao Material Caso

Pilares S 275 g 9 COMBA
Pilares S 275 i . 9 COMBA Relagdo
Pilares S 275 8 . 9 COMBA
Pilares S 275 8 . 9 COMBA

Ajuda

Analise Mapa

Pilares 5275 . A 9 COMB1
Pilares S 275 ] ] 9 COMB1
Pilares S 276 ] 9 COMB1
Pilares S 215 ] 9 COMB1 Exremos:  nenhuma

Pontos de calculo
Divisao: n=3

Pilares S 275 ] . 9 COMB1 Adicional: nenhuma
Pilares S 275 8 . 9 COMBA
Pilares S 275 8 . 9 COMBA
Pilares S 275 . . 9 COMBA
Pilares S 275 i . 9 COMBA
Pilares S 275 8 9 COMBA
Pilares S 275 g 9 COMBA
Pilares S 275 i . 9 COMBA
Pilares S 275 8 . 9 COMBA
Pilares S 275 8 9 COMBA

Figura 6.65 — Verificacdo da seguranca dos pilares em HEA 360

Verifica-se assim que quando o pilar é travado na zona do esquadro resiste a mais esfor¢os, podendo-se
utilizar perfis HEA 360 em todos os pilares laterais. Desta forma consegue-se obter uma estrutura mais

leve e com menor custo associado.

Como célculo preliminar optou-se por utilizar perfis em HEA 500 nos pilares laterais, mas apds o célculo
2D chegou-se a conclusdo que pilares em HEA 400 verificavam a seguranca. No entanto optou-se por
utilizar um contraventamento ao nivel do esquadro (Figura 6.63) e conseguiu-se que um perfil em HEA

360 verificasse a seguranga com um racio de 100 % para os pilares laterais mais esforgados.

Através da Figura 6.66 e Figura 6.67 é possivel estimar em quanto a estrutura ird ficar mais leve e mais

econdmica com a adogao desta ultima solugdo, tendo em conta que sao 50 pilares laterais.

Tabela 6.10 — Estimativa do peso e custo das solugdes em perfis HEA para pilares

50 Pilares HEA 500 HEA 400 HEA 360
Peso (Kg) 46500 37500 33600
Custo (€) 49290 38625 34608
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CASO DE ESTUDO

.
n n
| o | =]

HEA 100 16,70 HEA 280 76,40
HEA 120 19,90 HEA 300 38,30
HEA 140 24,70 HEA 320 97,60
HEA 160 30,40 HEA 340 105,00
HEA 180 35,50 HEA 360 112,00
HEA 200 42,30 HEA 400 125,00
HEA 220 50,50 HEA 450 140,00
HEA 240 60,30 HEA 500 155,00
HEA 260 68,20

Figura 6.66 — Massa em Kg/m de perfis em HEA [24]

0,380 0,380 0,380
0,880 0,880 0,880 0,940 0,950 0,980
0,880 0,880 0,880 0,940 0,950 0,980
0,920 0,920 0,920 0,940 0,950 0,980
Pregos por kilo 160 0,920 0,920 0,920 0,340 0,850 0,580

180 0,920 0,920 0,920 0,940 0,950 0,980

200 0,920 0,920 0,920 0,960 0,980 0,980

220 0,920 0,920 0,920 0,960 0,980 0,980

240 0,985 0,960 0,945 0,990 1,000 1,000

260 0,985 0,960 0,350 1,000 1,000

270 0,945

280 0,985 0,960 0,950 1,000 1,020

300 0,985 0,980 0,945 0,990 1,000 1,020

320 1,020 0,980 0,990 1,000 o

330 0,960

240 1,020 1,020 1,030 o

350 1,010

360 1,020 0,960 1,020 1,030 o

380 1,020 1,010

400 1,040 1,010 0,960 1,020 1,030 o

450 1,040 1,000 1,050 1,060

500 1,040 1,000 1,050 1,060

Figura 6.67 - Custo em €/Kg de perfis metalicos [24]
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CAPITULO 6

Na Figura 6.68 estdao demonstrados os esforcos de cdlculo e resistentes do pilar 14 (Figura 6.65).

Na Figura 6.69 esta indicado o resultado do cdlculo da resisténcia do perfil 14 em HEA 360 ao fendmeno
de encurvadura em torno do eixo yy e eixo zz. Como se pode verificar o comprimento de encurvadura em
torno do eixo yy é de 6.00 metros, pois o pilar para esta direcdao ndo se encontra travado, no entanto para
a dire¢do zz o pilar encontra-se travado na zona do esquadro (Figura 6.63). Desta forma para dire¢do zz
existe um comprimento de encurvadura de 5.10 metros e 0.90 metros. De acordo com o calculo da Figura

6.69 o comprimento de encurvadura mais condicionante é o de 0.90 metros.

No calculo da encurvadura lateral considerou-se que o travamento ao nivel do esquadro travasse tanto o

banzo superior como o inferior do pilar.

E
Iy Secdo OK
— Bara: 14 Pilares_14

Pontofcoordenada: 3/x=1.00L=600m
Caso de carga: FCOMBT (2+1)*1.35+3"1.50+4%0.75

HEA 360 v

Resultados simplificados | Resultados detalhados
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Figura 6.68 — Esforgos de calculo e esforgos resistentes do pilar em HEA 360

Simbolo Valores Unidade Descricdo do simbolo Secdo ~
N Ed 129.33 kN forca axial N.Ed
Ny Ed -673.33 kMN*m momento fletor My Ed
My, Ed.max -673.33 kN*m Momento maximo
Mz, Ed -0.00 kMN*m momento fletor Mz.Ed
\y.Ed 0.00 kN forca de cisalhamento Vy Ed
Vz Ed -95.56 kN forca de cisalhamento Vz Ed
Wz Ed max -0.00 kN*m Momento maximo

Forgas do projeto:

Nc.Rd 3925.84 kN Resisténcia de compressdo do projeto (6.2.4)
Nb.Rd 3549 22 kN Resisténcia de flambagem de projeto do membro de comp. (6.3.1.1)
Mb,Rd 57437 kN*m Momento de resisténcia de lambagem do projeto (6.3.2.1)
Em torno do eixo y da segao transversal
Wy pl.Rd 574.37 kN*m Momento de resisténcia plastica do projeto (6.2.5.(2))
Wy, el,Rd 519.98 kMN*m Momento de resisténcia eldstica do projeto (6.2.5.(2))
My.c.Rd 574 37 kMN*m Resisténcia do momento do projeto (6.2.5.(2))
WMy Rd 57437 kN*m Momento de resisténcia plastica do projeto reduzido (6.2.9.1)
Vy.c,Rd 1852.19 kN Pesisténcia plastica de calculo ao cisalhamento (6.2.6.(2))
Em torno do eixo z da segio transversal
Wz,pl,Rd 220.63 kMN*m Momento de resisténcia plastica do projeto (6.2.5.(2))
Mz el Rd 144 59 kMN*m Momento de resisténcia eldstica do projeto (6.2.5.(2))
Mz.c.Rd 22063 kN*m Resisténcia de momento de projeto de uma parte de secdo co |(6.2.5.(2))
MN.z,Rd 220.63 kN*m Momento de resisténcia plastica do projeto reduzido (6.2.9.1)
Vz.c.Rd 777.31 kN Pesisténcia plastica de célculo ao cisalhamento (6.2.6.(2)) v



CASO DE ESTUDO

3
‘ =
Auto Barra: 14 Pilares_14 FeE
Ponto/coordenada: 3/x=100L=6.00m
HEA 360 v Caso de carga: 9 COMBT (2+1)*1.35+3*1 50+4%0.75
Resultados simplificados Resultados detalhados
Simbolo Valores Unidade Descricdo do simbolo Secdo ~
KL 1 Tipo de secdo (5.5.2)
Parametros de analise da flambagem:
Em torno do eixo y da secéo transversal
Curva,y b Curva de flambagem (Tabela 6.2)
Lcry 6.00 m Comprimento de flambagem efetivo (6.3.1.2 (1))
Lamy 39.41 Proporcdo de esbeltez (6.3.1.2 (1))
Lam y 0.45 Proporcdo de esbeltez ndo dimensional da flambagem (6.3.1.2 (1))
alfa,y 0.34 fator de imperfeicdo (6.3.1.2.(2))
fiy 0.65 Coeficiente para calculo de X (6.3.1.2.(1))
Ky 0.90 Fator de reducéo da flambagem (6.3.1.2.(1))
My, b Rd 3549 22 kN Resisténcia de flambagem de projeto do membro de comp. (6.3.1.1.(3))
Em torno do eixo z da secao transversal
Curva.z c Curva de flambagem (Tabela 6.2)
Lcr.z 0.90 m Comprimento de flambagem efetiva (6.3.1.2 (1))
Lamz 1211 Proporcéo de esbeltez (6.3.1.2 (1))
Lam 7 0.14 Proporcdo de esbeltez ndo dimensional da flambagem (6.3.1.2 (1))
alfa,z 0.49 fator de imperfeicdo (6.3.1.2.(2))
fi,z 049 Coeficiente para célculo de X (6.3.1.2 (1))
Xz 1.00 Fator de reducdo da flambagem (6.3.1.2 (1))
Nz, b,Rd 3925.84 kN Resisténcia de flambagem de projeto do membro de comp. (6.3.1.1.(3))

Figura 6.69 — Verificacdo do calculo da resisténcia a encurvadura do perfil HEA 360

A verificagdo da resisténcia da se¢ao aos esforgos é apresentada na Figura 6.70.

Formulas de verificagao:
Verificacao de resisténcia de secao:
LUFS[Hc] 0.03 MN.Ed/Mc,Rd (6.2.4.(1)
UFS[NchMyMz] 1.00 (My. Ed/MN v Rd* 2.00 + (Mz Ed/MMN .z Rd*1.00 (6.2.9.1.(6))
UFS[Vy] 0.00 Wy EdNVy.c Rd (6.2.6.(1))
UFS[Vz] 0.12 \z Ed/Vz.c.Rd (6.2.6.(1))
Verificacao de estabilidade global de membro:
UFB[Lambda] 0.19 Max(Lambda,y/Lambda.max . Lambda,z/Lambda, max) estavel
UFB[Ny] 1.00 Wy, Ed. max/Mb,Rd (6.3.2.1.(1))
UFB[MNyMyMz] 0.53 M Ed/ (X N, Rk/g 1) + ko My Ed, mas/ (XLT*My Rk/gM1) + kyz| (6.3.3.(4))
UFB[NzMyMz] 0.44 M Ed/(¥z*N, Rk/gM1) + kzy* My Ed, max/(XLT*My Rk/gM1) + kzz| (6.3.3.(4))

Relagao:

RAT | 1.00] | Taxa de eficiéncia | Secéio OK

Figura 6.70 — Verificagao da resisténcia da se¢ao HEA 360
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CAPITULO 6

Os pilares laterais serdo em perfis HEA 360 (S275), no entanto serd necessario verificar se o valor de o
se mantém inferior a 10. Assim sendo, recorreu-se de novo ao modelo 2D. De acordo com a Figura 6.71

verifica-se que o valor de a. se mantém superior a 10 e desta forma todo o cdlculo realizado

anteriormente em analise de primeira ordem em andlise elastica é valido.

Caso/Modo Coef crit. Precisdo
19 1 1,13343e+001| 93124e-013
19 2 3,10053e+001| 99572e-012
19 3 6,96963e+001| |99874e-011
19 4 1,03182e+002 | 58215e-013
19 5 1,69802e+002| 12509e-013
19/ 6 4,20716e+002| ,63792e-011
19 7 4 50746e+002| 52863e-010
19 8 9.85200e+002 | 88090e-009
19 9 1,04414e+003 | [77353e-009
19 10 5,18896e+003 | .09577e-008

Figura 6.71 — Verificacdo do a.

No dimensionamento dos pilares de topo (Figura 6.72), no modelo 2D, foram considerados perfis HEA
180. Porém esse modelo 2D ndo contabilizava as acdes na direcdo perpendicular ao pdrtico. No modelo

3D ja é possivel considerar essas mesmas acées no cdlculo, e aproximar mais o modelo da realidade.

Figura 6.72 — Pilares de topo
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CASO DE ESTUDO

Na verificagdo do dimensionamento dos pilares de topo da estrutura (Figura 6.73) é de realcar, que as

combinac¢Ges mais gravosas foram as que se referem as a¢des do vento enquanto a combina¢do mais

gravosa no dimensionamento dos pilares laterais foram as referentes as a¢cOes descendentes.

Na verificacdo da seguranca dos pilares de topo, estes foram considerados tendo como comprimento de

encurvadura igual ao seu comprimento total, ou seja, ndo se encontram travado e decidiu-se aumentar a

secao transversal para um HEA 200, isto porque a travessa sera em perfil IPE 450 e o banzo da travessa

assentara no perfil HEA 200 do pilar intermédio.

O pilar de topo mais condicionante é o 113 (Figura 6.73), com um comprimento de 6.44 metros.

Z

L

7 1 [ I 2 = ==

as | Foicas

Resultados  Mensagen:

S

Membro

113 Pilares fachada|®[HEA 200

119 _Pilares fachada|®

Iaterial

700 Pilares fachada

394 Pilares fachada

117 Pilares fachada

114 Pilares fachada

116 Pilares fachada

115 Pilares fachada

110 Pilares fachada

109 _Pilares fachada|®

HEA 200 10 COMB2
HEA 200 S275 82.99 137.99 0.49 10 COmB2
HEA 200 5275 8299 13799 049 10 COMB2
HEA 200 5275 88 27 146 76 047 12 COMB4
HEA 200 S275 88.27 146.76 0.44 11 COMB3
HEA 200 S275 82.99 137.99 0.40 12 COMB4
HEA 200 S275 1772 12923 033 12 COMB4
HEA 200 5275 8299 13799 028 10 COMB2
HEA 200 5275 77.72 129.23 0.24 10 COMB2

Nota de calc Fechar
Ajuda
Relagdo
Andlise Mapa

Pontos de célculo

Divisdo n=3
Extremos: nenhuma
Adicional nenhuma

=
% Auto

HEA 200 v

Barra: 113 Pilares fachada_113

Pontofcoordenada
Caso de carga

Resultados simplificados | Resultados detalhados

FORGAS
NEd=13344 kN
Ne.Rd = 1480.36 kN
Nb.Rd =471.16 kN

DEFORMAGCAQ LATERAL

- z=100
Lerupp=6.44 m

DEFORMAGAQ Y
Ly=644m
Lery=644m

Lamy =77.72
=

VERIFICACAO DE SECAO

My Ed = 3729 kN*m
My.Ed.max = 37.29 kN*m
My.c.Rd=118.12kN°m
MNyRd=118.12kN*m
Mb.Rd = 78.17 kN*m

Mer=116.84 kN*m
Lam_LT =101

Lam_y =090
Xy =066
kyy =127

2/x=050L=322m
10 COMB2 (2+1)*1.00+51.50

Mz Ed =-0.00 kN*m

Mz Ed.max =-0.00 kN"m
Mz.c.Rd =56.05 kN'm
MNzRd =56.05 kN*m

CurvalT-a
filLT=1.09
DEFORMAGAQ Z
Lz=644m
Lerz=644m

Lamz=129.23
=

(My.Ed/MN.y Rd)"™ 2.00 + (Mz.Ed/MN.zRd)"1.00=0.10<1.00 (6.29.1.(6))

VERIFICACAO DE ESTABILIDADE DO MEMBRO
Lamz = 129.23 < Lam,max=21000 ESTAVEL

N.Ed/(Xy™N.RK/gMT) + kyy"My.Ed.max/(XLT"My.Rk/gM1) + kyz"Mz.Ed.max/(Mz Rk/gM1) = 0.74 < 1.00 (6.3.3.(4})

Lamy =7772 < Lammax =210.00

Secdo OK

Classe dasecdo=1

XLT =066

Lam_z=149
Xz=032
kyz=1.29

OK

Alterar

Forgas

Detalhado

Nota de calc

Parametros

Ajuda

Figura 6.73 — Verificagao da segurancga dos pilares de topo da estrutura em perfil HEA 200

Na Figura 6.74 estdo demonstrados os esfor¢os de calculo e resistentes do pilar 113 (Figura 6.73), bem

como as respetivas verificagdes de seguranga em relagao aos esforgos e aos fendmenos de encurvadura

e flexdo composta.
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CAPITULO 6

F4
. =
Auto Bara: 113 Pilares fachada_113 Secdo OK
Pontofcoordenada: 2/x=050L=322m
HEA 200 v Caso de carga: 10 COMB2 (2+1)*1.00+5*1 50
Resultados simplificados | Resultados detalhados
Simbolo | Valores | Unidade | Descricdo do simbolo | Secdo
TUTLas U0 PTUJeTd.
Ne, Rd 1480.36 kM Resisténcia de compressdo do projeto (6.2.4)
Nb.Rd 471.16 kN Resisténcia de flambagem de projeto do membro de comp. (6.3.1.1)
Mb_ Rd 78.17 kN*m Momento de resisténcia de flambagem do projeto (6.3.2.1)
Em torno do eixo y da secio transversal
Wy pl.Rd 1158.12 kMN*m Momenta de resisténcia plastica do projeto (6.2.5.(2))
My.el.Rd 106.88 kN*m Momento de resisténcia eldstica do projeto (6.2.5.(2))
My.c,Rd 118.12 kN*m Resisténcia do momento do projeto (6.2.5.(2))
MM,y Rd 118.12 kN*m Momento de resisténcia plastica do projeto reduzido (6.2.9.1)
Em torno do eixo z da secio transversal
Mz.pl.Rd 56.05 kMN*m Momenta de resisténcia plastica do projeto (6.2.5.(2))
Mz.el.Rd 36.73 kMN*m Momento de resisténcia eldstica do projeto (6.2.5.(2))
Mz.c.Rd 56.05 KN*m Resisténcia de momento de projeto de uma parte de secdo co |(6.2.5.(2))
MM,z Rd 56.05 kN*m Momento de resisténcia plastica do projeto reduzido (6.2.9.1)
Formulas de verificagao:
Verificagao de resisténcia de secao:
UFS[MNe] 0.09 N, Ed/Nec,Rd (6.2.4.0111
UFS[Mchyhz] 0.10 My, Ed/MN, v, Rdj* 2.00 + (Mz Ed/MN,z Rd}*1.00 (6.2.9.1.(6))
Verificacao de estabilidade global de membro:
UFB[Lambda] 0.62 Max(Lambda,y/Lambda.max ; Lambda,z/Lambda,max) estavel
UFB[My] 0.48 My, Ed. max/Mb. Rd (6.3.21.(11)
UFB[Myhyhz] 0.74 N, Ed/Xy*N Rik/ghi1) + k™ My, Ed, masx/(XLT*My, Rk/gh1] + kyz| (6.3.3.(4))
UFB[MzMyMz] 0.60 N, Ed/¥=z*N Rk/gh1) + kzy* My, Ed, max/(XLT*My Rk/gh1) + kzz| (6.3.3.(4))

Figura 6.74 - Esforcos de calculo e esforgos resistentes e respetiva verificacdo do pilar em

perfil HEA 200

Na Figura 6.75 estdo representadas as propriedades dos perfis utilizados para os pilares de fachada (HEA

360) e de topo (HEA 200) respetivamente.

Geometria | Propriedades NTM | Deslocamentos | Verificacdo de codigo Geometia  Propriedades | NTM | Deslocamentos | Verificagdo de cadigo
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Propriedades de secdo:

AX (cm2) | IX (cma) [ 1Y (cm4) | 1Z (cma) |

Barra N2 18 Secdo HEA 360 Barra Ne. 110 Secdo HEA 200
Dimensdes Dimensées:
HY (cm) | HZ (cm) HY (cm) | HZ {cm)
00 200

Propriedades de segéo:

AX (cm2) | IX (emd) | 1Y {emd) | 1Z (cma) |

142,76] 147,00 33089.80 7886,84 53,83 18,60  369215] 133551
Propriedades de material Propriedades de material
RO
E(MPa) | G(WPa) | NI | LX(1C) | (ym3) | Re(MPa) E(MPa) | G(MPa) [ NI | LX(11°C) (k,'},‘)m] Re (MPa)
210000,00[ §1000,00] 0,30 0,00 77.01[ 275,00 210000,00] 8100000 0,30 0.00 77.01[ 275,00

Figura 6.75 — Propriedades dos perfis HEA 360 e HEA 200



CASO DE ESTUDO

6.4.3 Travessas

A estrutura é constituida por 50 travessas de comprimento igual a 15.06 metros reforcadas com um
esquadro metalico de comprimento igual em 15% do seu comprimento e travadas a cada 1/3 do vdo com
perfis tubulares. De acordo com o dimensionamento 2D do capitulo 6.3.5, as travessas foram

dimensionadas para perfis IPE 450 (Figura 6.44) e o esquadro verificava a seguranca.
Com o pértico modelado tridimensionalmente pode-se verificar se as travessas verificam a seguranca.

Primeiramente verificou-se a seguranca das travessas do lado esquerdo da estrutura (Figura 6.76) e de
seguida as travessas do lado direito da estrutura aos esforcos de compressao, tragdo e transverso e ainda
aos fendmenos de encurvadura, encurvadura lateral e a flexdo composta com compressdo. Além disso,
optou-se por utilizar o mesmo método que foi utilizado para o cdlculo da travessa do podrtico 2D
relativamente a localizagdo do esquadro metdlico (Figura 6.43), ou seja, travando a travessa a 2.28 metros

sendo esta a distancia correspondente a 15% do comprimento total da travessa (esquadro metalico).

Figura 6.76 — Travessas do lado esquerdo da estrutura

Na Figura 6.77 esta representado o membro 7 correspondente a uma das travessas do lado esquerdo da
estrutura e encontra-se definido os comprimentos de encurvadura e encurvadura lateral para todas as

travessas da estrutura do lado esquerdo que se encontram travadas por esquadros metalicos.
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CAPITULO 6

b3 Contraventamentos internos
\'d
z Flambagem Z £,
2\/
Uv
--------------------------- L »
Teste do membro: 7
Flambagem Y | Flambagem Z | Flambagem lateral - mesa superior | Flambagem lateral - mesa inferior
Definir segmentos entre os contraventamentos Coeficientes de flambagem de segmentos do componente
Estrutura
Definir coord. manual. dos contraventamen. existentes .
DEEE o
2,26; 5,02; 10,04 m ® Indeslocdvel
(®) real (U relativo 1,00; 1,00; 1,00; 1,00
Adicionar coordenadas de contraventamentos automaticamente
Visualizagdo de detecgdo de contraventamento
D em pontos com elementos adjacentes no plano de flambagem Para membro n°: 7 v
ara 1 PP
[] em todos os pontos onde os nés internos estdo localizados
m

em pontos onde os momentos fletores sdo iguais a zero

Figura 6.77 — Comprimento dos travamentos das travessas do lado esquerdo da estrutura

Algumas das travessas do lado esquerdo da estrutura apresentam uma taxa de eficiéncia de 1.03

excedendo em 3% do previsto (Figura 6.78).

Na Figura 6.79 esta representado o calculo da verificagdo da seguranga da travessa nimero 15 onde é
possivel verificar que o cdlculo da verificacdo a encurvadura lateral ndo é verificado por (296.00kN.m
/290.80kN.m = 1.018) 1.8% e o calculo da verificagdo da flexdo composta com compressdo ndo é

verificado por 3%.

No entanto 3% é um valor que nao tem expressao tendo em conta que as agdes variaveis sdo majoradas

em 50%, o valor excedido de 3% nao tera grande influéncia na seguranga da estrutura.
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Resultados | Mensagens

e | Secao Material Lay Laz Relag'cf Caso
15 B3] IPE 450 5275 75.97 121.66 1.03 9 COMEH
87 _[€3]IPE 450 5275 7597 121.68 1.03 9 COMB1
23 [B3]IPE 450 5275 75.97 121.66 1.02 9 COMEH
79 [€3]I1PE 450 5275 7597 121.68 1.02 9 COMBH
71 B3] IPE 450 5275 75.97 121.66 1.02 9 COMEH
31 [€3]IPE 450 5275 7597 121.68 1.02 9 COMBH
47 |B]IPE 450 S 275 75.97 121.68 1.02 9 COMB1
55 [€3]IPE 450 5275 7597 121.68 1.02 9 COMBH
39 [B]IPE 450 S 275 75.97 121.68 1.02 9 COMB1
63 8] IPE 450 5275 7597 121.68 1.02 9 COMBH
51 [B]IPE 450 S 275 75.97 121.68 1.00 9 COMB1
19 |} IPE 450 5275 75.97 121.68 0.99 9 COMBH
g3 [M]PE 450 S 275 75.97 121.68 0.99 9 COMB1
27 || IPE 450 5275 75.97 121.68 0.98 9 COMBH
75 [®]IPE 450 5275 7597 121.68 0.98 9 COMB1
35 |} IPE 450 5275 75.97 121.68 0.98 9 COMBH
67 _[H]IPE 450 5275 7597 121.68 0.98 9 COMB1
43 || IPE 450 5275 75.97 121.66 0.98 9 COMEH
59 [M]IPE 450 5275 7597 121.68 0.98 9 COMB1
95 |} IPE 450 5275 75.97 121.66 0.98 9 COMEH
7| IPE 450 5275 7597 121.68 0.98 9 COMBH
11 |} IPE 450 5275 75.97 121.66 0.95 9 COMEH
91 [M&]IPE 450 5275 7597 121.68 095 9 COMB1

Figura 6.78 - Verificacdo da seguranca das travessas do lado esquerdo da

estrutura em perfis em IPE 450

Secdo incorreta

RESULTADOS - Codigo - EN 1993-1:2005/AC:2009
% Auto Barra: 15
Ponto/coordenada: 3/x=100L=1506m
IPE 450 v Caso de carga: 9COMB1 (2+1)*1.35+31.50+4*0.75

Resultados simplificados | Resultados detalhados

FORCAS
N.Ed =6339 kN My.Ed = 296.00 kN*m MzEd =-0.05 kN'm
Nc.Rd=271757kN My.pl.Rd = 468.03 kN'm Mzpl.Rd = 76.01 kN'm
Nb.Rd = 103548 kN My.c.Rd = 468.03 kN'm Mz.c.Rd = 76.01 kN'm
MN.y.Rd = 468.03 kN"m MN.zRd = 76.01 kN'm
Mb.Rd = 290.80 kN*m
DEFORMAGAO LATERAL

; 1 z=1.00 Mcr=505.81 kN*m CurvalT-b
Lam_LT =096 fiLT=1.09

Lerupp=5.02m

DEFORMACAOY DEFORMACAO Z

m Ly=1506m Lam_y =0.88 m Lz=1506m
Lery=1506m Xy=0.75 Lerz=502m
Lamy =75.97 =098 Lamz =121.68

: .

VERIFICAGAO DE SEGAO

(My.Ed/MN.y.Rd)" 2.00 + (Mz.Ed/MN.zRd)™1.00 =040 < 1.00 (6.2.9.1.(6))
VzEdNzTRd=001<1.00 (6267

VERIFICACAO DE ESTABILIDADE DO MEMBRO
Lamy = 75.97 < Lam.max = 210.00 Lamz = 121.68 < Lammax=210.00 ESTAVEL

N.Ed/(Xy*N.Rk/gM1) + kyy*My.Ed/(XLT*My.Rk/gM1) + kyz*Mz.Ed/(Mz.Rk/gM1) = 1.03 > 1.00 (6.3.3.(4))

Vy.Ed =036 kN
Vy.T.Rd =100342 kN
VzEd=-494 kN
Vz,T.Rd=807.15kN
TtEd =-0.00 kN*'m
Classe dasecdo=1

XLT =0.62

Lam_z=140

Xz=0.38
kyz=127

Figura 6.79 - Verificagdo da seguranca da travessa 15 em IPE 450

CASO DE ESTUDO
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CAPITULO 6

A Figura 6.80 representa as travessas do lado direito da estrutura.

Na Figura 6.81 estd representado o membro 8 correspondente a uma das travessas do lado direito da

estrutura e encontra-se definido os comprimentos de encurvadura e encurvadura lateral para todas as

travessas da estrutura do lado esquerdo que se encontram travadas por esquadros metalicos.
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Figura 6.80 - Travessas do lado direito da estrutura

= Contraventamentos internos
Y
z Flambagem Z |
<,
Y
L
Teste do membro: 8
Flambagem Y Flambagem Z | Flambagem lateral - mesa superior | Flambagem lateral - mesa inferior
Definir segmentos entre os contraventamentos Coeficientes de flambagem de seg do comp
Estrutura
Definir coord. manual. dos contraventamen. existentes .
EEE s
0.7 20
5,02; 10,04; 12,80 m @ Indeslocével
(®)real (_relativo 1,00; 1,00; 1,00; 1,00
Adicionar coordenadas de contraventamentos automaticamente
Visualizagdo de detecgdo de contraventamento
v

[“]em pontos com elementos adjacentes no plano de flambagem

Para membro no: 8

Figura 6.81 - Comprimento dos travamentos das travessas do lado direito da estrutura
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Tal como aconteceu em algumas das travessas do lado esquerdo da estrutura, o mesmo acontece nas

travessas do lado direito. Algumas travessas apresentaram uma taxa de eficiéncia de 1.03 excedendo em

3% do previsto (Figura 6.82 e Figura 6.78).

Resultados | Mensagens

Me Secido Material Lay Laz Relacad™ Caso
16 |@|IPE 450 5275 75.97 121.75 1.03 9 COMB1
g8 |2 IPE 450 5275 75.97 121.75 1.03 9 COMB1
80 [E€3]IPE 450 5275 75.97 121.75 1.02 9 COMB1
24 |@]IPE 450 5275 75.97 121.75 1.02 9 COMB1
72 |2 IPE 450 5275 75.97 121.75 1.02 9 COMBA1
32 |23 IPE 450 5275 75.97 121.75 1.02 9 COMBA1
56 |€3]IPE 450 S 275 75.97 121.75 1.02 9 COMBA1
48 |E3[IPE 450 S 275 75.97 121.75 1.02 9 COMBA1
64 |E3]IPE 450 S 275 75.97 121.75 1.02 9 COMEA
40 |E]IPE 450 S 275 75.97 121.75 1.02 9 COMEA
52 |&3]IPE 450 S 275 75.97 121.75 1.00 9 COMEA
&l | |PE 450 S 275 75.97 121.75 . 5 COMBA
&l | |PE 450 S 275 75.97 121.75 0.99 5 COMBA
[l | 1PE 450 S5 275 75.97 121.75 0.98 9 COMB1
[l | 1PE 450 S5 275 75.97 121.75 0.98 9 COMB1
[ | 1PE 450 S5 275 75.97 121.75 0.98 9 COMB1
[ | 1PE 450 S5 275 75.97 121.75 0.98 9 COMB1
[ | 1PE 450 S5 275 75.97 121.75 0.98 9 COMB1
[ | 1PE 450 S5 275 75.97 121.75 0.98 9 COMB1
[ | 1PE 450 5275 75.97 121.75 0.98 9 COMB1
[ | 1PE 450 5275 75.97 121.75 0.98 9 COMB1
[ | 1PE 450 5275 75.97 121.75 0.95 9 COMB1
[ | 1PE 450 5275 75.97 121.75 0.95 9 COMB1

Figura 6.82 - Verificacdo da seguranca das travessas do lado direito da estrutura

em perfis em IPE 450

Na Figura 6.83 estd representado o calculo da verificagao da seguranga da travessa nimero 16 onde é

possivel verificar que o calculo da verificacdo a encurvadura lateral ndo é verificado por (296.00kN.m

/290.70kN.m = 1.018) 1.8% e o célculo da seguranga por flexdo composta com compressdo nao é

verificado por 3%.

No entanto 3% é um valor que ndo tem expressdo tendo em conta que as agles variaveis sdo majoradas

em 50%, o valor excedido de 3% ndo terd grande influéncia na segurancga da estrutura.
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CAPITULO 6

Auto

IPE 450 w

Barra: 16 ¥Ein
Ponto/coordenada:

Caso de carga:

Resultados simplificados | Resultados detalhados

FORCAS
N,Ed = 63.39 kN
Nc.Rd =271757 kN
Nb.Rd - 103455 kN

DEFORMAGAD LATERAL
o

DEFORMACAOQ Y

II] Ly=1506m
Lery=1506m
e |

Lamy =75.97
VERIFICACAQ DE SECAO

Lerupp=5.02m

My.Ed = 296.00 kN*m
My.pl.Rd = 468.03 kN*m
My.c.Rd = 468.03 kN*m
MN.y.Rd = 468.03 kN*m
Mb.Rd =290.70 kN*m

Mer=505.45 kN*m
Lam_LT =096

Lam_y=088
Xy=0.75
kyy =098

1/x=000L=000m
9 COMB1 (2+1)"1.35+3"1.50+4"0.75

Mz,Ed =-0.05 kN"m

Mz.pl.Rd = 76.01 kN*m
Mz.c,Rd = 76.01 kN*m
MM,z Rd = 76.01 kN"m

CurvalT-b
fiLT=1.09

DEFORMACGAD Z

m Lz=15.06m

Lerz=502m
Lamz=121.75
e |

Secdoincorreta

VyEd=-0.36 kN

Vy. T.Rd=100341 kN
Vz,Ed =493 kN
Vz.T.Rd=807.15kN
TtEd =0.00 kN*m
Classe dasecdo=1

ALT =062

Lam_z=140
»z=038
kyz=1.27

(My.Ed/MN,y.Rd)™ 2.00 + (Mz.Ed/MN.zRd)™1.00=0.40 < 1.00 (6.2.9.1.(6))
Vz.EdVzTRd=001<100 (6267

VERIFICACAO DE ESTABILIDADE DO MEMBRO
Lamy =75.97 < Lam.max = 210.00 Lamz=12175<Lam.max=21000 ESTAVEL

N,Ed/(<y™N.Rk/gM1) + kyy™My.Ed/(XL T*My, Rk/gM1) + kyz*Mz,Ed/(Mz.Rk/gM1) = 1.03 > 1.00 (6.3.3.{4))

Figura 6.83 - Verificacdo da seguranca da travessa 16 em IPE 450

As travessas das fachadas principais estdo destacadas na Figura 6.84 e o perfil utilizado foi o IPE 450.

Figura 6.84 - Travessas das fachadas principais
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Na verificagdo da seguranca das travessas das fachadas principais, foi considerado que o comprimento de

encurvadura é igual ao comprimento entre pilares, sendo este de 5.02 metros.

Na Figura 6.85 estd representada a verificacdo da segurancga das travessas das fachadas principais.

LB <

ocamentos

Resultados | Mensagens

Nota de calc

PE

IPE 450 10 COMB2
IPE 450 10 COMB2
IPE 450 10 COMB2
IPE 450 12 COMB4
IPE 450 12 COMB4
IPE 450 12 COMB4
IPE 450 12 COMB4
IPE 450 12 COMB4
IPE 450 10 COMB2
IPE 450 9 COMBA
105 IPE 450 9 COMBA

Auto

IPE 450

Barra 295
Pontofcoordenada:
Caso de carga:

Resultados simplificados | Resultados detalhados

FORGAS
NEd-11283kN
Nc.Rd = 271757 kN
Nb.Rd = 1032.64 kN

DEFORMACAQ LATERAL
=1.00
.

DEFORMAGAQY

Ly=502m

Lery=502m
VERIFICAGAQ DE SECAO

Lamy =27.16

Lerlow=5.02 m

My Ed =-25.14 kN*m

My Ed.max=-2514 kN'm
My.c.Rd =468.03 kN'm
MN,y.Rd =468.03 kN"m
Mb Rd = 365.83 kN*m

Mer=94527 kN'm
Lam_LT=0.70

Lam_y=0.31
Xy =097
lzy = 0.46

N.Ed/Nc.Rd=004<100 (624(1)
VzEd/Vz T Rd=000<1.00 (6267)

VERIFICAGAO DE ESTABILIDADE DO MEMBRO
Lamz=121.88 < Lammax=210.00 ESTAVEL
N.Ed/(Xz"M.Rk/gM1) + kzy*My.Ed. max/(XL T*My.Rk/gM1) + kzz*Mz.Ed max/(Mz.Rk/gh1) = 0.14 < 1.00 (6.3.3.(4))

Lamy =27.16 < Lam.max =210.00

3/x=100L=502m
10 COMB2 (2+1)71.00+571.50

Mz.Ed =-0.00 kN*m
Mz.Ed.max =-0.06 kN"'m
Mz.c,Rd = 76.01 kN"m
MN zRd =76.01 kN"m

CurvalT-b

filLT=083
DEFORMACAO Z
Lz=502m
Lerz=502m

Lamz =12188

Relacdo

Andlise

Fechar

Ajuda

Mapa

Pontos de célcule

Divisdo:
Extremos
Adicional:

Secdo OK

Vy.Ed=-0.01kN

Vy. T.Rd =1003.44 kN
VzEd=-3.06 kN

Vz, TRd=807.17kN
TtEd =-0.00 kN*m
Classe dasecdo=1

ALT=0.78

Lam_z=140
Xz=038
kzz =0.81

n=3
nenhuma

nenhuma

Alterar

Forcas

Detalhado

Nota de céle

Pardmetros

Ajuda

Figura 6.85 - Verificagdo da segurancga da travessa 295 da fachada principal em perfil transversal IPE 450
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CAPITULO 6

6.5 LIGACOES

Uma das vantagens das estruturas metdlicas é o facto de estas poderem ser montadas em obra, e para
isso é necessario realizar certas ligacdes na estrutura. As ligacdes mais comuns em estruturas metalicas

sdo as ligacdes viga — viga, viga-pilar e pilar-fundacao.

Recorreu-se de um modo geral a ligacdes aparafusadas de modo a que a estrutura seja de facil montagem

em obra, havendo apenas a necessidade de algumas soldaduras em oficina.

O programa de cdlculo Robot Structural Analysis permite fazer o dimensionamento de alguns tipos de
ligacGes e a verificacdo da seguranca das mesmas. Neste projeto, as ligacdes foram estudadas muito
superficialmente, apresentando de seguida alguns exemplos de ligagdes mais comuns em estruturas

metalicas.

6.5.1 Ligagao entre travessas

As ligacBes entre travessas foram realizadas de duas maneiras, sendo que a primeira refere-se a um
portico comum do tipo 1 (corrente) e a segunda a um partico do tipo 2 (fachada principal). (Figura 6.86)
A ligacdo entre travessas do tipo 1 terd de suportar esforcos mais elevados que a do tipo 2, por este
motivo a ligacdo entre travessas do tipo 1 terd um esquadro metdlico, enquanto a ligacdo entre travessas

do pértico tipo 2 ndo terd este reforco metalico.

Alocalizacdo das ligagOes entre travessas estdo expostas na Figura 6.86 e as representacées e parametros

estdo demonstrados nas Figura 6.87, Figura 6.88, Tabela 6.11 e Tabela 6.12.

Figura 6.86 — Localizacdo das ligacGes entre travessas dos porticos do tipo 1 e tipo 2
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o O 0 o
o O 0 o
490,90, 90,

90
€32

40
&

190x15 - gp1
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Figura 6.87 — Representacdo da ligacdo entre travessas para o portico tipo 1

Tabela 6.11 — Parametros da ligacdo entre travessas para o portico tipo 1

Material Diametro parafuso Classe Razdo
S275 M24 9.8 0.61
1
4

o O O o
O O O o

E:

Figura 6.88 — Representagao da ligagdo entre travessas para o portico tipo 2

Tabela 6.12 — Parametros da ligagdo entre travessas para o portico tipo 2

Material

Diametro parafuso

Classe

Razao

S275

M24

9.8

0.06
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CAPITULO 6

6.5.2 Ligacao entre Travessa e Pilar

As ligacOes entre travessas e pilares foram realizadas de duas maneiras, sendo que a primeira refere-se a
um pértico comum do tipo 1 (corrente) e a segunda a um portico do tipo 2 (fachada principal). (Figura
6.86). A localizacdo das ligacGes entre travessas estdo expostas na Figura 6.89 e as representacdes e

parametros estdao demonstrados nas Figura 6.90, Figura 6.91, Tabela 6.13 e Tabela 6.14.

Figura 6.89 - Localizacdo das ligaces entre pilares e travessas dos porticos tipo 1 e tipo 2

100
100"
¥

-
&
h g

¢ o 0 o
¢ o 0 o

P -'.'-950 Ty ey ¢

£l

Figura 6.90 - Representacdo da ligacdo entre o pilar e a travessa para o pdrtico tipo 1
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Tabela 6.13 - Parametros da ligagdo entre o pilar e a travessa para o portico tipo 1

Material Diametro parafuso Classe Razdo
S275 M24 9.8 0.91
+—2 4 !
1
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Figura 6.91 - Representacdo da ligacdo entre o pilar e a travessa para o pdrtico tipo 2

Tabela 6.14 - Parametros da ligagdo entre o pilar e a travessa para o portico tipo 2

Material

Diametro parafuso

Classe

Relacdo

S275

M24

9.8

0.19
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CAPITULO 6

6.5.3 Ligacdo entre Pilar e Fundagao

As ligagBes entre pilares e fundagdes foram realizadas tendo em conta que esta fosse articulada, sendo
por isso formada por uma chapa soldada a extremidade inferior do pilar e pela colocacdo de

chumbadouros posicionados o mais préximo possivel do seu eixo de rotagao.

Calculou-se este tipo de ligagao para o pilar lateral e para o de fachada da estrutura, localizados na Figura
6.89 e as representac¢des e parametros estdo demonstrados nas Figura 6.90, Figura 6.91, Tabela 6.13 e

Tabela 6.14.

Figura 6.92 - Localizacdo das ligagcGes entre pilares e fundagbes para pilares laterais e de fachada

Tabela 6.15 - Parametros da ligagdo entre o pilar e fundacdo para o pilar lateral

Material Diametro parafuso Classe Relagao

S275 M24 9.8 0.97
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Figura 6.93 - Representacdo da ligacdo entre o pilar e fundacdo para o pilar lateral

Tabela 6.16 - Parametros da ligacdo entre o pilar e fundagdo para o pilar de fachada

Material Diametro parafuso Classe Relagdo

S275 M24 9.8 0.07
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Figura 6.94 - Representacdo da ligacdo entre o pilar e fundacgdo para o pilar de fachada
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7 CONSIDERACOES FINAIS

7.1 ConcLusAo

A construgdo metalica é um mercado que se encontra em grande expansdo nos tempos atuais e muito
provavelmente nos futuros, isto porque as estruturas em aco tém-nos oferecido solugdes com rapida

execucdo em obra e solugdes mais sustentdveis comparativamente as estruturas em betdo armado.

Posto isto, ha que assegurar o controlo da seguranca face aos trabalhos a executar nomeadamente a
aquisicdo, distribuicdo e controlo de equipamento de protecdo individual e coletiva; arrumacao,
manutenc¢do e ordem no estaleiro; garantia de acesso e circulagdo (viaturas ou trabalhadores) definidas
nas areas de trabalho; cuidada e correta movimentacdo dos materiais no estaleiro, nomeadamente na

movimentacdo de gruas.

Este projeto permitiu através de um caso estudo real examinar o comportamento de um pavilhdo
metalico face as a¢des e avaliar as consideracGes introduzidas pelo Eurocddigo 3 (NP EN 1993-1-1). Todo
o calculo foi sustentado pelo programa de cédlculo automdtico Robot Structural Analysis da Autodesk o
gue permitiu ter-se um contacto mais direto com programas de cdlculo automatico. Desta forma, os
objetivos para este projeto foram alcangados uma vez que foram introduzidos conhecimentos assimilados
nas unidades curriculares, a aplicacdo dos Eurocddigos em vigor, aprofundamento do conhecimento em

estruturas metdlicas e a obtenc¢do de conhecimentos de modelagcdo numérica em estruturas metalicas.

Numa primeira fase estudaram-se varios tipos de concecao estrutural de pavilhdes metdlicos industriais
tanto a nivel de tipologia como a nivel de elementos. Deu-se bastante relevancia ao dimensionamento de
madres e também se definiu quais as suas fun¢des tendo em conta o tamanho da estrutura e as a¢ées
suportadas, concluindo-se que para estruturas de grandes dimensdes, de grandes vaos (superior a 20
metros) e que as a¢des do vento sejam elevadas é necessario ter-se em conta que as madres ndo devem
ficar com a func¢do acrescida de contraventamento das travessas dos pérticos, com a possibilidade de
estas sofrerem fendmenos de encurvadura. Além disso, tendo em conta que o espagamento entre
porticos é elevado é de boa pratica a utilizacdo de tirantes em que estes conferem travamento as madres
no seu eixo de menor inércia, desempenhando assim a fungdo de travamento e auxilio no alinhamento

durante a montagem da estrutura.
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Numa segunda fase estudou-se as a¢Ges que uma estrutura metalica estd sujeita durante o seu tempo de

vida tendo em conta os Eurocédigos em vigor.
Numa terceira fase abordou-se os métodos e analises previstos pelo EC3.
O pavilhdao metalico a dimensionar tinha as seguintes caracteristicas:
Comprimento do edificio: 180 metros
Largura: 30 metros
Angulo da cobertura: 52
Localizacdo: Lisboa, Concelho de Cadaval, localidade Murteira
Aco estrutural: S275
Altitude: 100 metros
Afastamento entre pdrticos: 7.5 metros
Numero de podrticos: 25 porticos
Resultados estruturais apds o dimensionamento da estrutura:
Perfis utilizados nos pilares laterais: HEA 360
Perfis utilizados nos pilares de topo (fachadas principais): HEA 200
Perfis utilizados nas travessas: IPE 450
Perfis de travamento na cobertura: Tubulares CHS 168.3x3.6 mm e CHS 139.7x3.6 mm
Perfis de travamento laterais: UNP 80
Perfis das Madres: IPE 180

Tirantes: Tubulares de 8 mm

O parametro a. foi calculado tendo em conta o sistema de contraventamento cruzado da estrutura. Este
calculo foi possivel porque o sistema de contraventamento foi definido desde o inicio. Com o auxilio do
programa de calculo ROBOT foi possivel criar um apoio eldstico (mola) com um coeficiente eldstico de
valor equivalente ao do contraventamento da estrutura. No entanto mesmo sem a utilizacao desde apoio

eldstico o valor de a foi superior a 10.

Na Figura 7.2 estd demonstrado quais os a's obtidos para o mesmo pdrtico com a utilizacdo do apoio

eldstico quer para a primeira abordagem do célculo, em que foi utilizado perfis HEA 450 para os pilares e
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perfis IPE 450 para as travessas quer para a segunda abordagem mais otimizada, em que foram utilizados

perfis HEA 360 para os pilares e IPE 450 para as travessas.

Na Figura 7.1 esta demonstrado quais 0s a.r's obtidos para o mesmo pdrtico sem a utilizagcdo do apoio
eldstico quer para a primeira abordagem do calculo, em que foi utilizado perfis HEA 450 para os pilares e
perfis IPE 450 para as travessas quer para a segunda abordagem mais otimizada, em que foram utilizados

perfis HEA 360 para os pilares e IPE 450 para as travessas.

Caso/Modo Coef. crit. Precisdo Caso/Modo Coef. crit. Precisdo

19/ 1 1.25767e+001| ,60167e-012 19/ 1 1.13343e+001| ,93124e-013
191" 2 3.56441e+001] .94631e-010 19/ 2 3,10053e+001| ,99572e-012
19/ 3 9,76780e+001| ,32161e-008 19/ 3 6,96963e+001| ,99874e-011
19/ 4 1.694240+002| ,59271e-007 19/ 4 1,03182e+002| ,58215e-013
19/ 5 2,26016e+002| ,65178e-006 19/ 5 1,69802e+002 | ,12509e-013
19/ 6 6.91963e+002 | .31006e-004 19/ 6 4,20716e+002| ,63792e-011
19/ 7 7.42751e+002| ,23640e-004 19 7 4.50746e+002| ,52863e-010
19/ 8 1.58281e+003| 42776e-003 19/ 8 9,85200e+002| ,88090e-009
19/ 9 1,61915e+003| ,51819e-003 19/ 9 1,04414+003 | .77353e-009
19/ 10 5.35070e+003 | .61920e-003 19/ 10 5.18896e+003 | ,09577e-008

A B
Figura 7.2 — Valores de a. com a utilizacdo do apoio eldstico
A — Célculo preliminar
B — Cdlculo otimizado

Caso/Modo Coef. crit. Precisdo Caso/Modo Coef. crit. Precisdo

19/ 1 1,22296e+001| ,48025e-011 19/ 1 1,12351e+001| ,24937e-012
19/ 2 3.46316e+001| .50174-009 19/ 2 3,10205e+001| ,41382e-013
19/ 3 9.04719e+001| ,58851e-007 19/ 3 6,97071e+001| ,84095¢-011
19/ 4 1,42934e+002 | ,26550e-006 19/ 4 1,03227e+002| ,23012e-011
19/ 5 1,99013e+002| ,99226e-006 19/ 5 1.69886e+002| .79005¢-011
19/ 6 6,09084e+002| ,84300e-004 196 4,20783e+002| ,89458e-011
19/ 7 6,58177e+002| ,65305¢-004 19 7 4 50807e+002| .41077e-010
19/ 8 1,29739e+003 | ,96715e-003 19/ 8 9.855850+002| .32222¢-009
19/ 9 1,33286e+003| ,17161e-003 19/ 9 1.04457¢+003 | .78611e-010
19/ 10 5,24039e+003 | ,98730e-003 19/ 10 5 19025e+003| .04409¢-007

A B

Figura 7.1 — Valores de a. sem a utilizagao do apoio eldstico
A — Calculo preliminar

B — Calculo otimizado

Pode-se concluir que o valor de o, nos varios modelos foi sempre superior a 10, desta forma a estrutura
é considerada de nds fixos podendo-se realizar uma analise linear de 12 ordem. Além disso é possivel

concluir que o valor de a.r é tanto maior quanto maior a resisténcia lateral do podrtico, ou seja, o valor
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mais baixo que se obteve foi de 11,2 e este valor foi referente ao modelo que apresentava pilares com
uma secdo mais reduzida e sem a contabilizacdo do apoio elastico. O valor de a. maior que se obteve foi
de 12,5 e este valor foi referente ao modelo que apresentava pilares com uma se¢ao maior e com a

contabilizacdo do apoio elastico.

Neste projeto também se abordou o calculo do esquadro metdlico sem recorrer a um programa
informatico, pois concluiu-se que o Robot abordava o cdlculo nessa secdo de uma forma diferente. Desta

forma recorreu-se a bibliografia externa [12] para a verificagcdo da seguranca nesta localizacao.

Chegou-se a conclusdo que os porticos de fachada principal apresentam um valor de a. muito superior
em comparac¢ao com os porticos correntes, isto deve-se ao fato de na fachada desta estrutura existirem
pilares a cada 5,00 metros conferindo uma maior resisténcia lateral aos pérticos de fachada principal.
Relativamente aos poérticos de fachada principal pode-se também concluir que uma analise 2D ndo é um
bom parametro caracterizador destes pérticos, pois estes estdo suscetiveis a esforcos perpendiculares
(acdo do vento) e nos modelos 2D ndo é possivel caracterizar essas a¢des. Conclui-se que a melhor forma
de analisar um pdrtico de fachada principal é recorrendo a um modelo 3D onde é possivel caracterizar

todas as agoes.

Relativamente as sec¢Oes utilizadas nos pilares foi possivel verificar que com a ndo utilizacdo de
contraventamentos ter-se-ia de utilizar perfis de se¢do maior, comparativamente com a utilizacdo de
contraventamentos. Durante o cdlculo 2D verificou-se a seguranca da secao para um perfil HEA 400, mas
sem qualquer travamento. Mas quando se analisou a estrutura no modo 3D, verificou-se que se poderia
reduzir a se¢ao de um perfil HEA 400 para um perfil HEA 360. No entanto, conclui-se que a se¢do do pilar
ndo resistia. Desta forma optou-se pela utilizacdo de um contraventamento ao nivel do esquadro
diminuindo assim o comprimento de encurvadura deste, obtendo-se uma relagdo 6tima de
aproximadamente 100%. Também de pode concluir que com a diminui¢do da se¢do de todos os pilares

laterais (50 pilares) para HEA 360 o peso de aco em Kg diminui consideravelmente.

Na Tabela 7.1 estdo apresentadas as varias solugdes adotadas durante a verificagcdo dos pilares laterais.
Pode-se afirmar que a utilizagdo de perfis HEA 360 ficard mais leve e economicamente vidvel em 10%

relativamente a utilizacdo de perfis HEA 400.
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Tabela 7.1 - Estimativa do peso e custo das solucdes adotadas para os pilares laterais da

estrutura
50 Pilares HEA 500 HEA 400 HEA 360
Peso (Kg) 46500 37500 33600
Custo (€) 49290 38625 34608

Em todos os pérticos optou-se por utilizar travessas em perfis IPE 450, isto porque além de estas terem
uma relagdo 6tima de aproximadamente 100 % travadas por perfis tubulares metdlicos a cada 5,02
metros, optou-se que as travessas de fachada fossem também constituidas por perfis IPE 450. Caso se
optasse por uma secdo inferior nas travessas de fachada principal os pilares de fachada principal teriam
de ter um aumento de comprimento para que a cobertura ficasse toda ao mesmo nivel. Por isso, iriam
existir pilares em perfis HEA 360 com pequenas diferencas no seu comprimento o que em obra é sempre
preferivel que as dimensdes sejam as mais homogéneas possiveis para que ndo existam erros durante a

montagem.

As ligagdes aparafusadas foram estudadas muito superficialmente. No entanto realizou-se o

dimensionamento e concecdo dos varios tipos de ligacdo mais correntes.

A quantidade e o peso em quilogramas dos diversos perfis metdlicos utilizados na estrutura estao

detalhados na Figura 7.3.
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Tipo MNimero | Comprimento (m) F’er::wll]::; o Pesu{dkg)ha fra Peso total (kG) 552 (E;g;ntura
S5 2715
CHS 139.7x3.6 168 7.50 12,08 90.61 16223 55271
CHS 139.7x3.6 48 9,03 12,08 109,09 R23T 190,13
CHS 168.3x3.6 16 9.03 14,62 132,02 2112 76,35
HEA 200 4 6,44 42 27 272,24 1089 29,27
HEA 200 4 6,88 42 27 290,84 1163 31,27
HEA 200 2 7.3 42 27 309,01 618 16,61
HEA 360 50 6,00 112,11 672,63 33632 550,10
IPE 450 12 5,02 77,60 389,56 4675 96,69
IPE 450 46 15,06 77,60 1168.69 53760 111198
UPN &0 4 7.81 8,60 6718 269 962
UPN &0 4 8,15 8,60 7011 280 10,04
UPN &0 16 9,61 8,60 82 67 1323 47,34
Total por secbes
CHS 139.7x3.6 216 1693 44 12,08 2045910 20459 742 84
CHS 168.3x3.6 16 144 48 14,62 2112,32 2112 76,35
HEA 200 10 67,90 42 27 2870,32 2870 7714
HEA 360 50 300,00 112,11 33631,65 33632 550,10
IPE 450 58 753,00 77.60 58434 .56 58435 1208,68
UPN 80 24 217,60 8,60 1871.,83 1872 67.00
Esquadro 4033 90,10
Total: 123413 281221

Figura 7.3 — Quantidades e Pesos em Kg dos diversos perfis metdlicos utilizados na estrutura

7.2 DESENVOLVIMENTOS FUTUROS

Uma vez estudados os fendmenos de instabilidade de estruturas metalicas e quais os calculos
preconizados pelo EC3 para a verificacdo da estabilidade dos elementos, como desenvolvimento futuro

seria interessante executar:

Uma analise mais detalha a a¢des de cardcter sismico, fogo e de diferencas de temperatura.

o Alteracdo da andlise e dimensionamento de portal frames para pérticos trelicados para as

mesmas caracteristicas iniciais e verificar se eventualmente era mais economicamente viavel.
e (Caracterizagdo de todas as ligacGes da estrutura e analise detalhada das mesmas.

e Introducdo do cdlculo de enformados a frio na estrutura, nomeadamente alteracdo das atuais

madres em perfis laminados a quente para perfis enformados a frio.
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