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RESUMO

Este trabalho foi elaborado com o intuido de aplicar na pratica os ensinamentos obtidos nas
disciplinas de concreto armado, elaborando e desenvolvendo um projeto estrutural em
concreto armado. Foi utilizada uma abordagem manual de calculo, utilizando os
conhecimentos adquiridos nas disciplinas. Inicialmente foi concebido, pelo prdprio autor
desse trabalho, o projeto arquitetdnico de um edificio multifamiliar, que serviu como base
para o projeto estrutural. Para os calculos foi utilizado o Excel como ferramenta auxiliar para
facilitar os calculos com suas iteracfes necessarias. Os elementos foram escolhidos de modo a
exemplificar quase todos os calculos necessarios para a obtencdo de um projeto estrutural.

Foram calculadas todas as lajes do pavimento tipo, uma das vigas, uma escada e trés pilares.

Palavras-chave: Concreto armado, projeto estrutural, célculo estrutural.



ABSTRACT

This work was elaborated with the intuition of applying in practice the teachings obtained in
the disciplines of reinforced concrete, elaborating and developing a structural project in
reinforced concrete. A manual calculation approach was used, using the knowledge acquired
in the disciplines. Initially it was conceived, by the author of this work, the architectural
design of a multifamily building, which served as the basis for the structural project. For
calculations, Excel was used as an auxiliary tool to facilitate calculations with its necessary
iterations. The elements were chosen in order to exemplify almost all the calculations
necessary to obtain a structural design. All the floor slabs were calculated, one of the beams ,

one stair and three pillars.

Key-words: Reinforced concrete, structural design, structural analysis.



LISTA DE FIGURAS

Figura 1 - Planta baixa da garagem ........ccooeierireiieieie et 17
Figura 2 - Planta baixa pavimento tip0 ........cccccveieiieiieie s 18
o0 e T I To%: o Lo OSSR 19
Figura 4 — PAVIMENTO TIPO ......eiviiiiiiiiieieic e 22
Figura 5 — DImens0es € NOMENCIATUIE .........c.oiiiiiieieie e 24
Figura 6 - Exemplo das areas de influBNCia ...........cccooveveiieie e 27
Figura 7 - Areas de iNFIUBNCIA ...........ocvoveiueeeieeeeeeeeee e, 28
Figura 8 - Planta pré-dimensionada............ccocevrirerninenese e 30
FIQUIA 9 — VINCUIAGOES ... 34
Figura 10 - Cas0os de VINCUIAGAD. .........ccecveiieiiiiie et 37
Figura 11 - Momentos do ELU .......cccoooiiiiiii e 42
Figura 12 - Compatibilizagd0 doS MOMENTOS.........ccverieiiiriiniiiiiisieeeee e 44
Figura 13 - Areas de infIUBNCIA ..........c.coevrveveeecee e 53
Figura 14 - Areas de iNFIUBNCIA ...........coveueveeeeeeeeeeeeee e, 54
Figura 15 - Concreto de envolvimento da armadura............ccceeeveevieienieseecie s 64
FIQUra 16 - SEGE0 12J8 L2 ....oviiiiieiiiiieee e 64
Figura 17 - Planta de armacédo de um dos apartamentos, armaduras positivas. ......... 66
Figura 18 - Planta de armacdo de um dos apartamentos, armaduras negativas. ........ 67
FIGUIRA 19 - V2 oottt et e be et e nnaenas 69
Figura 20 — Modelo de portico N0 FLool, V2........ccooeiiiiiiiiiieee e 70
Figura 21 - CarregamentoS V2 .........ooeiiiiereii e 70
Figura 22 - Carregamentos, Combinagio UItIMa...........cco.eeeeereereereceereeieeee e 71
Figura 23 - Diagrama dos esforcos cortantes, Combinagao Ultima..............c..cc........ 72
Figura 24 - Diagrama dos momentos fletores, Combinacao Ultima.............c..cc........ 72
Figura 25 - Carregamentos, Combinagdo Frequente............coovvvieieieiene e 72
Figura 26 - Diagrama dos momentos fletores, Combinagéo Frequente..................... 72
Figura 27 - Carregamentos, Combinagdo Quase Permanente...........ccccevvenvriieneenn. 72
Figura 28 - Diagrama dos momentos fletores, Combinacdo Quase Permanente........ 73
Figura 29 — Carregamentos, Combinagao UIIMa...........ccc.ccevrverreereceeresieeeseeeeeenee 75

Figura 30 — Diagrama esforcos cortantes, Combinagdo Ultima................ccceeveeunene. 75



Figura 31 — Diagrama momentos fletores, Combinagao Ultima..............c..cccevcunn.. 75

Figura 32 - Carregamentos, Combinagdo Frequente............ccoovvvvieicienc e 76
Figura 33 - Diagrama dos momentos fletores, Combinacéo Frequente..................... 76
Figura 34 - Carregamentos, Combinacdo Quase Permanente...........cccceevvevverveseenne. 76
Figura 35 - Diagrama dos momentos fletores, Combinacdo Quase Permanente....... 76
Figura 36 - Corte de barras 1ongitudinais .............cooveiieiiiiniiiiceeeee e 82
Figura 37 - ESQUEMA JENETICO.......ueiieiecie ettt e e 83
Figura 38 - Decalagem das barras SObre P4 ............ccooveveiieie e 84
Figura 39 - Detalhamento do gancho da armadura negativa............ccccceeerereneninnnnns 88
Figura 40 - Detalnamento de V2 ..o 88
Figura 41 - Secéo de corte e detalhamento dos estribos............ccccvevieiciicieece s, 89
Figura 42 - Grafico dos desloCaments..........ccvevveiieiierieseese et 92
FiQUra 43 - Ara CritiCa V28.......c.coueveveeevceeeeeeeee e eseesesissae s 95
Figura 44 - Planta DaIXa..........ccouiiiiiiiieieie e 98
1o U W T O o TSRS 98
Figura 46 — Carregamentos E.L.U., VA0 OL.........cccccceiiieiiiie i 101
Figura 47 — Diagrama dos esforgos cortantes, E.L.U., VA0 O1.........ccccovririnnnnnne 101
Figura 48 - Diagrama dos momentos fletores, E.L.U., VA0 01..........cccccvevvrvrinennnns 101
Figura 49 - Carregamentos E.L.U., VA0 02. ........ccccoiiiiiiininineeee e 102
Figura 50 - Diagrama dos esforcos cortantes, E.L.U., VA0 02...........c.ccceevevverreennene 102
Figura 51 - Diagrama dos momentos fletores, E.L.U., V0 02.............cccoevveirnennene 102
Figura 52 - Carregamentos E.L.S., combinagéo frequente, v80 01...............cccuenee. 102

Figura 53 — Diagrama dos momentos fletores E.L.S., combinagédo frequente, vao 01.

Figura 54 - Carregamentos E.L.S., combinacgdo quase permanente, vdo 01. ........... 103

Figura 55 — Diagrama dos momentos fletores E.L.S., combinagdo quase permanente,

VAO 0L, oottt h ettt b et b ettt e bt a e b et et re et et ene b et et re et e 103
Figura 56 - Concreto de envolvimento da armadura...........ccccoceveevieiiecnee e, 111
FIQUIA 57 = AT CITLICA ...t 111
Figura 57 - Detalnamento do VEO O1. .........ccooeiiriiiiieie e 113
Figura 58 - Detalnamento do VAOD 02. ..........cccceiiiirieiieieiene e 113
Figura 59 - Planta esquematica da garagem ...........ccccovevueeieeieesieciee e 115
Figura 60 - Carregamentos, Estado Limite UIIMO. ........c.ccccevveeeiereereceeeneeeennen, 118

Figura 61 - Diagrama esforcos normais, Estado Limite UItimo. ............cccoccvvuneee. 118



Figura 62 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite Ultimo.............cc.c.......... 119

Figura 63 - Carregamentos, Estado Limite UIIMO v, 120
Figura 64 - Diagrama esforcos normais, Estado Limite UItimo .............ccccevveeneee. 120
Figura 65 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite UItimo...............ccce........ 121
Figura 66 - Orientagho P12 .........c.cooiiiiiiiiiiiiieee e 122
Figura 67 - Protegdo contra Flambagem das barras ...........c.ccoovvvveieicicncncnenen 138
Figura 68 - Detalhe da barra com gancho ..........cccccevieiiiic i 138
Figura 70 — ENVOITOIIa P12 ......ccoooee et 140
Figura 69 - Carregamentos, Estado Limite UIiMO. .........c..ccoovevereeieieeereceeseienenen, 143
Figura 70 - Diagrama de esforgos cortantes, Estado Limite Ultimo. ....................... 144
Figura 71 - Carregamentos, Estado Limite UIIMO. ..........ccoveveereriereeeeieeeeeen, 145
Figura 72 - Diagrama esforcos normais, Estado Limite UItimo. ............c.ccceueuneee.. 146
Figura 73 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite Ultimo............cccc..c......... 146
Figura 74 - Carregamentos, Estado Limite UIIMO. .........c..cccovevereeverreereceereeenenen, 147
Figura 75 - Diagrama esforcos cortantes, Estado Limite UItimo............c.c.ccceun.e... 147
Figura 76 - Carregamentos, Estado Limite UIIMO. ..........cccovevererereeseeeeeeeeeeen, 148
Figura 77 - Diagrama esforgos normais, Estado Limite UItimo. ..........c..ccccoevue.e.... 149
Figura 78 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite UItimo............cc.c..c......... 149
Figura 79 - OrientaGao P8 ..........ccooiiiiiiiiii e 150
Figura 70 — ENVOITOIIa P8 ........ccviiiecieeeeeee et 166
Figura 80 - Carregamentos, Estado Limite UIIMO. ..........cccooeveirereereeieieeeeeen, 167
Figura 81 - Diagrama esforgos normais, Estado Limite UItimo. ..........c..ccccoevne.e.... 168
Figura 82 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite UItimo............cc.c............ 168
Figura 83 - Carregamentos, Estado Limite UIIMO. ...........ccooeveirereereeeeeeeeeeen, 169
Figura 84 - Diagrama esforgos normais, Estado Limite UItimo. ..........c..ccccccvveenee. 170
Figura 85 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite Ultimo............ccc..co........ 170
Figura 86 - Orientagao PL ..........ccoiiiiiieiiiesie e 172

Figura 70 — ENVOITOIIa PL ........ooviiiiee et 186



LISTA DE TABELAS

Tabela 1 - Classe de agressividade ambiental (CAA) .......cccovveieeieiiie e 20
Tabela 2 - Pré-dimensionamento das laJeS.........ccecveviieiieiesiese e 25
Tabela 3 - Pré-dimensionamento das VIgas..........cooeeiereririerenerese s 26
Tabela 4 - Pré-dimensionamento dos PIHAres ..........ccooevereieneneieniene s 29
Tabela 5 - VA0S EFELIVOS .......ccviiiiiiieiese e 32
Tabela 6 — Armacao das l8JES.......c.ccveueiieiieieieese e sa e 33
Tabela 7 — Carregamentos PEIrMANENTES. .......ccuvivereerieieerieereeseesieeeesreesreeseesreesseeneeas 34
Tabela 8 — Carregamentos eNCONITATOS. ........cveieereerieiie e see e e eree e eee s 36
Tabela 9 — COBTICIENTE Q. ....covveiiiieeeee e ee s 38
Tabela 10 — COefiCIENtES LUX | X | X | X « oot 39
Tabela 11 — COefiCIENtES LU | X | X | X « oeeeceeeeie et 40
Tabela 12 - Armaduras POSITIVAS........ccoieiiiiiiiieieieiese e 47
Tabela 13 - ComMPrimento de COME.......oiviiiiiiiiiece e 49
Tabela 14 - Armaduras NEGALIVAS ........c.civeieeieieeie e sra e 51
Tabela 15 - Detalhamento das armaduras .............cceverereienenesesecee e 52
Tabela 16 - ReaCOES A8 APO0I0.......c.eeieieieieite it 55
Tabela 17 - Dados de entrada FLOOL..........cccooiiiiiiiiiiiee e 70
Tabela 18 - Carga gerada pela V13 ..o 71
Tabela 19 - Armaduras 1ongitudiNalS ..........cccoveiiiiiiiee e 79
Tabela 20 - CompPrimento de COME.......ccoveiveieiiereee e se e 85
TADEIA 21 — NEQ ..vvevieie ettt re e nra e 92
Tabela 22 - ADErtura de FISSUIES........coueiveiiiiieiieeeie et 96
Tabela 23 — CarregamentOS. ........coiiiiiiiiieieie ettt 100
Tabela 24 - Carregamento gerado POr V6 .......c.oceveieriiinieninieieesee e 117
Tabela 25 - REACOES V10.......coiiiiiiiiiiieeee e 117
Tabela 26 - REACOES V8.......cci ittt 119
Tabela 27 - Esforcos normais do P12 (KN) ......oooueieiiiiiie e 122
Tabela 28 - MomeNntos fIELOreS. ........cooviie i 123
Tabela 29 - Momentos Minimos de 12 Ordem..........cccooiririninieieee e 124
Tabela 30 - Comprimento eqUIVAIENTE ...........c.coviiiiiiiece e 125
Tabela 31 - INdICes de @SDRIEZ...........covoveevereeeieeeeeee e 125

TADIA 2 = D ettt nnnnnnnnnnnnns 126



Tabela 33 - EXCeNtriCidades HIMITES ..........eeeeeeeee e eeeeeeeeeeeeeeeeaeenees 127

Tabela 34 - ADFIMA......ociiiiieee e 128
Tabela 35 - Situacdes de calculo, momentos em KNM..........c.cceveveierienennsinsnennns 129
Tabela 36 - Dados de entrada nos 4bacos e w encontrados...........c.cceeevrereiiennenns 131
Tabela 37 - w adotados e armaduras reSultantes ...........cocovvvrieieiene s 132
Tabela 38 - Armaduras MINIMAS .........ccciviiveriererere et eeneas 132
Tabela 39 - Espagamento €fetiVO, €L .......ccooveeiiieiiiiiiseeeieeee e 133
Tabela 40 — ESPACAMENTOS ......c.ecveeiieeieiieieesie e see e e e e steeae e sreesaeseesraesreenee e 134
Tabela 41 - Taxa de armMadUra..........ccoveiiieieieee e eneas 135
Tabela 42 - ComMPrimentos de trASPASSE ........cerververuerieriiriesiesieeieee e 136
Tabela 43 - ESPAGAMENTOS .....c..eivieiitirtieieeiieieie ettt 137
Tabela 44 - EStribos COMPIEMENTArES .........c.ccveveiieiieieiie e 138
Tabela 45 - Carregamento gerado PO V7 .....cc.eoveiieieeie i e 141
Tabela 46 - Resultados finais 0btIdOS. ..o 142
Tabela 47 - Resultados finais 0btIdOS. ..o 142
Tabela 48 — REACOES V15 .......ocicie ettt 143
Tabela 49 - REACOES VA.......coieeecieecieecie ettt sttt 145
Tabela 50 - REACOES V1.......coieiicieieeie ettt 147
Tabela 51 — REAGOES VLB ......coueiiiiiiiieieieeiieiee ettt 148
Tabela 52 - Esfor¢os normais do P8 (KN) .......ccoeiiiiiiiiniiinceee e 150
Tabela 53 - MOmMeNntos fIEtOrES.........cccoiiiiiiieeee e 151
Tabela 54 - Momentos Mminimos de 12 Ordem.........ccccoviiirieninieieiese e 152
Tabela 55 - Comprimento eqUIVaIENTE .........ccooiiiiieiiic e 153
Tabela 56 - INdICeS 08 @SDRIEZ...........c.cvoveeeereeeeeeeeeee e 153
LI L0 Y A 4 SR 154
Tabela 58 - Excentricidades HMITES .........cooveiiiiieiie e 154
Tabela 59 - Momento de segunda ordem P8............ccoveiiiiii i 155
TabEIA 60 = AD*FMA......oceiiiieiie e e 155
Tabela 61 - Situacdes de calculo, momentos em KNM..........cccoevvevieeiriierierieenn 156
Tabela 62 - Dados de entrada nos 4bacos e w encontrados...........cocevvverereseseennas 158
Tabela 63 - w adotados e armaduras reSultantes.........c.ccoveerverenieneenc e 158
Tabela 64 - Armaduras MINIMAS ........ccviueiirerreeseeseee e see e see e sreeseeenee e 159

Tabela 65 - ESpacamento efetiVO, €L ........ccccoviiieiieniiie e 160



Tabela 66 — ESPAGAMENTOS ......cveiveerieeieiie e sie e siee sttt nee e 161

Tabela 67 - Taxa de arMadUra..........cceoeiieiienieeie e e 162
Tabela 68 - CompPrimentos de traSPasSE........ccvveveiieereerieseesirerreseeseesresee e eseesnee s 163
Tabela 69 - ESPACAMENTOS .......ccueiieieeieiieieesie e ee st e sre e sraesae e sraesre e e 164
Tabela 70 - EStrib0S COMPIEMENTAIES ........cccviiiiiieieicresesee e 164
Tabela 71 - REACOES V1L ......oiiiiiiiiieieee et 169
Tabela 72 - Esforcos normais do PL (KN) .....ccoooiiieiieieiie e 171
Tabela 73 - MOmMeNtos fIELOrES.........cociiiiiiiiieee e 172
Tabela 74 - Momentos minimos de 12 Ordem..........cccocvvvieiieeieierese e 173
Tabela 75 - Comprimento eqUIVAIENTE .........ccooviiiieiiieereeee e 174
Tabela 76 - INdIces de ESDEIEZ............coveeveeeereeeee e 174
LI 0T R A 4 PSR 175
Tabela 78 - Excentricidades limites dir€Ca0 X........ocevvevveiieivereiie s 175
Tabela 79 - Excentricidades limites direCa0 Y.......ocevverieiieeiieie e 176
Tabela 80 - @DFIMA......cceiiiieeie e 176
Tabela 81 - Situagdes de calculo, momentos em KNM..........cccoeveveiiieienninsnenns 177
Tabela 82 - Dados de entrada nos 4bacos e w encontrados...........coceeevererenenennens 179
Tabela 83 - w adotados e armaduras resultantes..............covvvvveeeeiene s 179
Tabela 84 - Armaduras MiNIMAS .........cccoveiveriererere e eneas 180
Tabela 85 - Espacamento efetiVo, €L .........cccccveveiieie i 181
Tabela 86 — ESPAGAMENTOS .......ccueiviiviriiiiieiieieie ettt 182
Tabela 87 - Taxa de armadUra..........ccccveieiieieieieie e 183
Tabela 88 - Comprimentos de traSPasSe........ccvevveieeireereiieseeiee e s esie e sre e 184

Tabela 89 - ESPAGAMENTOS........oiueitiiieiisiieieieie ettt 184



111
1.1.2

1.2

2.1.1
2.1.2
2.1.3
2131
2.1.3.2
2.14
2.2
2.2.1

2.2.2

311
3.1.2
3.1.3
3.1.4
3.15
3.151
3.15.2

3.1.6

SUMARIO

INTRODUGAOD ..ottt es sttt n st an s 15
OBUIETIVOS ...t annes 15
(O] o] L= (N0 1= - 1 USSR 15
ODjJEtiVOS ESPECITICOS. ......eueciiiieiieiieiesieie e 15
LAMITAGOES ...ttt bbbttt 16
CONSIDERAGOES INICIAIS ...ttt 17
APRESENTACAO DA ESTRUTURA ....coooveeceeteteeeeee st 17
LLOCAIZAGED ......ceeeeeeteeete ettt bbbttt 18
Classe de Agressividade Ambiental ...........c.cccooeiiiii e 19
MateriaiS UtHHZAAOS .........ccoiiiieiiiccs s 20
CONCIBLO ... 20
o o SRR RTPRPPR 21
CODIIMENTOS ...ttt ettt 21
CONCEPCAO ESTRUTURAL E PRE-DIMENSIONAMENTO .......ccccoovevrinennn. 22
CONCEPGAD ESTIUTUNAL ... 22
Pré-DimensioNameENTO...........cooiiiiiiieiee et 23
CALCULO DAS LAJES ...t asssssssenns 31
LATE L2 ettt b e et e 31
VA0S ETBTIVOS. ...ttt bbbttt bbb 31
THPOS U8 AIMAGAD. ... .eiuieitieieeiie ettt sttt ettt et re e sbeenaesreesbeenee s 32
Cas0S de VINCUIAGAD.........cceeiuieiiiie sttt 33
(OF 1 g g=To F=T 0 0 1=] 01 (0T RPN 34
Determinacéo das Flechas Elasticas e dos Momentos Fletores............c..ccocvevnene 36
Lajes armadas em UMa QIF€CAD ........ceiueriereeieiie ettt 36
Armada €M dUAS AITEGOES. ....cveiieitieie ettt et es 37

Estado Limite UIIMO — FIBXA0 ... ...veeeeeeeeereeereeeeeeeeeeseseseeeesessseseseesssesssseessssenens 41



3.1.6.1 IMOMENEOS IMAXIMOS ...ttt e e e e e e et e e e e e e e e e e e e eeaaeeaaaaas 41

3.1.6.2 CompatibilizaGdo doS MOMENTOS .........cceiiiiiieieieiese s 43
3.1.6.3  Armaduras POSITIVAS.........ceiiieiiiiieiiesiesie ettt bbb 45
3.1.6.3.2ArmMadura MINIMA ......ccoieiiirieieese bbb e sa et 46
3.1.6.3.2DefiNIGA0 da ArMATUIE........coiiiiiiieieie bbb 47
3.1.6.4 Armaduras NEQJALIVAS .........cc.eiieeriririeiieieeie e sieesiesree e este e sreesaesseesreesseaseesreenesnee e 49
3.1.6.4.1ArMAadUra MINIMA ......civeieiiiieeese bbb 50
3.1.6.4.2DefiNICA0 da ArMAUUIA.........ccveiiieieieee et 51
3.1.7  Estado Limite UItimo - Cisalnamento .............ccccooevererercieincieeeeesese s 52
3.1.7.1 REACOES U8 APOIO ...cueiiieeieiie ittt ettt s ettt e e e e e r e re e s et e s e e nreereenee e 53
3.1.7.2 Biela TraCiON@0Q. ......cueiveeeuiriirieieiisiesiee ettt 56
3.1.7.3 Biela COMPIIMIOA ......ccveiieiiecie ettt 56
3.1.8  Estado Limite de Servigo — Deformagao EXCESSIVA..........cccvvveieieiieiicienisesees 57
3.1.8.1 MOMENLO & FISSUIAGAD. .....cueiueeueereitertisie sttt sttt bbb 57
3.1.8.2 MOMENTOS UE SEIVIGO ....uveiiiiieiietete sttt ettt 57
3.1.8.3 FIECNa IMEAIALA .....cveviiiiiieiieee et 58
3.1.8.4 Flecha adicional diferida no temMpPO .........cccooiiiiiiieie s 61
3.1.8.5 FIECNATOTAL ...t 62
3.1.8.6 FIEChas AUMISSIVEIS ......cveiriiriiieierierieeeie ettt sttt 62
3.1.8.6.1Flecha para Aceitabilidade Visual............c.ccccoiveiiiiiiiiie e 62
3.1.8.6.2Flecha para Aceitabilidade Sensorial de VIbDragoes...........cccooeverienenneiiciienennn 62
3.1.8.6.3Presenca de PAredes .........cocciieiiiieiieeeie ettt 62
3.1.9 Estado Limite de Servico - Abertura de FiSSUras...........ccocevenienenninie e 63
3.1.10  Planta de AFMAGCAD ......cccuiiiiiieitieie ettt sttt sttt sre et et sbe e snee e 66
4 CALCULO MANUAL DA VIGA .......oooieeeieeeseeereeeeeseseses s snes s, 68
4.1 VIGA V2 ettt ettt e bt et e e sbe e sre e e beesreeentee s 68

4.1.1  Pré-adimenSIONAMENTO ......eeeeeeeeeeee ettt e ettt e e e e e e e e e et ee e e e e ee e eeeeeeeeenaans 68



A.1.2 VA0S BTCLIVOS. ..o 68

4.1.3  Modelo ESTrULUNAl ........cciiiiiee s 69
414  Carregamentos € ESTOIGOS ......couiuiiiiiiiriiee et 70
4.1.5  Estado Limite UIIMO ........ccovevceeieicceeiciece et 73
4.1.5.1 MOMENLOS IMAXIMOS. ..ottt ettt sttt sttt sttt 73
4.1.5.2 Armadura Longitudinal ...........ccoviiiiieiiee e 73
4.1.5.2.1Armadura MINIMA .......coieiiiieisee e 77
4.1.5.2.2DefiNIiCA0 da ArMAUUIA.........cccveieieieieee et 77
4.1.5.3 AIrmMAaduras TraNSVEISAIS ........cceiueirerieeaiirieriesisiesseesie st ee s sbe e s sse e 79
4.1.5.3.1Espacamento de €StriD0S ........ccciviiiiieiiee e 81
4.1.5.4 Armadura de SUSPENSAD ........ccveivieieiieeiteeieseesteesresseesteestesaesteesresssesteeseaseesaeessesneens 81
4.1.5.5 Detalhamento longitudinal da Viga...........cccooveeiiiiiiicii e 82
4.1.5.5.1C0reS dAS AIMAUUIES.......cciiieieiitiite ettt e et bbb 82
4.1.5.5.2ANCOragem NOS GPOI0S ......ceueiureieieteitesiesiesieeeeeete s sse bbbt st e sse e e e e e s e sbesbesbesbeseeanes 85
4.1.5.5.3DBSEINN0 .....uiiiieieteete sttt bbbt 88
416  EStado Limite 08 SEIVIGO ......coiiiiiiiiiiiiicieiee e 89
4.1.6.1 MOMENLO 0E FISSUIAGAD. .....cueiueeuieeitiitesie ittt sttt 89
B.1.6.2 FIECNAS. ...ttt bbb 90
4.1.6.2.1FI1eCha IMEOIALA. .......ccue i 90
4.1.6.2.2Flecha adicional diferida no tempo .........cccocveiieiciicie e 93
4.1.6.2.3FIEChA tOLAL.........oiiiiiii s 93
4.1.6.3 FIechas AUMISSIVEIS ......cveiiiiiiiieiisieieeee et 93
4.1.6.3.1Flecha para Aceitabilidade Visual.............c.cccoveiiiiiiiiiiii e 93
4.1.6.3.2Flecha Devido & Presenca de Paredes..........coeeereienieneiisieseeiene e 94
4.1.6.4 ADEITUIa 08 FISSUIAS ......iiuiiiieiieiet ettt 94
5 CALCULO MANUAL DA ESCADA .......cooeeieeeeeeeeeeeeresesess s, 97

5.1 PRE-DIMENSIONAMENTO ..ottt 99



5.2 VAOS EFETIVOS ..o e et e e et e et e s et e e e e e e e e anann 99

5.3 CARREGAMENTOS ...t 100
5.4 ESFORGCOS OBTIDOS ...ttt 101
5.5 ESTADO LIMITE ULTIMO ...t enes s, 103
5.5 1 FIBXAO. ...ttt 103
5.5.1.1 Armadura PriNCIPAl .........cocoiiiiiiicii ittt re e 103
5.5.1.1.1ArmMAadura MiNIMA .......cccoiiiiiiiieiieees e 104
5.5.1.1.2D€fiNiCA0 da ArMATUIA.........ccecieiiieiecie et 105
5.5.1.2 Armadura de DiStriDUIGAD .........cceiieiiiiieiiece e 105
5.5.1.2.1DefiniCA0 da ArMadUIa.........ccecveiiiiiecie et 106
552  CISALHAMENTO.. ..o 106
5.5.2.1 Diagonais TraCiONa0as ..........cccverveiieiieeiieiieieeie s este e ree e sre e sreeste e sre e e sreesreeee s 106
5.5.2.2 BielasS COMPIIMITAS ....c.eiuiiiiiiiiiiieieit ettt nne s 107
5.6 ESTADO LIMITE DE SERVICO .....coiiiiiiiiiteeece e 107
56.1  MOMENTO DE FISSURAGAOD ......coooiiieiieeeeseeeee oo, 107
5.6.2  FIEBCNAS ... 108
5.6.2.1 FIECha IMEIALA .....c.coveeiiiiiiiieeiee e 108
5.6.2.2 Flecha adicional diferida no tEMPO ..o 109
5.6.2.3 FIECNA TOTAI .....cveieiieiiieece e 109
5.6.3  FIeChas AdMISSIVEIS.......ccci i 110
5.6.3.1 Flecha para Aceitabilidade ViSual.............cccooveiiiiiiiiiiicc e 110
5.6.3.2 Flecha para Aceitabilidade Sensorial de Vibragsoes ...........cccoocevveeviiienieneniieseeniens 110
5.6.4  ADEItUIa d8 FISSUIAS.......cciiiiiiiiiiiieiteit s 110
5.7 DETALHAMENTO ...ttt 112
6 CALCULO MANUAL DOS PILARES .......oovreieeieeeseeeeseseeeeeesssienessninnens 114
6.1 DISTRIBUICAO DOS CARREGAMENTOS ......oooviviieeviieeeseeeeeee s, 114

6.2 GARAGEM ..ot 114



6.3 PILAR DE BORDA — P12, 116

6.3.1  ESTOrcos de 12 OrdemM ... ...ccooiiiiiiieieiesie e 116
B.3.1. 1 ViGA VB ...t 116
CIR I8 V4 o - NV A1 OISR USROS 117
B.3.1.3  VIJA VB .ot 119
6.3.1.4 ESTOrcoS de 12 OrdemM ........coui ittt re e 121
6.3.2  Imperfeices geOmMEALriCas I0CAIS .........cccvveieiieiece e 123
8.3.3  ESDBITEZ.....oeieiee e 124
6.3.4  ESDEITEZ LIMITE ...oeoiiiiiiiiiieceee e 126
6.3.5  MOMENTOS € 22 OF UM .....uiiiieiieiiiee et 127
6.3.6  SItUACOES e CAICUID ......c.eeeiciieieee e 128
6.3.7  Armadura Longitudinal ............cccoooeiiiiiic e 130
B.3.7.1  ADACOS ......ceoveceeieiceeiee ettt sttt n et 130
6.3.7.2 DetalNameNTO.........ooiiiiiiiiii e 132
6.3.7.2.2Armadura MiNIMA ........cccoieiiiieiee et 132
6.3.7.2.2Espagcamento MAXIMO €NEIE BIXOS ......evererreriererierieieesie e ie et see st sne e 132
6.3.7.2.3Espagamento Minimo eNtre faCeS .........ccoviiriiiiiieiee e 133
6.3.7.2.4Taxa de armadura IMITES..........cooiiiiiiieie e 135
6.3.7.2.5COoMPIrimMENtO 08 traSPASSE ......eiueiueeiereterte sttt ettt eneas 135
6.3.8  Armadura TransVersal ... 137
6.3.8.1 EStriD0OS SUPIEMENTAIES ......cvieiiiiiiiecie et aeereas 137
7 PaViMENTO ... 138
7.1.1  Verificagao POr NVOITOFIA ........coviiiiiieiiiie e 139
7.2 PILAR INTERNO — P8....ooiieiiiee ettt et 141
7.2.1  Carregamentos € ESTOIGOS ........uiiriiiiie ittt 141
5 0 R V4 o - RV RS TUO PRSPPI 141

T.2.1.2 V0B VO oottt 141



7.2.1.3 VIQA VE ...ttt bbb 142

T.2.14 VIQA VLD .ottt sttt re et et re e be et 142
T.2.15 VIQA VA oottt sttt sttt ne et et ene e re et 144
5 ST V4 o - N A RSO U USROS 147
A O A V4 o - N 1 RSO R USROS 148
7.2.1.8 ESTOrcoS de 12 OrUeIM .......ecviiieiieeie ettt nre e 150
7.2.2  Imperfeices geoOmMEALriCas I0CAIS .........cevveieiieie e 151
7.2.3  ESDBITEZ.....oeieiee e 152
7.24  ESDEITEZ LIMITE ...oviiiiiiiiieiceeee e 153
7.25  MOMENTOS € 22 OF UM .....uiiiiiiieiiieeeeiest et 155
7.2.6  SituacOes de CAICUID .........cviiiecece e 155
7.2.7  Armadura Longitudinal ..o 157
T.2.7.1 ADBCOS ... voovoecereeeeseeseee et 157
7.2.7.2 DetalNameNTO.........oouiiiiiiiii s 159
7.2.7.2.2Armadura MINIMA .......ccoooioiieieieee ettt sne e 159
7.2.7.2.2Espagamento MAXIMO €NEIE BIXOS ...c..evererveriererierieieiisie e ie st re st seese st see e see e 159
7.2.7.2.3Espagamento minimo entre faCeS .........covierriiiiieiee e 160
7.2.7.2.4Taxa de armadura lIMITES.........ccuiiiiiiiieie s 161
7.2.7.2.5COMPriMENtO 08 trASPASSE .....veiueeieeieieiteste sttt ettt bbb eneas 162
7.2.8  Armadura TransVersal ... 163
7.2.8.1 EStriD0OS SUPIEMENTAIES .....ccviiiiieciie ittt areas 164
8 PaViMENTO ... 164
8.1.1  Verificagao POr ENVOITOIIA .......ocoveiiiiieiiiesiesee e 165
8.2 PILAR DE CANTO — PL ..ottt 167
8.2.1  Carregamentos € ESTOIGOS ........uiiiiiiirieite ittt 167
B.2.1.1 WIJA V2 .ottt et e b ettt et ne s 167

8.2.1.2 WIGA VLT covoooeeeeeeeeeeeeeeeoee s e e s e s e s s e e s ee e s s eee e eee s 169



8.2.1.3 ESTOrc0oS de 12 OrAEIM .....ocuiiiiiiiiiiiiieieee et 171

8.2.2  Imperfeigdes geOMELIiCaS I0CAIS .......cciiirieiiiieei e 172
8.2.3  ESDBITEZ ... 173
8.2.4  ESDEITEZ LIMITE ..ot 174
8.2.5  MOMENTOS dE 22 OFUEIM ....c.uiiiiiiiiiieieiee e 176
8.2.6  SItUACOES e CAICUID........eeii e 176
8.2.7  Armadura Longitudinal ............ccooieiiiiicic e 178
8.2.7.1 DetalNAmENTO........oiviiiiiteieiiee e 180
8.2.7.1.1ArmMadura MiNIMA .......cccooiiiirieieiie bbb 180
8.2.7.1.2Espacamento MAXIMO ENLIE BIXOS ......ccveiveeieireerieeiieseesteesieseesteeeesaesreeseesraesreeneens 180
8.2.7.1.3Espacamento minimo €Ntre faCeS........ccevviiiiieii e 181
8.2.7.1.4Taxa de armadura HMITES...........ccuiiiieiriees e 182
8.2.7.1.5CoMPrimeNnt0 e traSPASSE ......ccvreeeererteriisie st ettt sb e eneas 183
8.2.8  Armadura TranSVEISAl ... 184
8.2.8.1 ESIriDOS SUPIEMENTAIES ........oiiiiiiiiiiiee et 185
8.2.9  Verificag8o por NVOITOIIA .......ccooiiiieiieee e 185
9 CONCLUSAO ..ot 188

10 REFERENCIAS ..ottt 189






15

1 INTRODUCAO

Esse trabalho abordarda o dimensionamento de elementos estruturais de um projeto
em concreto armado de uma edificacdo residencial multifamiliar. O projeto arquiteténico foi
concebido pelo proprio autor deste trabalho, sendo o mesmo simples e claro, porém contendo
todos os elementos bésicos de uma estrutura usual. Deste modo, essa estrutura pode prover 0s
meios necessarios para consolidar parte dos conhecimentos obtidos ao longo do curso de
Engenharia Civil no que diz respeito ao calculo estrutural.

Inicialmente sera descrita a edificacdo, com a exibi¢cdo da planta arquitetdnica. Entéo
sera abordada a localizacdo da estrutura e suas relacbes com a classe de agressividade
ambiental, cobrimento, concreto e a¢os adotados.

A partir destes dados iniciais serd efetuado o pré-dimensionamento da estrutura,
seguindo regras constantes em bibliografias indicadas. Esse pré-dimensionamento resultara na
planta de formas da edificacdo que serd utilizada para calcular os esfor¢os nos elementos para
posterior dimensionamento.

O dimensionamento sera realizado através dos procedimentos apresentados nas
disciplinas de Concreto Armado durante a graduacdo calculando manualmente os principais
elementos estruturais do edificio em questdo, observando todas as recomendagdes da NBR
6118/2014, excluindo as limitagdes listadas no item 1.2. Foram utilizadas ferramentas como o

AutoCAD 2016 e o Microsoft Excel 2010, além de bibliografias indicadas pelo orientador.
1.10BJETIVOS
1.1.1 Objetivo Geral

Consolidar os conhecimentos relativos ao calculo estrutural através do
desenvolvimento parcial de um projeto estrutural de uma edificacdo multifamiliar seguindo a
norma NBR 6118 — Projeto de estruturas de concreto — Procedimento de 2014.

1.1.2 Objetivos Especificos

Os objetivos especificos sdo:
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- dimensionar os elementos fundamentais para a concep¢do de um projeto estrutural
em concreto armado;
- aplicar e consolidar os conhecimentos obtidos nas disciplinas que abordaram o

escopo correlato durante a graduacéo.

1.2 LimitacOes

De acordo com a NBR 6118:2014, no item 11.4.1.2, a acdo do vento deve ser
considerada. De modo a simplificar os célculos, esse trabalho ndo considera a a¢do do vento,
mas deve se ressaltar a sua importancia para elaboragéo de futuros trabalhos.

Segundo o item 15.4.2 da NBR 6118:2014, os efeitos globais de 22 ordem s&o
despreziveis quando os deslocamentos dos nés sdo pequenos, definindo assim as chamadas
estruturas de nos fixos. De modo a simplificar os calculos ndo serdo levados em consideracao
os efeitos globais de segunda ordem, mas deve se ressaltar a sua importancia para elaboragao

de projetos definitivos quando a estrutura for classificada como “nés méveis”.
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2 CONSIDERACOES INICIAIS

2.1 APRESENTACAO DA ESTRUTURA

O projeto arquitetdnico possui cinco pavimentos, sendo o pavimento térreo utilizado
como garagem e 0s pavimentos subsequentes como moradia. Os quatro andares de
apartamentos sao iguais, definidos no pavimento tipo. H& quatro apartamentos por andar e 0s
mesmos sdo duplamente simétricos, visando a diminuicdo das repeticGes dos calculos. As

plantas arquiteténicas podem ser vistas nas figuras a seguir.

Figura 1 - Planta baixa da garagem
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Fonte: Elaborada pelo autor, AutoCAD.
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Figura 2 - Planta baixa pavimento tipo

Fonte: Elaborada pelo autor, AutoCAD.

2.1.1 Localizagéo

O projeto foi planejado para um terreno localizado no bairro de Areias, na cidade de
Sdo José em Santa Catarina. Sua distancia do mar e de qualquer industria € maior que 1,5 km.
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Figura 3 - Locacao

Fonte: Google Maps, editada pelo autor.

2.1.2 Classe de Agressividade Ambiental

Segundo a NBR 6118:2014, item 6.4, deve-se determinar a classe de agressividade

ambiental de acordo com a tabela a seguir.
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Tabela 1 - Classe de agressividade ambiental (CAA)

Classe de e - : Risco de
. . Classificagao geral do tipo de . -
agressividade Agressividade ; . . deterioragao da
ambiental ambiente para efeito de projeto estrutura
I = Rural nsianificant
raca Submerea nsignificante
Il Moderada Urbana & b Pequeno
" 8 Marinha 2 Grand
3 Industrial 2 b rande
f Industrial 8- ¢
IV Muito forte ; ; Elevado
Respingos de mare

2 Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (uma classe acima) para
ambientes intemos secos (salas, dormitérios, banheiros, cozinhas e dreas de servico de apartamentos
residenciais e conjuntos comerciais ou ambientes com concreto revestido com argamassa & pintura).

Pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda (uma classe acima) em obras em regides

de clima seco, com umidade media relativa do ar menor ou igual a 65 %, partes da estrutura protegidas
de chuva em ambientes predominantemente secos ou regides onde raramente chove,

% Ambientes quimicaments agressivos, tangues industriais, galvanoplastia, branqueamento em indis-
trias de celulose e papel, armazens de fertilizantes, industrias quimicas.

Fonte: NBR 6118:2014, tabela 6.1.

Nota-se que a definicdo do ambiente que a edificacdo se encontra € uma tarefa
complexa, pois a NBR 6118:2014 néo traz regras precisas sobre isso. Segundo dissertacdo de
mestrado de Meira (2004), a distancia limite entre a classe de agressividade Il e 111 é de 1400
metros em relacdo ao mar. Logo pela distancia que o terreno se encontra, conforme a tabela a
cima, o ambiente é classificado como uma classe de agressividade ambiental Il, com uma

agressividade moderada e com pequeno risco de deterioracdo da estrutura.

2.1.3 Materiais Utilizados
2.1.3.1 Concreto

A partir da Tabela 7.1, vista no item 7.4 da NBR 6118:2014, se é possivel se
determinar a resisténcia caracteristica minima para as classes de agressividade. A partir da
correspondéncia entre a classe de agressividade e a qualidade do concreto, onde, com a classe
de agressividade 11, se obtém que a resisténcia caracteristica a compressdo do concreto aos 28
dias, fck, precisa ser 25 MPa, no minimo, logo essa foi a resisténcia adotada. De acordo com a
NBR 6118:2014 item 7.4, a partir da tabela 7.1, a relagdo agua cimento necessita ser menor
que 0.6. A brita 1, diametro maximo de 1,9 cm, de origem granitica, foi o tipo utilizado na

obra.
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O modulo de elasticidade secante do concreto, para concretos até C50, é dado por:
ECS = U *Q; * 5600 = \/fck

Onde a, = 1,0 quando o agregado for granitoe «; = 0,8 + 0,2 * %
0,8+ 0,2 25 0,86
. = ¥ —_— =
al ) ) 80 )
E. =1,0%0,86* 5600 * V25 = 24164 MPa = 24164 E3 kPa

Para os calculos dos elementos se é utilizada a resisténcia de calculo do concreto,

fea, que é dada dividindo a resisténcia caracteristica pelo fator de seguranga de 1,4. Logo

fck 25
_Jek _ 22 o 8emp
fea =14 =14~ 1786MPa

2.1.3.2 Aco

Para esse projeto serd adotado aco CA-50, que corresponde a uma resisténcia
caracteristica de 500 MPa e modulo de elasticidade 210 GPa. E, assim como para o concreto,
por seguranca se utiliza um valor minorado da resisténcia caracteristica do aco. Como o
processo de producdo do aco é mais rigoroso que o do concreto se utiliza um fator de

seguranca menor, que é de 1,15 para 0 aco. Logo

foe 500
fyd = 1,_15 = E = 434,78MPG,

2.1.4 Cobrimentos

De acordo com a NBR 6118:2014, item 7.4.1: “Atendidas as demais condic¢des
estabelecidas nesta secdo, a durabilidade das estruturas é altamente dependente das
caracteristicas do concreto e da espessura e qualidade do concreto do cobrimento da
armadura.”

Os cobrimentos minimos sdo contemplados na tabela 7.2 da NBR 6118:2014, sendo

gue 0s mesmos ja sdo acrescidos da tolerancia de execucéo de 10 mm.
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A partir da classe de agressividade ambiental do projeto, que é a classe Il, os
cobrimentos sdo:

- para lajes — 25 mm;

- para a face superior de lajes e vigas com revestimento final seco — 15 mm;

- para vigas e pilares — 30 mm;

- para elementos estruturais em contato com o solo — 30 mm;

- para pilares em contato com o solo — 45 mm.

2.2 CONCEPQAO ESTRUTURAL E PRE-DIMENSIONAMENTO
2.2.1 Concepcao Estrutural

A concepc¢do da estrutura parte de uma etapa inicial em que a estrutura é pré-
concebida. Nesse trabalho como o projeto arquitetonico foi feito pelo préprio autor, durante a
sua concepcdo ja se procurou facilitar o projeto estrutural.

O projeto arquitetdnico foi planejado simetricamente, de forma que os apartamentos
do pavimento tipo ficassem espelhados, ou seja, cada elemento contido no primeiro
apartamento se repete, ou continua, nos trés seguintes. A figura a seguir mostra a dupla
simetria do pavimento tipo.

Figura 4 — Pavimento tipo

AY ) /

Fonte: Elaborado pelo autor.
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O posicionamento dos elementos se iniciou no pavimento tipo, porém como o
pavimento térreo, onde se localiza a garagem, foi feito simultaneamente, os pilares foram
distribuidos de modo a terem a mesma localizagdo em todos os pavimentos, evitando
estruturas de transicdo. Ao mesmo tempo em que se procurou posicionar os pilares distantes
de 5 metros aproximadamente, para manter as vigas com vaos ndo muito grandes, foi preciso
se preocupar com a passagem de veiculos na garagem.

As vigas foram inicialmente posicionadas abaixo de praticamente todas as paredes,
com o intuito de diminuir as cargas das lajes. A maioria das vigas se apoia em pilares,
entretanto, devido ao arranjo arquitetonico, a ligacdo viga-viga foi necessaria. As lajes
ficaram delimitadas pelos contornos das vigas e nenhuma apresenta vao com dimensdes

expressivas.

2.2.2 Pré-Dimensionamento

O pré-dimensionamento foi realizado para um dos apartamentos e seus resultados
foram aplicados para os outros. A figura a seguir mostra as dimensdes da planta que foram
utilizadas nos célculos, assim como ja nomeia 0s elementos que serdo pré-dimensionados. Em
um projeto real a numeracdo dos elementos estruturais deve contemplar toda a estrutura.
Entretanto, para facilitar a leitura do trabalho, e devido a simetria da edificacdo, a numeracéao
dos elementos estruturais foi efetuada considerando apenas 0s elementos de um quarto da

estrutura, conforme exibe a Figura 5.



Figura 5 — DimensGes e nomenclatura
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Fonte: Elaborado pelo autor.

Para as lajes se adotou o emprego de lajes macicas. Segundo GIONGO um valor

inicial para a espessura da laje pode ser obtido por L/50, onde o L é o vdo da laje, na menor

dimensdo, na planta de formas. Vale ressaltar que a espessura minima de 8 cm foi sempre
respeitada (NBR 6118:201, item 13.2.4.1).



Tabela 2 - Pré-dimensionamento das lajes

: £ £, h [cm]
e | wm | )md | b= fa,/50 | "
L1 1,23 4,53 2.46 8
L2 3,53 4,03 7.06 9
L3 1,53 2,83 3.06 8
L4 1,53 2,83 3.06 8
L5 1,03 3,23 2.06 8
L6 4,03 4,53 8.06 9
L7 3,41 4,13 6.82 8
L8 3,41 5,95 6.82 8
L9 1,81 3,41 3.62 8
L10 1,53 4,13 3.06 8
L11 5,95 6,55 11.9 13
L12 4,13 4,85 8.26 8
L13 3,79 5,75 7.58 9

Fonte: Elaborada pelo autor.
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As vigas, pela largura de 20 cm das paredes, ficaram com 17 cm de largura, devido

ao reboco de 1,5 cm em suas duas faces. Sua altura foi pré-determinada pela recomendagéo

vista na disciplina de Concreto Armado | (LORIGGIO, 2016), estimando um valor inicial de

L/10, onde o L é o véo efetivo da viga.
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Tabela 3 - Pré-dimensionamento das vigas

: Trecho| h est. . Trecho | h est.
Viga [em] [em] h [cm] | Viga [cm] [em] h [cm]
323 32,3 V9 379 37,9 40
V1 45
443 44,3 341 34,1
353 35,3 V10 65
655 65,5
V2 323 32,3 45
453 45,3 V11 403 40,3 40
V3 323 32,3 35 140 14,0
353 35,3 403 40,3
V12 65
V4 | 323 32,3 45 341 34,1
453 45,3 655 65,5
413 41,3 V13 283 28,3 30
V5 595 59,5 60 V14 403 40,3 40
379 37,9 341 34,1
V15 65
V6 | 413 41,3 40 655 65,5
V7 379 37,9 40 140 14,0
413 41,3 Vi6 403 40,3 40
V8 60
595 59,5 341 34,1

Fonte: Elaborada pelo autor.

J& os pilares também ficaram com sua menor dimensdo de 17 cm, devido a largura
das paredes, e a sua outra dimensdo foi obtida pela regra de pré-dimensionamento de Giongo
(2007). A NBR 6118:2014 prescreve para pilares, conforme o item 13.2.3, que a secédo
transversal ndo deve apresentar dimensdo menor que 19 cm. Porém, em casos especiais,
permite a consideracdo de dimensdes entre 19 cm e 14 cm, desde que se multiplique os
esforgos solicitantes de calculo por um coeficiente adicional dado por

¥n = 1,95 —0,05* b
Onde b é a menor dimensao do pilar. Logo para 0s 17cm se obtém
¥n =195-0,05%17 = 1,10

Porém em qualquer caso, ndo se permite pilar com secéo transversal de area inferior
a 360 cm2. No pré-dimensionamento a menor dimenséo foi definida pela arquitetura e a maior
pelos esforgos. Para se estimar os esforgos solicitantes, primeiramente deve-se calcular a area
de influéncia de cada pilar através do desenho das mediatrizes, conforme exibe a figura a

sequir.
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Figura 6 - Exemplo das areas de influéncia

r‘l Lo T [l F T
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Fonte: Giongo, 2007.

Com a area de influéncia é possivel se calcular o esforco solicitante dado pela a

equacao abaixo.
Ny =yn*xp*xAxn

Onde:

p é a carga total estimada, onde, para edificios usuais, pode-se estimar 12 kN/mz;

A é area de influéncia;

n é nimero de pavimentos atuantes na secdo analisada.

H& ainda um fator de correcdo, a, devido as variacGes de atuacdo dos momentos
fletores, sendo 1,8 para pilares internos, 2,2 para pilares de extremidades e 2,5 para pilares de
canto. Resultante em um esforco normal equivalente dado por:

N,

eq=a*Nk

Com N,, se € possivel calcular a area de concreto estimada, dada pela equagdo

abaixo.

Neg

A. =
‘ 0'85*fcd+p*0-s

Onde o é a taxa de armadura e pode ser estimada, segundo Giango (2007), entre
1,5% e 2,0%. E a tensdo do aco, g, € obtida pela relagdo tensdo-deformacdo do aco
considerando uma deformacéo de ¢, do concreto.

A figura a seguir mostra as areas de influéncia consideradas.



Figura 7 - Areas de influéncia
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Fonte: Elaborado pelo autor.

Os resultados foram obtidos para o segundo pavimento tipo, que € o terceiro
pavimento da edificacdo. Esse pavimento foi o escolhido por ser o pavimento intermediario
da edificacdo, ou seja, seus resultados ndo sdo 0s menores nem 0s maiores, caracterizando
assim algo semelhante a uma média de valores. Logo o valor de n da equagdo do esforgo

solicitante € igual a 3.



A equacdo utilizada para o calculo das areas dos pilares foi:

Yn*a*xp*xAxn

A. =
‘ 0'85*fcd+p*0-s

>360cm”’

Os valores que se repetiram para todos os pilares foram:
A, =17h; y, = 1,1;p = 12kN/m?*n = 3; f.q = 17,86MPa; p = 2%; o, = 420MPa;

Os resultados obtidos sdo mostrados na tabela a seguir.

Tabela 4 - Pré-dimensionamento dos pilares

Maior Dimensao | Maior Dimensao

Pilar A ir;f. o Neg A. = 360 Encontrada Adotada
[m?] [kN] [cm?] h h
[cm] [cm]
P1 | 4,228 |2,5| 418,57 360,00 21,18 25
P2 | 7,757 |1,8| 552,92 360,00 21,18 25
P3 |12,300(1,8| 876,74 371,84 21,87 25
P4 |16,873|1,8| 1202,71 510,08 30,00 30
P5 | 8,652 |2,5| 856,55 363,27 21,37 77
P6 [13,810|1,8| 984,38 417,49 24,56 25
P7 |15,755|1,8| 1123,02 476,29 28,02 30
P8 |18,236(1,8| 1299,86 551,29 32,43 30
P9 (11,512 (2,2| 1002,93 425,35 25,02 25
P10 | 26,832 (1,8 | 1912,58 811,15 47,71 50
P11 [ 22,306|1,8| 1589,97 674,33 39,67 40
P12 | 15,018 |2,2| 1308,37 554,90 32,64 30
P13 | 35,009 |1,8| 2495,44 1058,35 62,26 60
P14 [ 30,114 |1,8| 2146,53 910,37 53,55 50

Fonte: Elaborada pelo autor.



Figura 8 - Planta pré-dimensionada
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Fonte: Elaborada pelo autor.
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3 CALCULO DAS LAJES

Com base na concepcdo do projeto, devido a sua dupla simetria, foi necessario
somente o calculo das lajes de um dos apartamentos e a laje do corredor de circulacdo central
que leva a entrada dos apartamentos.

A seguir sera mostrada a rotina de calculo para uma das lajes, juntamente com os

resultados das demais.

3.1 LAJE L2

A laje L2 foi escolhida por ser a Unica laje com carregamento de parede. Como 0
procedimento foi realizado com o auxilio de uma planilha eletrénica os resultados mostrados
ja s@o os resultantes da ultima iteracdo, ou seja, do dimensionamento definitivo.

Conforme demonstrado na Tabela 2, o pré-dimensionamento resultou em 8 cm de
espessura da laje. Ap6s o dimensionamento, porém, verificou-se que a laje L2 precisaria de 9

cm de espessura. Deste modo, serd esse valor utilizado nesta demonstracao.

3.1.1 Vaos efetivos

No calculo dos véos efetivos nos dois sentidos, adotou-se I, ., para 0 vdo menor e
Ly.er para o maior. O calculo dos vaos efetivos, € dado no item 14.6.2.4 da NBR6118:2014, e

segue abaixo:

lef: lo+a1+a2

Sendo a, igual ao menor valor entre (t,/2 e 0,3*h) e a, igual ao menor valor entre
(t,/2 e 0,3*h). Onde t; e t, sdo as espessuras dos apoios e h € a altura da laje. Como nesse
projeto todas as vigas possuem espessura de 17 cm, logo t; = t, € a; = a,. Dessa maneira

0s véos sdo determinados da seguinte forma

b _17_ ..
als 3—7—8, cm

03xh=03%*9=2"7cm
lyer = 353+ 2,7+ 2,7 =358,4cm

Lyer = 403 + 2,7 + 2,7 = 408,4 cm



Tabela 5 - Vaos Efetivos

Laje Lox[m] | Loy [m] | h[cm] |a(al=a2)| Lx[cm] | Ly[cm]

L1 123 453 8 2,4 127,8 457,8
L2 353 403 9 2,7 358,4 408,4
L3 153 283 8 2,4 157,8 287,8
L4 153 283 8 2,4 157,8 287,8
L5 103 323 8 2,4 107,8 327,8
L6 403 453 9 2,7 408,4 458,4
L7 341 413 8 2,4 345,8 417,8
L8 341 595 8 2,4 345,8 599,8
L9 181 341 8 2,4 185,8 345,8
L10 153 413 8 2,4| 1578 4178
L11 595 655 13 3,9 602,8 662,8
L12 413 485 8 2,4 417,8 489,8
L13 379 575 9 2,7 384,4 580,4

3.1.2 Tipos de armacao

Fonte: Elaborada pelo autor.

A partir da relacdo abaixo € possivel determinar o tipo de armacéo.

A

ly.ef

lx,ef
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Para A> 2 as lajes devem ser armadas em uma direcdo. E para A< 2 as lajes devem

ser armadas em duas dire¢des. A tabela seguir mostra os resultados encontrados tanto para L2

como para todas as outras lajes.



3.1.3 Casos de vinculagdo

Tabela 6 — Armacéo das lajes

Laje Lx [cm] | Ly [cm] A = Ly/Lx Armacao
L1 127.8 457.8 3.6 Unidirecional
L2 358.4 408.4 1.1 Bidirecional
L3 157.8 287.8 1.8 Bidirecional
L4 157.8 287.8 1.8 Bidirecional
L5 107.8 327.8 3.0 Unidirecional
L6 408.4 458.4 1.1 Bidirecional
L7 345.8 417.8 1.2 Bidirecional
L8 345.8 599.8 1.7 Bidirecional
L9 185.8 345.8 1.9 Bidirecional
L10 157.8 417.8 2.6 Unidirecional
L11 602.8 662.8 1.1 Bidirecional
L12 418.4 490.4 1.2 Bidirecional
L13 384.4 580.4 1.5 Bidirecional

Fonte: Elaborada pelo autor.
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Nesse item serdo mostradas as condi¢des de vinculacdo consideradas para todas as

lajes do pavimento. As hachuras representam um engaste entre a laje em questdo e sua

vizinha, ou seja, um bordo engastado, a falta de hachuras representa bordas simplesmente

apoiadas.



Figura 9 — Vinculagdes
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Fonte: Elaborada pelo autor.

3.1.4 Carregamentos

A tabela abaixo mostra os carregamentos levados em consideracdo nesse exemplo e

em todas outras lajes.

Tabela 7 — Carregamentos permanentes

Peso

Denominacdo Esp[tcers;]ura Especifico [Ifl\?/rrgrf‘z]
[kN/m?]
Camada de Regularizagdo (Contrapiso) 3,0 21 0.63
Revestimento Ceramico 1 18 0,18
Revestimento argamgssadq (Reboco do Teto do 15 19 0.285
Pavi. Inferior)
Total 1.095

Fonte: Elaborado pelo autor.
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Carga permanente da alvenaria é dada por:

B (L)« (E)* (H)=*13
gparede - * k

Lx =Ly
Onde k=1 pois a parede se encontra proxima aos apoios, resultando em:

2,2 0,20 2,8 13
Iparede = 36+ 4,1

x1 = 1,09 kN/m?

Logo a carga permanente total é:
g = 1.095 + alvenaria + h * 25 = 4,43 kN /m?
g =1095+1.09+9%*0.25 = 4,43 kN/mZ

Carga acidental é dada por:

Denominagdo Carga [kN/m?]
c Salas, Quartos, Cozinha, Banheiros 1,5
argas - ; ;
2
Acidentais Despensa, Area de Servico, Lavanderia ,0
Corredores, Garagens 3,0

Onde a combinacéo de carregamento ultimo é dada por p = 1.4(g + q)
Sendo, paraa L2, g = 1,5 kN/mz?, tem-se:
p=14x443+1,4x15=830kN/m*

A combinacdo de carregamento frequente é dada por
p=g+04+xq=443+0,4x15=5,03kN/m?

E a combinacdo de carregamento quase permanente é

p=443+0,3%1,5=4,89 kN/m?

Portanto, para todas as lajes o calculo dos carregamentos € dado pela Tabela 8.



Tabela 8 — Carregamentos encontrados

.| Alvenaria h ELU ELS-F ELS-QP
e | ot | omg |80V vt | RO | el | v
L1 0 8 3,09 2,0 7.13 3.90 3.70
L2 1.09 9 4,43 1,5 8.31 5.04 4.89
L3 0 8 3,09 1,5 6.43 3.70 3.55
L4 0 8 3,09 1,5 6.43 3.70 3.55
L5 0 8 3,09 1,5 6.43 3.70 3.55
L6 0 9 3,34 1,5 6.78 3.95 3.80
L7 0 8 3,09 1,5 6.43 3.70 3.55
L8 0 8 3,09 1,5 6.43 3.70 3.55
L9 0 8 3,09 2,0 7.13 3.90 3.70
L10 0 8 3,09 1,5 6.43 3.70 3.55
L11 0 13 4,34 1,5 8.18 4.95 4.80
L12 0 8 3,09 1,5 6.43 3.70 3.55
L13 0 9 3,34 3,0 8.88 4.55 4.25

Fonte: Elaborada pelo autor.

3.1.5 Determinacdo das Flechas Elasticas e dos Momentos Fletores

3.1.5.1 Lajes armadas em uma direcao
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Os esforcos, assim como as flechas, das lajes armadas em uma direcdo foram

encontrados utilizando um processo analogo ao de uma viga submetida a um carregamento
vertical, segundo as notas de aula da disciplina Concreto Armado Il (PADARATZ, 2016).

Segue abaixo uma relacéo entre o tipo de apoio e a equacdo de momento correspondente.

- Laje com dois apoios: M* =
- Laje com um apoio e um engaste: M+ =

- Laje com dois engastes: M+ =

24

pxl?
8
*[2 -
P~ eM =
14,22
pxl? e M- = pxl?

12

Ja as flechas sdo obtidas pelas seguinte expressdes:

- Laje com dois apoios: f = —

- Laje com um apoio e um engaste: f =

- Laje com dois engastes: f =

384

384

5
—

pxl*

Ecs*leq

5

pxl*
Ecs*leq

— %
184,6

pxl*
Ecs*leq

pxl?

8
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Sendo E.¢ dado pelo valor calculado no item 2.1.3.1 e I., 0 valor do momento de

inércia equivalente que sera explicado posteriormente.
3.1.5.2 Armada em duas direcdes

Para as lajes armadas em duas direcdes foram utilizadas, tanto para 0os momentos
resultantes da combinacdo de servico quanto os da combinagdo Ultima, as tabelas
desenvolvidas por Bares.

Para a obtencdo das tabelas se fez necessario o do entendimento do comportamento
de placas submetidas a carregamentos verticais. Foi utilizada a teoria matematica da
elasticidade para se chegar a uma equagdo, conhecida como Equacdo de Lagrange, que
governa o comportamento das placas.

A partir dessa equacdo se chegou as equacdes de esforcos, entretanto a obtencao

desses esforcos € bastante trabalhosa. Entdo foram desenvolvidas tabelas que, com a

geometria, definida pelo valor de A, e a condicdo de vinculacdo das lajes, fornecem

coeficientes para os célculos dos momentos fletores e das flechas. Entre essas tabelas se
destacam as desenvolvidas por Czerny, Marcus e Bares, sendo estas utilizadas para a
realizacdo dos célculos nesse trabalho.

Sédo definidos nove casos de vinculacdo, dados pela figura a seguir.

Figura 10 - Casos de vinculag&o.

/s / |/
s — PP rIA s 77777
ST PTTIT 7 77777

Fonte: Notas de aula de Concreto Armado Il (PADARATZ,2016)



flecha, e de pu, , 1y, Uy , Uy, Utilizados para os calculos dos momentos fletores.
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As tabelas a seguir fornecem os valores dos coeficientes «, utilizado no célculo da

Tabela 9 — Coeficiente «.

s Case 1 Caso 2 Caso 3 Cazo 4 Caso 5 Cazo 6 Cazo Cazo 8 Cazo 9
1,00 4.67 3.1 3.20 242 221 221 151 1.51 148
1,05 517 31,61 342 267 255 231 204 1,92 1.60
110 564 4,04 3,63 291 292 241 227 2,04 1.74
1,15 6,09 447 3,52 3,12 329 248 249 2,14 187
1.20 6,52 491 402 3,34 3,567 256 272 224 198
135 6,95 5,34 418 3,35 4.07 263 295 233 210
130 7,36 5,77 435 3,73 448 2 69 316 242 220
1,35 7.76 6,21 450 3,92 492 272 336 248 230
1,40 .14 6,62 465 4.08 5.31 275 3.56 2,56 237
145 8.51 7,02 478 423 5.73 280 373 2,62 145
1.50 8.87 7.41 492 438 614 254 391 268 251
1,55 922 7.81 5,00 4353 6.54 2568 407 2,53 257
1.60 9.54 8,17 5.09 4.65 6.93 287 422 2,87 2,63
1,65 9.86 B.52 513 4.77 7.33 254 437 278 268
1.70 10,15 8,37 517 438 7.70 258 451 2,79 272
1,75 10,43 9.19 5,26 4497 .06 258 463 281 276
1.80 10,71 9,52 3.36 507 843 259 475 2,83 180
1.83 10,96 9.82 343 5,16 8.77 259 457 2,85 283
1,90 11,21 10,11 5.50 5,23 9.08 290 498 2,87 285
195 11,44 10,39 5.58 5.31 941 290 508 2,89 288
200 11,68 10,68 5,66 5,39 9.72 291 519 291 291

Notas de aula de Concreto Armado I1.




Tabela 10 — Coeficientes iy , fhy , y » My -
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Caso ] Caze 2 Cazo 3 Cao 4 Caze §

’ mo| o e I, W by e H ™ e TH TR TS I, T
1,00 441 441 | 307 366 8,40 394 8,52 291 151 699 2 51 699 | 215 3,17 6599
105 | 480 | 445 | 342 | 378 879 418 £.91 18 305 743 181 | T8 | 247 | 332 743
1,10 518 | 449 | 377 390 9,18 443 5,30 276 330 787 281 T36 | 278 347 787
LIS | 5356 | 449 | 414 | 397 9,53 4,54 963 | 268 | 3353 828 | 280 | 750 | 308 | 358 §.26
1,20 590 | 448 | 451 4,05 558 485 995 2.5 315 565 09 | Th3 | 338 3,70 563
1,25 627 | 445 | 4588 4,10 10,16 5,03 10,22 1.5 ER 8,03 174 | 772 | 3R 3,50 2,03
1.30 | 6.50 | 442 | 525 | 415 10.41 5.20 1048 | 242 | 418 9,37 169 | 781 | 415 | 390 933
1,35 693 | 437 | 560 418 1064 5,36 10,71 1 433 565 165 | TA8 | 4.50 396 865
140 | 7,25 | 433 | 585 | 421 1086 | 551 1092 | 225 | 4351 993 160 | 794 | 485 | 403 10,00
1,45 155 | 430 | 627 4,19 11,05 5,64 1110 | 2,19 4,68 1041 154 | 0O | 519 4,09 10,25
150 | 7.86 | 425 | 560 | 4,18 11,23 51 1127 | 2,12 | 481 10,62 | 247 | 806 | 533 | 414 10,4%
155 | 812 | 420 | 690 | 417 113% | 587 1142 | 24 | 453 1082 | 239 | 509 | 586 | 416 10,70
1,60 834 | 414 | 721 4,14 11,55 5,98 11,55 1,98 5,06 10,99 111 812 | 518 4,17 10,81
1.65 | 862 | 407 | 742 | 402 1167 | 607 1167 | 187 | 518 1116 | 224 | 814 | 645 | 414 11,08
1,70 886 | 400 | 782 4,09 11,79 6,16 11,80 1,79 527 11,30 216 | 815 | 681 4,12 11,24
175 | 2,06 | 396 | 766 | 405 188 | 624 1nex | 14| 536 1143 | 211 | 818 | 7.01 | 402 1,39
L50 97 | 391 | 169 399 119 631 1204 1,68 545 11,55 204 | ELV | 74l 4,10 11,43
185 | 945 | 383 | 822 | 397 12,03 6,38 1214 | 184 | 553 11,57 | 199 | 817 | 768 | 408 11,65
1.90 | 963 | 375 | 874 | 394 12,14 | 643 1224 | 159 | 560 1167 | 193 | 518 | 795 | 404 11,77
1,95 977 | 371 | 887 358 12,17 6,47 1229 1M 5,67 11,78 1,91 19 | 521 399 11,83
100 | 100 | 384 | 218 | 380 1220 | 651 1234 | 148 | 5™ 1189 | 188 | 820 | 847 | 392 11,88

Fonte: Notas de aula de Concreto Armado I1I.




Tabela 11 — Coeficientes iy , fy , y s My -
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Casa 6 Caso 7 Caso 8 Caso 9
) 8 [Ty I, I, Th I I I T s T B T 8 by

100 | 317 | 699 | 205 | 213 546 | 260 | 617 | 260 | 617 | 213 | 546 | 211 | 515 [ 211 | 515
105 | 329 | 720 | 207 | 238 598 | 266 | 646 | 278 | 647 | 209 | 556 | 231 | 550 | 210 | 529
110 | 342 | 741 | 199 | 263 650 | 271 | 675 | 295 | 679 | 204 | 565 | 250 | 585 | 209 | 543
115 | 352 | 756 | 189 | 287 711 | 275 | 697 | 309 | 699 | 198 | 570 | 273 | 614 | 206 | 551
120 | 363 | 770 | 180 | 311 772 | 278 | 709 | 323 | 722 | 192 | 575 | 294 | 643 | 202 | 559
125 | 37 | 782 | 174 | 343 881 | 279 | 736 | 334 | 740 | 185 | 575 | 304 | 667 | 197 | 564
130 | 379 | 793 | 167 | 356 850 | 277 | 751 | 346 | 757 | 178 | 576 | 313 | 690 | 191 | sss
135 | 384 | 802 | 159 | 317 874 | 274 | 763 | 355 | 770 | 72 | 575 | 325 | 7.09 | 186 | 569
140 | 390 | 811 | 152 | 396 888 | 271 | 774 | 364 | 782 | 184 | 574 | 338 | 728 | 181 | 570
145 | 394 | 813 | 145 | 415 916 | 267 | 783 | 371 | 791 [ 159 | 573 | 348 | 743 | 173 | 571
150 | 399 | 815 | 138 | 432 944 | 263 | 791 | 378 | 800 | 153 | 572 | 358 | 757 | 166 | 572
155 | 403 | 820 | 134 | 448 968 | 260 | 798 | 384 | 807 | 147 | 569 | 386 | 768 | 160 | 372
160 | 406 | 825 | 128 | 463 991 | 255 | 802 | 389 | 814 | 142 | 566 | 373 | 779 | 154 | 372
165 | 409 | 828 | 123 | 478 | 1003 | 250 | 803 | 394 | 820 | 137 | 562 | 330 | 788 [ 147 | 372
170 | 412 | 830 | 108 | 492 | 1034 | 245 | 810 | 398 | 825 | 132 | 558 | 38 | 797 | 140 | 572
175 | 414 | 831 | 115 | so04 | 1033 | 239 | 813 | 401 | 830 | 127 | 556 | 391 | 805 | 136 | 372
180 | 415 | 832 | 101 | 517 | w07 | 232 | 817 | 404 | 834 | 120 | 554 | 395 | 812 | 132 | 572
185 | 416 | 833 | 108 | 526 | 1088 | 227 | sue | 407 | 838 | 117 | 555 | 39 | 818 [ 126 | 372
100 | 417 | 833 | 104 | 536 | 1104 | 222 | 814 | 400 | 842 | 114 | 556 | 401 | 824 [ 121 | 572
195 | 417 | 833 | 101 | 545 | 120 | 204 | 813 | 411 | 845 | 111 | se0 | 404 | 829 | 119 | 372
200 | 418 | 833 | 097 | 555 | 1135 | 207 | 812 | 413 | 847 | 108 | se4 | 407 | 833 [ 116 | 372

Fonte: Notas de aula de Concreto Armado I1.

Com os coeficientes encontrados se é possivel aplicar as equacdes a seguir para a

determinacéo da flecha e dos momentos fletores.

a p*lx4
fo=a
100 E. *h
p* ()

My = b * 50—
p* ()2
My = pe * =007
p ()2

My =Hy "0
x (1.)2

M, =g, <P

100
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Para o calculo das flechas de laje fissuradas o valor de h deve ser substituido por h,,,

que é altura obtida a partir do momento de inércia equivalente, que sera posteriormente
explicado.

Determinado o caso de vinculacdo basta se encontrar o valor de A\ e, a partir das

tabelas de Bares, € encontrado os valores dos coeficientes que serdo utilizados nos célculos

das flechas e dos momentos.

3.1.6 Estado Limite Ultimo — Flexdo

3.1.6.1 Momentos Maximos

Os momentos maximos sdo 0s momentos utilizados para o célculo das armaduras,
pois representam a situacdo mais critica de projeto. Como mencionado anteriormente serdo
utilizadas as tabelas desenvolvidas por Bares para os calculos dos momentos.

Para a L2 tem-se 0 caso 2 e com A igual a 1,4. Os valores encontrados, apos a

interpolacdo, nas tabelas de Bares foram:

a = 4,38
i = 4,06
u, = 3,96
1y, =946
Portanto, os momentos da combinacgdo Ultima de carregamentos séo dados por:
p * (L,)? 8,30 * 3,592
M, = —_— = ————— =434 kN
X :ux * 100 1] * 100 ,3 k m
p * (1,)? 8,30 * 3,592
M, = ———— =396« ——— = 4,22 kN
y =B 100 " T100 m
M P’ g, 830359 ok
= * ——— = ¥ — =
= =M 100 ’ 100 AU

A figura a seguir mostra resultados obtidos para as demais lajes.
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Figura 11 - Momentos do ELU

L1

Mod- = 0,93

Mo =478 e
T g R

—|— d:d 1=1 '1?321 /<
L11 =470
ﬁm =BED

L13

L11

Fonte: Elaborada pelo autor.
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3.1.6.2 Compatibilizacdo dos Momentos

No célculo das lajes realizado nesse trabalho, cada laje foi calculada
individualmente. Por esse motivo lajes adjacentes podem possuir momentos distintos para
uma mesma regido. Desta forma a compatibilizacdo dos momentos busca minimizar essas
diferencas.

Para momentos negativos se deve adotar o maior valor entre a média ou 0,8 do maior
momento negativo. Quando 0 momento negativo diminui, o positivo deve aumentar e quando
0 negativo aumenta, o positivo se mantém.

A laje L2, além de possuir um momento negativo devido ao fato de se engastar em
L7, também possui um outro momento vindo da laje L3, que se apoia nela. Logo a laje L2 nédo
contribui para 0 momento negativo da laje L3, que é de 1,33 kNm, cujo valor é baixo devido
ao fato de ser a laje de um dos banheiros, sendo assim para a ligagéo L2-L3 se tem

0+ 1,33
Mo s {T = 0,67kNm
0,8+ 1,33 = 1,07kNm

Logo 0 M~ 440tado = 1,07kNm e como 0 momento negativo nessa direcdo da laje
em analise, L2, era O e agora passou a ser 1,07 kNm, o momento positivo ndo sera alterado.
Ja para a ligacdo L2-L7 se tem

10,10 + 6,68
M~y 17 2 {f = 8,39kNm
0,8 10,10 = 8,08kNm

Logo 0 M~ g40tade = 8,39 kNm. Como momento negativo nessa direcdo da laje em
analise, L2, era 10,10 e agora passou a ser 8,39 kNm, o momento positivo, em y pois 0
momento negativo é y também, deve ser corrigido. Entdo

(10,10 — 8,39)
=423+ > = 5,08 kNm

A figura a seguir mostra resultados obtidos para as demais lajes.

M,
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Figura 12 - Compatibilizagdo dos momentos

LE  peg= a4

Nyl = 4.45 LE

Myd=027 | |
Mxd = 1,23} 7

L9

| Mod-=205) |
Hhed- = 164 :

il
1.1

L11

L11

Fonte: Elaborada pelo autor.
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3.1.6.3 Armaduras Positivas

O célculo das lajes é realizado de maneira analoga as vigas. A equacdo utilizada
segue abaixo
As = Md/(fyd *(d—0,4*x)

Onde Md é o momento resultante da combinagdo Ultima de acbes e f,4 € a

resisténcia caracteristica do aco minorada pelo fator de seguranca de 1,15. Para iniciar o0s
calculos é preciso se estimar um didmetro para as barras, para se encontrar um valor inicial
para d, que € a distancia do centro das barras até a fibra comprimida mais afastada. Enquanto
X € a distancia da fibra comprimida mais afastada até a linha neutra.

Para essa estimativa do diametro foi respeitada a relacdo abaixo.

(Z)<h—90—1125
=g=g b mm

Foi adotado de inicio um diametro de 6,3 mm. O valor de d é encontrado diminuindo

da altura total da laje o cobrimento e a metade do didmetro das barras. Resultando em:

0.63
d=9—2,5—7=6.26m

Para o calculo do x sera utilizada uma equacdo resultante do somatério das forcas
atuantes na secdo transversal obtida nas notas de aulas das disciplinas de Concreto Armado |
(LORIGGIO, 2016).

2 *Msd
d— Jd 085*ﬁd*b

Onde f.; € a resisténcia de célculo do concreto, b nas lajes é considerado um
comprimento de 1 m e o Msd é o momento de calculo.

Resolvendo a equagdo de x, para a direcdo x:

62—]6? 22?4
o 085*ﬁ*100_060
0,8 '
Com o x encontrado a relagédo x/d fica
- 969 = 0,09
d 6.2 '

Como x/d < 0,259 entdo a secdo se encontra no dominio 2.
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Com o valor de x o calculo da armadura pode ser efetuado, lembrando que como
mencionado anteriormente o aco utilizado € o CA50, portanto 0 f,,; = 500MPa. Logo o

céalculo da armadura é dado por
434

A = = 1,68 cm*/m

15%(6.2 — 0,4+ 0,60)

Para a armadura na direcéo y se obteve:

9, 0.63
dy=h—®x—7=9—0.63—7=5.56cm

556 — |5.562 — — 2 *25508
0,85 * ﬁ * 100
X = 0.8 =0,80cm
x 080 0.14
d 556
Como x/d < 0,259 entdo a se¢do se encontra no dominio 2.
508 ,
Ag = = 2,13 cm*/m

% (5.56 — 0,4 * 0,80)

3.1.6.3.1 Armadura Minima

Porém € preciso que a armadura calculada respeite o valor minimo. O célculo da
armadura minima consiste numa relacdo entre a area de aco com a area de concreto, para cada
classe de concreto hd uma taxa minima de armadura que deve ser respeitada. Sendo que o

concreto utilizado € um C25 essa taxa, p,in, € de 0,15%, ou seja

A .
Pmin = 7——— = 0,15%
concreto
Isolando Ag,;,ir, S€ Obtém:
0,15

smin concreto
100

Lembrando que para as lajes armadas em duas direcbes ha ainda um fator de

correcdo que vale 0,67, resultando em
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)

100
Logo ambos valores estdo respeitando 0 minimo.

Agmin = 0,67 = * 100 * 9 = 0,90cm?/m

Segue uma tabela com os valores obtidos para as demais armaduras positivas, ja
respeitando os valores minimos. Para lajes armadas unidirecionais, ou seja, armadas em uma
direcdo, a armadura principal deve respeitar p,,;, € a armadura secundaria deve ser

20%A,, = 0,2 % 1,20 = 0,24cm?*/m
sy = 0,9 sz/m
0,5 * Agmin = 0,5 * 1,2 = 0,60cm?/m

Logo a armadura secundaria das lajes unidirecionais é 0,9cmz2/m.

A

Tabela 12 - Armaduras positivas

Diregdo x Diregaoy
; h dx | Py . -
Laje [em] | [mm] | [mm] dx[cm] |dy [em] | x Asx Asmin | As adot X Asy As min | As adot
[cm] |[em?/m] | [cm?/m] | [cm?*/m] | [em] |[cm?*/m]| [cm?*/m] | [cm?/m]
L1* 8 6.3 6.3 5,19 - 0,16 0,43 1,20 1,20 - - 0,90 0,90
L2 9 6.3 6.3 6,19 5,56 0,60 1,68 0,90 1,68 0,80 2,13 0,90 2,13
L3 8 6.3 6.3 5,19 4,56 0,13 0,36 0,80 0,80 0,03 0,09 0,80 0,80
L4 8 6.3 6.3 5,19 4,56 0,13 0,36 0,80 0,80 0,03 0,09 0,80 0,80
L5* 8 6.3 6.3 5,19 - 0,10 0,28 1,20 1,20 - - 0,90 0,90
L6 9 6.3 6.3 6,19 5,56 0,61 1,72 0,90 1,72 0,69 1,86 0,90 1,86
L7 8 6.3 6.3 5,19 4,56 0,48 1,33 0,80 1,33 0,52 1,39 0,80 1,39
L8 8 6,3 6,3 5,10 4,56 0,98 2,73 0,80 2,73 0,25 0,69 0,80 0,80
L9 8 6.3 6.3 5,19 4,56 0,20 0,55 0,80 0,80 0,05 0,13 0,80 0,80
L10*| 8 6.3 6.3 5,19 - 0,13 0,36 1,20 1,20 - - 0,90 0,90
L11 | 13 | 8,0 8,0 10,10 9,30 0,95 2,65 1,31 2,65 1,08 2,88 1,31 2,88
L12 8 6,3 6,3 5,19 4,56 0,86 2,41 0,80 2,41 0,62 1,65 0,80 1,65
L13 9 8,0 6,3 6,00 5,47 1,28 3,58 0,90 3,58 0,75 2,00 0,90 2,00

*Laje unidirecional.

Fonte: Elaborada pelo autor.
3.1.6.3.2 Definigdo da Armadura

Para calcular o espagcamento primeiramente divide-se a area de aco por metro pela
area de aco da bitola escolhida.

0 1,68
n® barras @ 6,3mm/m = = 5,38

Entdo calcula-se o espacamento por:
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100
538
O espagcamento maximo entre as barras definido na NBR6118:2014 € dado por 2 cm

= 18.59 cm

S

e 2*h. Logo, devido a sua altura de 9 cm, a laje L2 ficou com espacamento maximo de 18 cm.
A quantidade de armadura necessaria é dada por:
Loy 403

ngbharras=———-1=———1=21.38=22
S 18

Logo a armadura positiva em x da laje L2 s&o 22 barras de 6,3 mm com espagcamento
de 18 cm.

Para y se obteve:

0 2.13
n barras @ 6,3mm/m == 6,82

Entdo calcula-se o espacamento por:

= 100 = 14,66
S = 6,82 = , cm
A quantidade de armadura necessaria é dada por:
Loy 353
n2barras =——1=———1=24.21=25
S 14

Logo a armadura positiva em y da laje L2 séo 25 barras de 6,3 mm com espagcamento
de 14 cm.

Para o calculo do comprimento de corte das barras se € necessario escolher o tipo de
armacao, a laje pode ser armada com armadura corrida, onde as barras vdo de um lado ao
outro da laje, ou com economia de ponta, onde as barras ndo vao até o fim e sdo dispostas
intercaladamente. Optou-se por adotar armadura corrida.

Primeiramente se calculou o comprimento de ancoragem para se verificar se seria
possivel o uso de ancoragem reta ou seria necessario o uso de ganchos. O comprimento, [, €
dado pelo maior de dois valores, com segue abaixo.

L, 2{1O=|<(Z)= 10 % 0,63 =6,3cm

6cm
Logo o valor de [, é de 6,3 cm. Sendo que descontando o cobrimento de 3 cm da
base do apoio, que é uma viga com 17 cm, se tem um espaco disponivel para a ancoragem
reta de 14 cm. Optou-se por utilizar 14 cm de ancoragem para facilitar a execucao.
O comprimento de corte das armaduras positivas de L2 é dado por
Co=loy +2%14=3534+2%14=381cm
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Cy=loy +2%14 =403 +2 14 = 431 cm

Tabela 13 - Comprimento de corte

Direcao x Direcaoy ‘

s h b s Ne | Compr. de b s Ne Compr. de

[cm] | [mm] |[cm]|barras| Corte [cm] | [mm] | [cm] |barras| Corte [cm]
L1 8 6,3| 16 28 151 6,3 16 8 481
L2 9 6,3| 18 22 381 63| 14 25 431
L3 8 6,3| 16 18 181 6,3 16 10 311
L4 8 6,3| 16 18 181 6,3 16 10 311
L5 8 6,3| 16 20 131 6,3 16 6 351
L6 9 6,3| 18 28 431 6,3 18 25 481
L7 8 6,3| 16 26 369 6,3 16 21 441
L8 8 6,3| 11 54 369 6,3 16 21 623
L9 8 6,3| 16 21 209 6,3 16 11 369
L10 8 6,3| 16 26 181 63| 16 10 441
L11 13 8,0| 18 34 623 8,0 17 35 683
L12 8 6,3| 12 36 441 6,3 16 26 513
L13 9 80| 14 41 407 6,3 16 24 603

Fonte: Elaborada pelo autor.

3.1.6.4 Armaduras Negativas

O célculo da armadura negativa é andlogo ao da positiva, com algumas pequenas
diferencas. Primeiramente foi realizada uma estimativa do diametro das barras para a
definicdo do d, onde a diferenca € que como a armadura negativa € utilizada na ligacdo das
lajes se toma como altura h a menor das alturas das lajes envolvidas. Logo, como entre L2 e
L3 a menor altura é de L3, se tomou 8 cm como altura resultando em um didmetro inicial de
10 mm. E entre L2 e L7 a menor espessura € de L7, 8 cm, resultando em um diametro inicial
de 10 mm.

A armadura negativa fica proxima a face superior da laje, logo na obtencdo das
formulas do dimensionamento o valor de d é a distancia do centro da barra superior até a fibra

inferior mais afastada. Logo o d utilizado é

?
d—h—l,S—E

Onde o valor do cobrimento é dado por 1,5 cm, pois 0 quarto estd em ambiente
interno, seco e com piso ceramico, conforme consta na NBR 6118:2014.

Resolvendo a equacdo de X, para a ligacdo L2-L.3, adotando @ = 6.3 mm
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0.63
d=8—1,5— T=6.2C1’Tl
62— 622 —2 *21506
0,85 * ﬁ * 100
= ! = 14‘
X 0.8 0,
Com o x encontrado a relacdo x/d fica
X 0,14 — 0.02
d 62

Como x/d < 0,259 entdo a se¢éo se encontra no dominio 2.

Logo o célculo da armadura é dado por

106
As =

£ = 0,40 cm?*/m
m(6 - 0,4 * 0,14)

Resolvendo a equacdo de X, para a ligagdo L2-L7, adotando @ = 8.0 mm

d=8-1,5-— 82;0=6.1cm
6.1— j6.12 - *28539
- O,85>|<1:4>»<100_123
0,8 '
Com o x encontrado a relagédo x/d fica
L5 20
d 6.1 '

Como x/d < 0,259 entdo a secdo se encontra no dominio 2.

Logo o célculo da armadura é dado por

839 5
A = =344 cm

% (6.1 —0,4 % 1.23)

3.1.6.4.1 Armadura Minima

A armadura minima negativa segue 0 mesmo principio da positiva, ressaltando que a
area de concreto utilizada é a da laje com maior altura. Outro ponto importante é que nédo a
fator de minoracgéo nesse caso. Entdo a armadura minima é dada por, para ambas direcdes

_ 0,15 0,15 )
A" smin = W * Aconcreto = W *100 %9 = 1,35 cm*/m
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Portanto como a armadura calculada em X, ligagdo L2-L3, resultou em um valor

menor que o minimo, logo foi adotado o valor minimo. Na ligagdo L2-L7 se manteve a

calculada, pois seu valor é superior ao minimo.

Segue uma tabela com as armaduras obtidas.

Tabela 14 - Armaduras negativas

Ligagdo | maiorh[cm] | ® [mm] | d[cm]| x[cm] | As-[cm?/m] | As min [cm?/m] | As adot [cm?/m]
L1-L6 9 6,3 7,19 0,13 0,38 1,20 1,20
L3-L2 9 6,3 7,19 0,12 0,34 1,35 1,35
L3-14 8 6,3 6,19 0,18 0,50 1,20 1,20
L4 -L6 9 6,3 7,19 0,12 0,34 1,20 1,20
L6 - L6 9 10,0 7,00 1,34 3,75 1,35 3,75
L5-L8 8 6,3 6,19 0,10 0,28 1,20 1,20
L7 - L2 9 8,0 7,10 1,03 2,89 1,35 2,89
L7 - L8 8 6,3 6,19 0,65 1,82 1,20 1,82
L9 -L8 8 6,3 6,19 0,22 0,62 1,20 1,20
L9 - L9 8 6,3 6,19 0,28 0,78 1,20 1,20
L8-L111 13 8,0 11,10 0,55 1,54 1,95 1,95
L10 - L7 8 6,3 6,19 0,14 0,40 1,20 1,20
L10 - L12 8 6,3 6,19 0,14 0,40 1,20 1,20
L12 - L11 13 8,0 11,10 0,61 1,69 1,95 1,95
L12 - L12 8 8,0 6,10 1,25 3,48 1,20 3,48
L11-111 13 12,5 10,88 2,25 6,29 1,95 6,29

Fonte: Elaborada pelo autor.

3.1.6.4.2 Definicdo da Armadura

A definicdo das armaduras negativas ¢ exatamente igual ao das positivas. E de se
ressaltar que no calculo do namero final de barras foi utilizado o comprimento da interseccéao
entre as lajes. Resultando em uma a armadura negativa entre as lajes L2 e L3 de 17 barras de
6.3 mm com espacamento de 16 cm, lembrando que o comprimento solidario das lajes L2-L.3
é de 283 cm. E em L2-L7 ficou em 25 barras de 8 mm com espagamento de 14 cm.

O calculo do comprimento para a armadura negativa é ligeiramente diferente da
armadura positiva. Primeiramente a armadura é dividida entre as lajes cujos momentos foram
compatibilizados, no caso L2 e L3, sendo que o comprimento utilizado nos calculos é o maior
dos comprimentos em X entre as lajes. Porém quando a laje ndo possui momento negativo, ou
seja, ndo contribuiu no momento negativo compatibilizado, seu comprimento ndo €
considerado. O comprimento total é dado somando as duas armaduras com 0s ganchos

necessarios.
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C; = 2 (0,25 * g + 10 x @) + gancho 1 + gancho 2
Como mencionado anteriormente o [,,,,, € 0 vd0 em X da laje L3, que € 1,578 m. Os
ganchos sdo calculados um para cada laje, € sdo dados apenas diminuindo o cobrimento
superior e o inferior da altura da laje. Logo:
ganchol =9—-15-25=5cm
gancho2 =8—-15—-25=4cm
Se obtendo:
C; =2%(0,25%157,84+10%0,63)+5+4 =100,5cm

Tabela 15 - Detalhamento das armaduras

Ligacdo | ¢ adot [mm] | sadot [cm] | Gancho 1 [cm] | Gancho 2 [cm] |ct [cm] | n2 barras
L1-L6 6,3 16 4 5 86 28
L3-L2 6,3 16 4 5 101 18
L3-14 6,3 16 4 4 100 18
L4 - L6 6,3 16 4 5 101 18
L6 - L6 10,0 18 5 5 235 22
L5-L8 6,3 16 4 4 75 20
L7 - L2 8,0 14 4 5 198 25
L7 - L8 6,3 16 4 4 194 21
L9-L8 6,3 16 4 4 114 21
L9-19 6,3 16 4 4 114 21
L8 -L11 8,0 16 4 9 202 41
L10 - L7 6,3 16 4 4 100 26
L10-L12 6,3 16 4 4 100 26
L12 - L11 8,0 15 4 9 238 32
L12 - 112 8,0 14 4 4 233 30
L11-L11 12,5 20 9 9 345 30

Fonte: Elaborada pelo autor.

3.1.7 Estado Limite Ultimo - Cisalhamento

Para a verificacdo do ELU de cisalnamento é preciso verificar se os esforgcos aos qual
a laje estd submetida ndo ultrapassam os valores limites suportados pelas diagonais
tracionadas e as bielas comprimidas no concreto. Caso esse limite seja superado a espessura
da laje deve ser aumentada. Primeiramente é necessario o calculo das rea¢Ges de apoio da laje,

com as quatro reacdes se compara o valor da maior das reagfes com os valores limites.
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3.1.7.1 Reag0es de Apoio
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Séo os esforcos que as lajes transmitem para as vigas que as suportam. A partir do

item 14.7.6.1 da NBR 6118:2014 se pode proceder aos célculos das reacOes através dos

trapézios e tridngulos pela teoria das charneiras plésticas.

Os valores das reacgdes sdo obtidos multiplicando o carregamento atuante na laje pela

area de influéncia em relacdo a viga em analise, area do triangulo ou do trapézio, e dividindo

esse resultado pelo comprimento efetivo da viga que recebe esse carregamento. As areas de

influéncia foram obtidas no AutoCAD a partir do comando &rea.

Figura 13 - Areas de influéncia
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Fonte: Elaborada pelo autor.
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Figura 14 - Areas de influéncia
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Fonte: Elaborada pelo autor.
Para a laje L2 no estado limite Gltimo se obtém:
N Areaxp 3,03m?x830kN/m* 7 02kN
A = v =TT 3,58m = 7.02kN /m
Areaxp  2,97m? * 8,30kN /m?
Ra, = R4, = Ry11 = Ry1p = 7 = 4.08m = 6,04kN/m
r o p Area xp B 5,25m? * 8,30kN /m? 12 16kN
A T Ava T T TS 3,58m = 12,16kN/m

Estas sdo as reacOes, considerando a combinagdo de carregamentos do ELU, serédo

comparadas com as diagonais tracionadas e comprimidas. Os resultados das demais lajes sdo

tabelados a seguir.
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p ELS-F ELS-QP ~ Reagdo ELS-F | Reagdo ELS-

Laje | Area Q;e?rsze] | [m] [IE)NE/I;]:JZ] (If;ssuras) fFIecth) Re;kg;;)mE]LU (Figssuras) QP (ilechas)
[kN/m?] [kN/m?] [kN/m] [kN/m]

Al 1,9227| 4,578 2,996 1,636 1,552

L1 |A2=A4| 0,2989| 1,278 7,133 3,895 3,695 1,668 0,911 0,864
A3 3,3302| 4,578 5,189 2,833 2,688

Al 3,123 | 3,584 7,245 4,391 4,260

L2 |A2=A4| 3,0525| 4,084 8,315 5,039 4,889 6,215 3,766 3,654
A3 5,4091| 3,584 12,549 7,605 7,379

13 Al=A3| 0,3594| 1,578 6,433 3,695 3.545 1,465 0,842 0,807
A2=A4 1,9113| 2,878 4,272 2,454 2,354

L4 Al=A3| 0,3594| 1,578 6,433 3,695 3.545 1,465 0,842 0,807
A2=A4 1,9113| 2,878 4,272 2,454 2,354

Al 1,0238| 3,278 2,009 1,154 1,107

L5 |A2=A4| 0,3684| 1,078 6,433 3,695 3,545 2,198 1,263 1,211
A3 1,7732| 3,278 3,480 1,999 1,918
Al=A3| 3,8457| 4,584 5,691 3,310 3,184

L6 A2 4,0372| 4,084 6,783 3,945 3,795 6,705 3,900 3,752
Ad 6,9926 | 4,084 11,614 6,755 6,498

Al 5,3686| 4,178 8,266 4,748 4,555

- A2 2,1884 | 3,458 6,433 3,695 3,545 4,071 2,338 2,243
A3 3,0997 | 4,178 4,773 2,741 2,630

A4 3,7985| 3,458 7,066 4,059 3,894

Al 5,9857 | 5,998 6,420 3,687 3,538

L8 |A2=A4| 12,1884 | 3,458 6,433 3,695 3,545 4,071 2,338 2,243
A3 10,3745 | 5,998 11,127 6,391 6,132

19 Al=A3| 0,4983| 1,858 7133 3,895 3,695 1,913 1,045 0,991
A2=A4| 2,7142| 3,458 5,599 3,057 2,900
110 Al1=A3 2,937 | 4,178 6,433 3,695 3.545 4,522 2,597 2,492
A2=A4| 0,3594| 1,578 1,465 0,842 0,807

Al 8,7385| 6,028 11,862 7,169 6,951

L11 |A2=A4| 8,0398| 6,628 8,183 4,945 4,795 9,926 5,998 5,816
A3 15,1354 | 6,028 20,546 12,416 12,040

Al 3,1946| 4,178 4,919 2,825 2,711

o A2 4,2957| 4,898 6,433 3,695 3.545 5,642 3,241 3,109
A3 5,5332| 4,178 8,520 4,894 4,695

A4 7,4403 | 4,898 9,772 5,613 5,385

113 Al=A3| 3,6941| 3,844 8 883 4,545 4,245 8,537 4,368 4,079
A2=A4| 7,4621| 5,804 11,421 5,843 5,458

Fonte: Elaborada pelo autor.
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3.1.7.2 Biela Tracionada

A maior reacdo de apoio foi de 12.55 kN/m registrada sobre a viga V4a. Portanto,
deve-se fazer a verificacdo da diagonal tracionada nesse apoio. O esfor¢co ao qual as diagonais
resistem é calculado abaixo.

Viar = [Tra * k * (1,2 + 40 % p;)] * by, * d

Onde:

0,7 % 0,3 * 3/ f2 0,7 % 0,3 * /252 ,
” = 0,25 * = = 0,32MPa = 0,032kN /cm

k € uma constante cujo valor para armaduras corridas é dado por k = 1,6 —d > 1,

Trqa = 0,25 *

onde d é em metros,

_As 2,23 (As sobre V4a)
PL=] "d ~ 100 * 5.56 (d sobre V4a)

= 0,0038 < 0,02

Logo
Vrq1 = [0.032 * 1.544 = (1,2 + 40 % 0,004)] * 100 * 5.56 = 37.43 kN/m

Portanto V,.;; = 12.55 kN /m, sendo aprovada no critério do ELU de cisalhamento.
3.1.7.3 Biela Comprimida

Novamente verifica-se a reacdo de apoio sobre a viga V4a. O célculo do esfor¢o
suportado pelas bielas é dado por:
Viaz = 0,5 % @yy * feq * by, ¥ 0,9 x d

Onde a,; = 0,7 — é%’(‘) =0,7 - % = 0,575 < 0,5, adotando 0,5 e d=5.56 cm (viga

V4a) se tem:

2,5
Vg2 = 0,5%0,5 % w

)

* 100 x 0,9 * 5.56 = 248,21 kN/m

Logo as bielas resistem a muito mais do que estdo submetidas com o 12,55 kN/m.
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3.1.8 Estado Limite de Servico — Deformacao Excessiva
3.1.8.1 Momento de Fissuracédo

NBR 6118:2014, item 17.3.1: “Nos estados-limites de servico as estruturas
trabalham parcialmente no estadio | e parcialmente no estadio Il. A separacao entre esses
dois comportamentos é definida pelo momento de fissuragdo.”

Ele é calculado pela seguinte formula

Mr:M
YVt

Onde
a = 1,5 para se¢des retangulares;
Ve = % = 4,5cm, distancia do centro de gravidade para a fibra mais tracionada;

__bxh® _ 100+9°

5 T 6075,00 cm*, momento de inércia da secéo bruta;

I

fet = foom = 03 % | fu® = 0.3 Y257 = 2,56MPa = 0,256kN /cm?, resisténcia a

tracdo direta do concreto.

Logo

_axfeexl.  1,5%0,256 * 6075

M
r Ve 4,5

= 5,19 kNm

3.1.8.2 Momentos de Servico

A partir da combinagdo quase permanente de carregamentos, pode-se calcular os

momentos fletores de servigo.

M Pr)f 06, H89x359° oy
=y, x— = x—_ T =
x = M "7 100 ’ 100 ’ m
p * (1,)2 4,89 * 3,592
YN il .2 BT 2 49kN
M, = p, * 100 3,97 = 100 ,49 kNm
* (1,)? 4,89 x 3,592
M PG g e 89359 g vm

e AT 100
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O momento negativo em y superou o valor do momento de fissuragéo, caracterizando
uma secao fissurada, Estadio Il. Logo as flechas desta laje devem ser calculadas considerando
0 estado fissurado.

3.1.8.3 Flecha Imediata

A equacdo para a flecha imediata é dada por:

a p * lx4
= * 3
100 E_ * heq

fo

Onde:
a: tabela de Bares;
heq € obtido a partir do I,q qje;

E: mddulo de elasticidade secante, que, para o C25, € igual a 24150MPa;.

O valor de I, 4. representa uma ponderagdo entre os momentos de inércia
fissurados da laje, que leva em consideragdo os diferentes momentos fletores atuando na
mesma. Segundo IBRACON (2006), /4,4 POde ser dado por:

qu,laje = qu,negativol *0.15 + qu,positivo *0.70 + qu,negativoz *0.15

Onde:

M ] M 3 '
qu.negativol = (M 4 ) I +]1— (M 4 > III,negativol <I
s

sdnegativol d,negativol

+

3
M,
qu,negativoz = M I,
sd,negativo?2

d,negativo2

_ M, 3
1- IWS— III,negativoZ SIc

3 3
I — L I.+|1- L I <]
eq,positivo — M - c M - I, positivo | = ‘c
sd,positivo | sd,positivo

Essa formulacdo foi desenvolvida para ser utilizadas em vigas, onde sua adaptacao
para lajes se faz, por seguranca, através da escolha dos momentos no menor védo da laje.
Entretanto, neste caso, 0 menor vao nao possui momentos negativos e 0 momento negativo do

maior vao fissurou a laje. Considerando que trata-se de uma laje muito quadrada (4 = 1.1)
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sabe-se que, para este caso, a flecha é consideravelmente influenciada pela fissuracdo do
apoio negativo do maior vdo. Portanto, para este caso, optou-se por calcular o momento de

inércia equivalente da laje através da ado¢do dos momentos do maior vao.

O valor de I, representa 0 momento de inércia bruto, dado por:

; _b>i<h3 _1>|<0,93
°T 12 12
J& o valor de I;; representa 0 momento de inércia com a secdo totalmente fissurada,

=6,08 107> m*

dado por:

b * x;;3

Iy = +ap * A * (d —xy)% + (= 1) = Ag = (xyp — d')?

ou, desconsiderando a existéncia de armadura de compress&o:

b * xp° 2
Iy = 3 + e * Ag * (d — xpp)

Por sua vez, x;; é dado por:

(= DA e Ay j((xe— DA’ +o, As>2 y g 0= DA +d %, A

i = b b b
Ou, novamente desconsiderando a armadura de compressdo, x;; € dado por:
Onde
_ B _210000 .
%e = F . T 24164
Como I;; é funcdo da armadura no local analisado, existem diferentes valores de I;;
na laje.

Como somente 0 momento fletor negativo M,,_ = 5,94 kNm fissurou a laje, tem-se

apenas 1 momento fletor equivalente para ser calculado. Os demais momentos fletores
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resultaram em valores inferiores ao de fissuragéo, o que provocaria um momento equivalente
superior ao da secdo bruta, o que € ilogico. Logo, a equagao de I, 4. € dada por:
qu,laje = eqnegativol * 0,15 + IC * 0,70 + IC * 0.15

Logo, x;; para os valores obtidos para a direcdo y negativa é dado por:

a, * Ag 2*xbxd
X = 5 -1+ 1+m
s e

a, = 8,69
d=6.1cm
b=100cm
4 _lo0em 100em ., (0.8)2 2.50 em?
= * L= —— % 3, * | — = 3.
$ s unt - 14 cm 2 cm
8,69 * 3,59 x 1074 2x1%0,061
X = 1 *( =1+ 1+359*10‘4*869 =0,0166 m = 1.66 cm
Com isso:
b * x;3 )
I = 3 +a, * Ag * (d — xp)
1% 0,01663 4 2 6,004
I = 7 + 8,69 %« 3.35%107* % (0,061 — 0,0166)* = 7.68 * 10 °m
Resultando:
5,19\° s 5,19° 6 5.4
Loqnegativor = (ﬁ) ¥6,08% 1075 + |1 — (m) x7.68%1076| = 431 %10 °m
Deste modo:

Legiaje = leqnegativor * 0.15 + I ¥ 0.70 + I, % 0.15
logiaje =431 %1075 % 0.15 + 6,08 x 1075 x 0.85 = 5.81 x 1075 m*

Sabendo que:

b * heq3
qu 12
Tem-se:
1xh,.>
581 %1075 = ——L
* 12

heq = 0.089 m
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Adota-se que o tempo de escoramento é de 28 dias e que a construcdo da alvenaria
ocorrerd apds a retirada das escoras. Portanto, sdo duas etapas a serem consideradas para o
calculo da flecha imediata. A primeira situacdo tem-se um carregamento composto pela
combinagdo quase permanente menos a carga da alvenaria (4,889 — 1.09 = 3.80 kN /m?). A
segunda situacdo ocorre ap0s a construcdo da parede, onde deve-se considerar a carga
completa da combinagdo quase permanente (4,889 kN /m?).

O célculo da flecha imediata para a primeira situagdo, ou seja, a flecha que ocorre
apos a retirada das escoras, porém antes da construcdo da parede, é dada por:

4.38 3.80 * 3.59*
= *
fo 100 24150 = 102 = 0.0893

Imaginando a construcdo da parede imediatamente apés a retirada das escoras, tem-

=0,14cm=14mm

se agora a segunda etapa, com uma flecha imediata dada por:

4,38 4,89 x 3.59%
= *
fo 100 24150 = 103 = 0.0883

=021cm=21mm

3.1.8.4 Flecha adicional diferida no tempo

E a flecha devido a fluéncia do concreto, com o passar do tempo devido aos
carregamentos a que a laje sofre a flecha aumenta, tornando assim necessario o calculo desse
aumento.

A flecha devido a fluéncia é dada multiplicando a flecha imediata por um fator que
tem o tempo como variavel. A equacdo é mostrada a seguir

ffluencia =0p x fo
Onde

D)
F T 1450%p

Considerando o tempo de escoramento de 28 dias, tem-se:
£(to) = 0,68%(0,996%0) * t,%32
£(28/30) = 0,68*(0,99628/3%) x (28/30)%32 = 0,66
Sendo (o) =2ep’ = 0,sechegaa

2-0,66

= S 134
Y T1+50%0

Logo
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ffluencia =1,34%2,1=281mm
3.1.8.5 Flecha total

A flecha total é a soma da flecha imediata (2,1 mm) com a flecha devido a fluéncia

(2,81 mm) do concreto. A flecha total é de f;,rq; = 4.91 mm.

3.1.8.6 Flechas Admissiveis
3.1.8.6.1Flecha para Aceitabilidade Visual

L 385m
faam = 250 250

Como a flecha total deu menor, a flecha respeita 0 maximo permitido.

= 14.33 mm

3.1.8.6.2 Flecha para Aceitabilidade Sensorial de Vibragdes

L, 3.85m
fagm = 5= =
350 350
Nesse caso especifico se considera somente as cargas acidentais para calcular a

=10.24 mm

flecha fissurada, conforme abaixo:

1,50
*
4,89

Logo a flecha passou com folga nesse quesito.

f0’=%*f0= 2,1 =0,64mm

3.1.8.6.3 Presenca de Paredes

Pelo mesmo motivo que a laje L2 foi a escolhida para servir de exemplo, ela € Unica

que suporta uma parede, € que se torna necessaria mais essa verificagdo. A flecha é dada por:

Lyar _3.85m 77
faam <3500 ~ 500 0T
10 mm

Onde, segundo a NBR 6118:2014, 1,4, € o vao (...) na diregcdo na qual a parede ou a
divisoria se desenvolve.”. Como a parede se desenvolve no menor véo, l,, = 3.85m.

Logo: faam = 7.7 mm.
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A flecha que a parede sofre, ou seja, a que ocorre apds sua construgdo é dada pela
flecha inicial no dia da retirada das escoras e antes da constru¢do da mesma (1,4 mm) menos a
flecha total (4.91 mm), resultando em 3.51 mm.

E respeitado esse limite também. Vale ressaltar que essa é a flecha méaxima, no
centro do vao, logo como a parede se localiza muito préxima a borda a flecha real é ainda

menor.

3.1.9 Estado Limite de Servico - Abertura de Fissuras

Para a verificacdo de abertura de fissuras deve ser considerada combinacao frequente
de acbes. A abertura, w, € 0 menor entre os valores de w; e w,, dados no item 17.3.3.2 da
NBR 6118:2014. Essa abertura é comparada com o valor limite, para a obra em anélise esse
valor é 0,3 mm. A abertura limite é obtida na tabela 13.4 da NBR 6118:2014 com a classe de

agressividade Il do local da obra. As equagfes que resultam nos valores de w; e w, s@o as

seguintes:
Wi, = —(D * & * 3+ Tsi
! 12,5 * 771 Esi fctm
1) Ogj ( 4
Wy =-F———*—*|—+ 45)
2 12'5 * 771 Esi Psi
Onde

@ é o didmetro da barra em analise;

7, € igual a 2,25 para barras nervuradas;

o,; € a tensdo de tracdo no centro de gravidade da armadura considerada, calculada
no Estadio I,

Ue * Msq freq * (d - xII)
III

O =

a, = Es/Es;

Mg freq: momento fletor devido ao carregamento da combinagdo frequente;

Eg; € o modulo de elasticidade do ago da barra considerada, de diametro @;

form € igual @ 0,3%f,,%/%;

psi € a taxa de armadura em relacdo a A.,;; , € a &rea da barra em anélise sobre a area

critica corresponde a ela, como mostra a figura a seguir.
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Figura 15 - Concreto de envolvimento da armadura

—_ 7.5
! Reglie de emvahimento
Lokmhe e :‘ e ¢I"°'T' area A,
Meutra . % ==
=75 ¢-I s
- - L
¢,
_. -
ra
' - L3 .""-\.
/ o e
Armadura de pele '¢‘

racionada da viga

Fonte: NBR6118:2014, figura 17.3, item 17.3.3.
Os valores de x;; e I;; foram calculados no item 3.1.9.3, e sdo:
x; =0,0162m
I;; = 7,68 x 10~ m*
a, = 8.69
Logo

8,69 * 6,12 x (0,061 — 0,0162)
7,27 1076

A érea critica para a laje L2 é mostrada na figura a seguir

Osi = = 328,36 MPa

Figura 16 - Secéo laje L2

1.9

C\AS L2-LT d // ~
», N,

7,38
7.38

548
9,00

L.N.

[ 7,506

1.62

15

Fonte: Elaborada pelo autor.
Agrie = 73,8 x (2 x 60) = 8856mm?

Resultando em:

| :n*(g)z = 0,0057
Psi="ggs6
8 328,36 3 * 32836
Wi= 1955225 210000 2865 O i7imm
8 328,36 4
W2 = 125%2,25 210000 (0,0057 + 45) = 0,312mm

Logo




w=0171mm < 0,3mm

Ou seja, as fissuras de L2 estdo respeitando o valor maximo da abertura de fissuras.
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3.1.10 Planta de Armacéo

Figura 17 - Planta de armacédo de um dos apartamentos, armaduras positivas.
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Fonte: Elaborado pelo autor, AutoCAD.




Figura 18 - Planta de armacédo de um dos apartamentos, armaduras negativas.
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4 CALCULO MANUAL DA VIGA

A seguir sera mostrado um exemplo de calculo para uma das vigas.

4.1 VIGA V2

A viga V2 é uma viga simétrica, assim os calculos aqui mostrados foram feitos para
a primeira metade da viga e os resultados obtidos se aplicam a outra metade. Visando facilitar
os célculos, essa metade da viga foi dividida em trés segmentos, a, b e ¢, de acordo com seus
pontos de apoio.

Como o procedimento foi realizado com o auxilio de uma planilha eletronica os

resultados mostrados ja sdo os resultantes da ultima iteracao.

4.1.1 Pré-dimensionamento

Como mencionado anteriormente a base das vigas foi limitada pela arquitetura e seu
valor é de 17 cm, j& a altura foi determinada a partir de recomendagdo “L/10”, onde 0 valor do
L é o comprimento do vao livre da viga. A altura inicial de V2 ¢ calculada no item 2.2.2 e €
de 45 cm.

4.1.2 Vaos efetivos

O célculo dos védos efetivos é dado abaixo:

lef: lo+a1+a2

Sendo a, igual ao menor valor entre (t,/2 e 0,3*h) e a, igual ao menor valor entre
(t,/2 e 0,3*h). Onde t; e t, séo as espessuras dos apoios e h é a altura da viga. Os pilares aos
quais V2 se apoia sdo o P1, P2, P3 e P4. Os trés primeiros possuem a maior dimensdo sendo
25 c¢m, ja P4 possui 30 cm, como visto no item 2.2.2. Porém, devido a dificuldade de se
trabalhar com vigas de dimensdo quebradas no Ftool, se decidiu arredondar os comprimentos
para facilitar a entrada dos dados no software. Dessa maneira 0s vaos foram determinados da

seguinte forma



a1 =a2

lefa =
lefb =

lefc =

4.1.3 Modelo Estrutural

<

as. S{

353+ 12,54+ 12,5=378,0cm —» 380 cm

2 2

ty 25
{ —=—=125cm

0,3xh=0,3%45=13,5cm

t, 30

—=—=15cm

2 2

0,3xh=0,3%45=13,5cm

323+ 12,5+ 12,5=348,0cm —» 350 cm
453+ 12,5+ 13,5=479,0cm —» 480 cm
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Os calculos da viga V2 serdo realizados utilizando o modelo de portico, o célculo dos

esforcos utilizando esse modelo foi realizado com o software Ftool disponibilizado pela PUC-

Rio. O modelo construido consiste em inserir os pilares com a metade de seus comprimentos

efetivos. Estima-se que os comprimentos efetivos dos pilares sejam seu pé direito estrutural,

medido de laje a laje, 2,80 m. A figura a seguir ilustra 0 modelo utilizado, cujos dados de

entrada no programa estdo exibidos na Tabela 17 - Dados de entrada Ftool.

Figura19 - V2
V1(17x45) V1(17x45)
] L1 V16
(1}’;9552) s (1%164} (h=8) (17x40)
P1 V2(17x45) — V2 1?x45 ~—_ V2 (17x45)
17x25
(el P2 P3 P4
(17x25) (17x25) (17x30)
L3 L4
V10 L2 0=e) 0=8) | i) L6
(17x40) (h=8) V12 V13 (h=9)
(17x65) (17x30) V16
V3(17x35) | \/3(17x35) (17x40)
L5
P5 \/4 (17x45) V4 (17x45) (h=8) V4 (17x45)
77 1%
<) PG P7 P8
(17x25) (17x30) L9 (17x30)
Fonte: Elaborada pelo autor.




Tabela 17 - Dados de entrada Ftool

Segmento a b C
Secdo Viga - h [cm] 45 45 45
Secdo Viga - bw [cm] 17 17 17
Secdo Pilares - h [cm] 25 25| 25e30
Secdo Pilares - b [cm] 17 17 17
Comprim. Viga [cm] 380 350 480
Comprim. Pilares [cm] 140 140 140

Fonte: Elaborada pelo autor.

Figura 20 — Modelo de pértico no Ftool, V2
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il il il il il il il
0 20 saom . 350m 0
< < < <} <4 <} <}
Fonte: Ftool 2015.
4.1.4 Carregamentos e esforgos

Para se definir os carregamentos que atuam na viga, primeiramente, foi necessaria a
obtengdo das cargas geradas pelas lajes que se apoiam na viga, cargas essas calculadas no
item 3.1.7.1.

Somando os carregamentos gerados pelas lajes com o peso préprio da viga e também
com o peso da parede que se apoia na viga, se obtém os esforcos pelo quais V2 esta
submetida, que sdo dados pelas combinagcfes mostradas na tabela a seguir. Lembrando que
para a combinacdo Ultima os carregamentos gerados pelo peso proprio e o peso da parede sdo
multiplicados pelo fator de seguranca de 1,4. As reagdes das lajes ja possuem os coeficientes
correspondentes para cada combinag&o.

Figura 21 - Carregamentos V2
Segmento P:‘:Ze PP | Laje Ultima Riz:z\:z::ttajguase Perm.| Ultima ;:rzr:::r]\igao(luase Perm.
a 6,19(1,91| L2 7,245 4,391 4,260 18,59 12,49 12,36
b 619|191 = 1465 0,842 0807 1281 8,94 8,91
’ ’ L4 1,465 0,842 0,807
. 619193 1 >189] 2,833 2688|2222 14,24 13,97
T L6 5,691 3,310 3,184




Fonte: Elaborado pelo autor.
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Além dos carregamentos gerados pelas lajes a viga V2 também recebe um

carregamento pontual gerado pela viga V13. O processo utilizado para a obtencao dessa carga

também foi o das charneiras plasticas, onde se foi encontrado as reacfes geradas pelas lajes

que se apoiam na viga V13, que foram somadas aos carregamentos de peso proprio e o peso

da parede que se apoia em V13. A carga foi encontrada multiplicando o somatdrio desses

carregamentos pelo comprimento de V13 e dividindo por dois, pelo fato de ser
apoiada. Os resultados sdo mostrados a seguir.
Tabela 18 - Carga gerada pela V13

Carregamentos | Somatério Reacdo
Combinagdo | Causas & na V2
[kN/m] [kN/m]
[kN]
Laje L3 4,27
p Laje L4 4,27
Ultima 22 ' 18,99| 26,87
PP 1,79
PParede 8,67
Laje L3 2,45
Frequente Laje L4 2,45 12,37 17,50
PP 1,28
PParede 6,19
Laje L3 2,35
Quase Laje L4 2,35 12.17 1722
Permanente | pp 1,28
PParede 6,19

Fonte: Elaborada pelo autor.

uma viga bi-

Segue 0 modelo estrutural juntamente com os carregamentos e 0s diagramas obtidos

no Ftool.

=
=
o

Figura 22 - Carregamentos, Combinacao Ultima
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Fonte: Ftool, 2015.
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Figura 23 - Diagrama dos esforcos cortantes, Combinacéo Ultima
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T

-53.0 -51.5
Fonte: Ftool, 2015.

Figura 24 - Diagrama dos momentos fletores, Combinacéo Ultima
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Fonte: Ftool, 2015.

Figura 25 - Carregamentos, Combinacdo Frequente
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Fonte: Ftool, 2015.
Figura 26 - Diagrama dos momentos fletores, Combinacéo Frequente
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Fonte: Ftool, 2015.

Figura 27 - Carregamentos, Combinacdo Quase Permanente
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Fonte: Ftool, 2015.
Figura 28 - Diagrama dos momentos fletores, Combinagdo Quase Permanente
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Fonte: Ftool, 2015.

4.1.5 Estado Limite Ultimo

4.1.5.1 Momentos Maximos

Os momentos maximos sdo 0s momentos utilizados para o calculo das armaduras,
pois representam a situacdo mais critica de projeto. Serdo utilizados os resultados obtidos
através do Ftool. Os momentos maximos encontrados para cada segmento seguem nos

diagramas anteriormente mostrados.

4.1.5.2 Armadura Longitudinal

A equacdo utilizada é a mesma para as lajes:
As = Mg/ (fya * (d — 0,4 * x)
Para iniciar os calculos é preciso se estimar um valor inicial pra d. Para essa primeira
estimativa de d foi utilizada a relacdo abaixo, tomando uma armadura com 16 mm de
didmetro e, como 0s maiores momentos ocorreram na face superior da viga, o0 cobrimento

utilizado é o superior, se obteve:

—1,5-0,63 =42,07cm

0
o
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Para o céalculo do x sera utilizada uma equacao resultante do somatério das forcas
atuantes na secdo transversal obtida nas notas de aulas das disciplinas de Concreto Armado |
(LORIGGIO, 2016), também ja vista no capitulo das lajes.

Z*Msd
. 3 i

Resolvendo a equacdo de x para o segmento c, para a regido onde se localiza o

momento de 42,1 KNm, o maior momento encontrado na viga:

42,207 — J42,072 S ‘;2510
0,85 * 1:4 x 17
x = 08 =509cm
Com o x encontrado a relagédo x/d fica
X209 0,121
d 42,027 '

Como x/d < 0,259 entdo a secdo se encontra no dominio 2. Mas no dominio 2 as
secdes ndo estdo otimizadas, entdo foi substituido x por 0,45d na equacdo do X, e isolando d
se chegou ao melhor valor de d. Se deve salientar que a mudancga na se¢éo resulta em uma
mudanca no peso préprio da viga, ou seja, 0s carregamentos mudam, mudando assim 0s
momentos fletores. Logo esses momentos foram recalculados e serdo mostrados adiante.

Partindo da equacéo de X, se obtém, para o segmento ¢ na regido de maior momento,

a seguinte resolucdo:

2xM
_ 2 “47"sd
d Jd 0,85+ foq * D

0,8

X =

045 d»08=d— |d2— 2" Msa
* * = — —_—
’ ’ 0,85 foq x b
0,5904 * d? = 2+ Msa 2+ 4210 = 326,31cm?
= = ,31cm
085*fcd*b 085 x* E*17
B0 * 717
32631 _ .
05904  ~>>-¢m

Logo a altura da viga passa a ser dada por:

1,6
h = 23,51 + - + 1,5+ 0,63 = 27,24 cm
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Arredondando para um mdltiplo de 5 a viga possuiria altura de 30 cm, porém

posteriormente foi observado que a flecha para presenca de paredes superava o valor limite,

entdo a partir daqui a altura da viga ja sera a altura final de 35cm. Essa mudanca altera o valor

dos carregamentos e até mesmo o vao efetivo dos segmentos, mudando a analise estrutural.

Entdo a partir da nova altura se obteve novos diagramas, mostrados a seguir.

17.29 kN/m

12.21 kN'm

Figura 29 — Carregamentos, Combinacéo Ultima
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Fonte: Ftool 2015.

Figura 30 — Diagrama esforcos cortantes, Combinacio Ultima
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Fonte: Ftool 2015.
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Figura 31 — Diagrama momentos fletores, Combinacio Ultima
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Figura 32 - Carregamentos, Combinagéo Frequente
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Fonte: Ftool 2015.

Figura 33 - Diagrama dos momentos fletores, Combinagéo Frequente
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Fonte: Ftool 2015.

Figura 34 - Carregamentos, Combinagdo Quase Permanente
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Figura 35 - Diagrama dos momentos fletores, Combinagdo Quase Permanente
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Fonte: Ftool 2015.
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O valor de d utilizado para o apoio central da viga, com momento negativo de 40,9

kNm, foi encontrado adotando um didmetro de 20 mm para as barras e cobrimento de 1,5 cm.

LE\L/ ME

;
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2
d=35-15-0,63 5= 31,87 cm

Com os novos valores de momentos e de d, foi calculado o valor de x novamente.

2 %4090

) 0,85*%2*17 .
X = 08 = 6,80cm

Com o valor de x o célculo da armadura pode ser efetuado, lembrando que o aco

31,87 — \/31,872 —

utilizado é o CA50, portanto o f,, = 500 MPa. Logo o calculo da armadura negativa sobre a

viga V2 no segmento c é dado por
4090

A = = 3,23 cm?

15—105(31,87 — 0,4 % 6,80)

4.1.5.2.1 Armadura Minima

Porém ¢é preciso que a armadura calculada respeite o valor minimo. O célculo da
armadura minima consiste numa relacdo entre a area de aco com a area de concreto, para cada
classe de concreto ha uma taxa minima de armadura que deve ser respeitada. Sendo que o

concreto utilizado é um C25 essa taxa, p,in, € de 0,15%, ou seja

A .
Pmin = 7——— = 0,15%
Aconcreto
Isolando Ag;p,in, S€ ObtEM
0,15
smin — W * Aconcreto

Para o segmento a, chegasse
A 0.15 17 % 35 = 0,89cm?
. = —k * =
smin 100 ) cm

Logo o valor calculado esté respeitando 0 minimo.
4.1.5.2.2 Definigdo da Armadura

A definicdo das armaduras comegou com o0s célculos do numero de barras

necessarias para atender a area de aco calculada, foram testados diametros de 6,3 mm até 20
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mm. Juntamente com os calculos dos numeros de barras foram calculados os valores de b, s e
com eles foi encontrado o0 nimero maximo de barras por camada para cada didmetro.

Procurou-se escolher didametros que resultassem em um nimero ndao muito elevado
de barras, devido as pequenas alturas da viga, foram priorizados diametros que resultassem de
duas a quatro barras. Porém, devido as experiéncias anteriores, em funcao do valor econdmico
que é praticamente o mesmo e também a facilidade de execucéo, onde eram necessarias trés
barras se optou por aumentar o diametro e colocar duas barras.

Serdo mostrados os calculos para a regido com o momento de 40,9 kNm no segmento
c, as demais regides dos trés segmentos foram calculadas de maneira analoga. Os resultados
mostrados sdo os obtidos da ultima iteracdo, logo sdo os resultados da armadura final
escolhida, o didmetro escolhido foi o de 16 mm.

Para calcular o nimero de barras possiveis por cada camada, pode-se calcular:

by, — 2¢ = 2@¢5tripo — NO

I = n—1
Onde a;, deve respeitar:
20 mm
ap = @ =16 mm

1,2 * dmaxagregado = 1,2 * 19 = 22,8mm

Além disso, para armaduras negativas deve-se deixar um espago de @,;prq + 2 cm
para permitir a passagem do vibrador de agulha. Tratando-se de viga com b,, > 60 cm ainda
deve ser prevista entrada de um vibrador a cada 60 cm nas armaduras positivas e negativas
(IBRACON, 2006), entretanto, como as vigas deste trabalho possuem todas 17 cm, isso ndo é
necessario.

Logo, considerando @, = 2.5 cm, para a armadura negativa da viga sobre o pilar

P4, tem-se:
ap = 2.28cm
Logo:
17—-2%25-2%x0.63—n*1.6—(25+2)
2.28 <
n—1
n<219

Onde o termo (2.5 + 2) é referente ao espaco reservado a agulha do vibrador.
Sendo a armadura calculada 3,23 cm?, duas barras de 16 mm sdo suficientes, pois

resultam em uma armadura de 4,02 cmz2.
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Com a armadura definida é possivel calcular o valor de d efetivo. Para uma camada a
equacdo € a seguinte:

@
def =h—c¢c = Destrivo — E

Resultando em
1.6
def =35—-1,5-0,63 — > = 32.07cm

Como 0 def = digicuiaao 0S Calculos estdo a favor da seguranca.

Segue abaixo uma tabela com as armaduras obtidas.

Tabela 19 - Armaduras longitudinais

Segmento | Msd [kNm] | x[cm] | As[cm?] | Armadura Adotada |As ef [cm?]
-16,6 2,61 1,24 sup.2 ® 10 mm 1,57

a 11,4 1,77 0,89 inf.2 ® 8 mm 1,01
-22,3 3,55 1,68 sup.2 $ 12,5mm 2,45

-21,9 3,48 1,65| sup.2 $ 12,5mm 2,45

b 16,5 2,59 1,23| inf.2 ® 10 mm 1,57
-26,1 4,19 1,99 | sup.2 $ 12,5 mm 2,45

-37,6 6,20 2,94| sup.2 d 16 mm 4,02

(o 20,5 3,25 1,54 inf.2$12,5mm 2,45
-40,9 6,80 3,23| sup.2 P 16 mm 4,02

Fonte: Elaborada pelo autor no software Excel.

Na se¢do de momento positivo maximo no trecho ¢ € possivel se notar que uma
armadura de 10 mm seria o suficiente, entretanto foi verificado que essa armadura ndo passa
na abertura de fissuras. Logo ela foi aumentada em um diametro e assim respeita o valor
maximo de abertura de fissuras. Isso mostra que uma secdo otimizada nem sempre significa a
mais econdmica, tendo em vista que 0 aco é mais caro que o concreto. Para se chegar a altura

econdmica se deve analisar o custo dos componentes utilizados.

4.1.5.3 Armaduras Transversais

O calculo das armaduras transversais partiu dos esfor¢os cortantes maximos no ELU
encontrados através do Ftool. Sendo que se considera que as diagonais comprimidas de uma
viga estejam seguras quando a relagdo mostrada abaixo é assegurada.

Vsd < Vrdz
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Onde V, é valor do esforgo cortante na secdo considerada e V.4, é a forca cortante
resistente de célculo das diagonais comprimidas. A NBR 6118 se baseia na analogia de
trelica, onde as diagonais comprimidas tém angulo de inclinacdo 8 e os estribos angulos de
inclinacdo a. Se utilizado o Modelo I, onde #=30° e @=90°. A equacdo que define V,4, € a
seguinte:

Veaz = 0,54 % ayy * foq * b, * d x sen? 8 = (cot 6 + cot )

Onde

_ fck _ 25 _
Gz = (1 250) = (1 ﬁ) =090

Resultando em, para 0 segmento ¢ que € a regido de maior cortante:

25000
Vyaz = 0,54 % 0,9 *

)

% 0,17 * 0,3207 * sen? 30 * (cot90 + cot 30)

Viaz = 204,64 kN > Vy; = 51,5kN
Logo a viga possui seguranca adequada nas diagonais comprimidas.
Prosseguindo com o dimensionamento se deve verificar a diagonal tracionada:
Vsa < Viaz = Ve + Vow

Calculando a parcela resistida por mecanismos complementares, V..

Ve = 0,6 * furqins * by *d = 0,6 % (0,7 % 0,3 * Y252) x 0,17 = 0,3207 = 41,87kN,
para Vg < V..

Como Vy; >V, e Vyy < V45, Taz-se uso da interpolacéao

_ 41,61(204.64 — 51.5)
T 204.64 —41.87
Resultando em V, = 39,39kN

Portanto os estribos deverdo combater os seguintes esforcos:
Vew = Veg — V. = 51,5 — 39,39 = 12,107kN

Com esse valor calcula-se a quantidade de armadura necessaria para estribos. O

= 39.39

Vc

calculo da armadura dos estribos é dado pela expressao a seguir.
Asw _ sz

S 0,9 * d * fyyq * (cotd + cota) *sina

Substituindo os valores

Ag 12,107

0,9 *0,3207 * io—l'g * (cot30 + cot90) * sin 90

Verificando a armadura minima teérica conforme o item 17.4.1.1.1 da NBR 6118

. = 0,56 cm*/m
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2
A ; 0,3 * 253

SWIR = 0,2 * Jetm xbh*sina = 0,2 * (0,3*253) x0,17 x 1 = 1,45cm?*/m
S fywk 500

Logo a armadura utilizada serd a minima.

4.1.5.3.1 Espacamento de estribos

Para o exemplo em andlise serdo utilizadas barras de 6,3 mm que correspondem a
uma area de 0,312 cmz2, e como serdo dois ramos, a armadura por estribo sera de 0,624 cmz.

Assim o0 espacamento sera
0,624
T 145
Porém a NBR6118 define um espacamento maximo construtivo que deve ser

=43 cm

respeitado, como 0,67 * V.4, > Vg4, 0 espacamento é dado por
s=06+xd=06%+31,87=19cm <30cm
Logo o espacamento utilizado deve ser 0 méaximo construtivo. Com isso a armadura

efetiva por metro é

Ag, 0,624
. 0.19 3,26cm*/m

Serdo utilizados estribos simples, ou seja, compostos de dois ramos, com aco CA50

de didametro de 6,3 mm, dispostos a cada 19 cm.
4.1.5.4 Armadura de Suspensao

Em situagdes de projeto onde exista apoio entre vigas, 0 modelo da trelica indica que
a reacdo de apoio de uma viga chega a outra nas proximidades da face inferior, surgindo
assim um local com um acumulo de esforgo cortante que deve ser reforcado.
A viga V2 serve de apoio para a viga V13, ambas possuem dimensdes iguais e como
suas faces inferiores estdo no mesmo nivel o célculo da armadura de suspenséo é dado por:
Asusp = @
fyd
Onde V,, € reacdo de apoio de célculo da viga que se apoia na viga de suporte, no
caso € a reacdo provocada por V13 em V2.

Logo:
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26,9 )
Asusp = m = 0,619C7Tl
1,15
Sendo que 70% dessa armadura deve estar em V2. Como um estribo de 6,3 mm,
considerando dois ramos, resulta em uma armadura de 0,623 cm2, bastaria apenas um estribo.
Porém por questdo de simetria se optou por adotar dois estribos. Os estribos devem estar a no

maximo 6,5 cm da regido de apoio.
4.1.5.5 Detalhamento longitudinal da viga
4.1.5.5.1 Cortes das Armaduras

O corte das armaduras negativas foi realizado a partir do item 18.3.2.3.1 da NBR
6118:2014. Ja para as armaduras positivas nao foram realizados cortes, devido ao fato de que
elas foram aplicadas para o0 comprimento total de seu respectivo segmento. A figura a seguir é
uma adaptacdo da figura 18.3 da norma.

Figura 36 - Corte de barras longitudinais

Ib,nec al

alll

L/
/S
yam

sd=Rsd.

:  |b,nec %10
Ib,rec | =10 2

Fonte: Notas de aula Concreto Armado | (LORIGGIO, 2016)
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Até 0 momento as armaduras negativas vinham sendo calculadas separadamente para
cada segmento. Agora nos encontros de segmentos serd adotada a maior armadura entre 0s
segmentos.

O comprimento de decalagem é dado por:

a; = 0,5xd * (cotgh — cotga) = 0,5 * 32,07 x (1,73 — 0) = 27,74cm
O comprimento de ancoragem € dado pela NRB 6118:2014, no item 9.4.2.5, e é

A
lb,nec =a*lp* seale = lb,min
s,ef
Onde
@ fyd
lp=—x=—2>=25%0
T4 fa
0,3 * lb
lb,min =710%0
100mm
a = 0,7, para quando forem utilizados ganchos e a =1 quando ndo forem
utilizados.
Sendo
fbd = 771 * 772 * 773 *fCtd
Onde

7),= 2,25, pois serdo usadas barras nervuradas;
7,= 1,0 para uma situagdo de boa aderéncia, como as armaduras positivas. Mas as
negativas sdo ma aderéncia pois o d.r = 31,87cm € maior que os 30 cm definidos em norma

como distancia acima da face inferior do elemento, sendo que a peca possui altura inferior &
60 cm. Logo, de acordo com o item 9.3.1 da NBR 6118:2014, tem-se 7),= 0,7.

7 ,=1,0, pois serdo usadas barras com diametro menor 32 mm;

2 2
feta = 0,15 * f4,.3 = 0,15 * 253 = 1,28 MPa

Esses comprimentos de corte sdo mais facilmente obtidos a partir de graficos. Os
gréaficos abaixo exemplificam uma situacdo genérica para o corte de armaduras. As linhas

centrais em vermelho sdo o grafico dos momentos fletores.

Figura 37 - Esquema genérico
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Fonte: Elaborada pelo autor em conjunto com o orientador.

Se pode observar que ap0s se aplicar o comprimento de decalagem, se deve respeitar
0 comprimento de ancoragem necessario e 10*@. Sendo que o comprimento de ancoragem
necessario se inicia no termino do comprimento de decalagem e os 10*@ sdo em relagdo ao
ponto de interseccdo do grafico com armadura de baixo. Entretanto devido ao fato das
armaduras negativas de V2 possuirem todas duas barras cada, ha somente um corte a ser feito
para cada uma delas.

A figura a seguir mostra o esquema utilizado para o corte da armadura negativa sobre
o pilar P4.

Figura 38 - Decalagem das barras sobre P4

Ibnec = 68 al=2774

f |

144,74

100 =16

F —
)| = 27,74 101

Fonte: Elaborada pelo autor.

£

Se pode observar que o comprimento de corte foi obtido a partir da soma da distancia
do momento nulo, com o comprimento de decalagem e os 10*@. Ou seja, a soma de 10*¢ a
partir do ponto teérico de tensdo nula na barra. Segue abaixo uma tabela com os resultados

obtidos para as armaduras negativas, que sao calculadas de maneira analoga.



Tabela 20 - Comprimento de Corte
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o Msd b [mm] Ascalc | Asef |Dist. mom. al[m] | 1b[m] Ibmin | Ibnec Comp.

[KNm] [em?] | [em?] | nulo [m] [m] [m] | Armadura[m]
a 16,6| 10,00| 1,24| 1,57 0,63| 0,277| 0,5538| 0,161| 0,301 1,007
a 22,3| 12,50 1,68| 2,45 0,80| 0,277| 0,673| 0,202 0,460 1,202
b 21,9| 12,50 1,65| 2,45 0,75| 0,277| 0,673| 0,202 0,445 1,152
b 26,1| 12,50 1,99| 2,45 0,86| 0,277| 0,673| 0,202| 0,539 1,262
c 37,6| 16,00 2,94| 4,02 0,93| 0,277| 0,861| 0,258| 0,619 1,367
c 40,9 16,00| 3,23 4,02 1,01| 0,277| 0,861| 0,258| 0,680 1,447

Fonte: Elaborado pelo autor, no Excel.

4.1.5.5.2 Ancoragem nos apoios

Armaduras positivas

A ancoragem das barras positivas nos apoios é obtida através do célculo da area de

aco necessaria e do comprimento de ancoragem necessario. O item 18.3.2.4 da NBR
6118:2014 trata desse tema.

Para os apoios intermediarios, a area de aco necessaria € obtida pela area de aco

minima (As,apoio,min) dada por:

1) Se Mgypoio Tor nulo ou negativo de valor absoluto |Map0io| < 0.5 * M,;,, adotar

As,apoio,min

1

=—xA

3

s,vao

2) Se Mgpoi, for negativo de valor absoluto |Mg,ei0| > 0.5 % My;,, adotar

As,apoio,min

1

=% A -
4 S, vao

No caso em estudo, como todas as barras chegam até os apoios, a verificacdo de

Ag apoiomin €St automaticamente atendida.

Ja o comprimento de ancoragem para 0s apoios intermediarios, tendo em vista que 0s

momentos positivos nessa regido sdo nulos, se adotou um valor de 109 a partir da face do

pilar como comprimento de ancoragem das armaduras positivas.

Ja para os apoios externos, no caso da ligacdo de V2 e o pilar P1, deve-se calcular a

area de aco necessaria no apoio, que é dada pela equacéo a seguir.
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a;

As,apoio e As,apoio,min
fyd
Onde:
a;. comprimento de decalagem
d: altura util da secao
;. forca cortante no apoio
N, forca axial de tracdo, no caso nula.

Ag apoio,min- 19ual a0 do apoio intermediario.

Novamente, como todas as barras chegam até os apoios, a verificacdo de As gpoio,min

estd automaticamente atendida. Calculando a &rea de aco necessaria no apoio, tem-se:

A aroie = 22 = 631 E~5m? = 0.63
$.apoio = 500000 (kN /m?)/1.15 m o

As duas barras de 8,0 mm resultam em 1.01 cm2, o que ja satisfaz o solicitado.
Com relagcdo ao comprimento de ancoragem das barras positivas nos apoios de
extremidade, ele € medido a partir da face do apoio com comprimentos iguais ou superiores

ao maior dos seguintes valores:

lb,nec
(r+55=0)
60mm

Onde r é o raio de curvatura do gancho utilizado. A partir da tabela 9.1 da NBR
6118:2014 se chega que o diametro para bitolas menores que 20 mm para concreto CA-50 é
de 5@. Logo r é igual a 2, 50.

O cobrimento do gancho é medido perpendicularmente ao plano do gancho, onde se
tem o estribo 0,63 cm mais o cobrimento de 2,5 cm. Gerando um cobrimento de 3.13 cm,
muito menor que os 7 cm. Portanto Lbnec deve ser calculado, a obtengéo dele € mostrada a

sequir.
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gb,nec = a;tp

a; = 1.0 (barras sem gancho)

P, = ¢L fyd
p=——=
4 fbd
0.3¢,
fb,min = 1O¢L
100 mm

foa = MN2NM3fceaing

foa = 2.25%1 %1% 1,28 MPa = 2.88 MPa

g 500

8 11g

=2 L5 449

b= g *pgg - S0Zem

3 0.3%30.2=9.06cm
1= 188 cm > 10¢, =8 cm

100 mm
(r+55+«0)=2%08+55%0,8=6,0cm
6,0cm

0
Chnec = 1 %30.2 % 1

18.8 = { ok!

Portanto sdo necessarios 19.0 cm para a ancoragem reta, sem ganchos, da armadura
positiva. Como o pilar possui dimensdo de 25 cm nesta diregdo e 3 cm de cobrimento, sobra
22 cm de comprimento de ancoragem disponivel, portanto ndo requerendo ganchos para

ancorar a armadura positiva no apoio extremo.

Armadura negativa

A ancoragem das armaduras negativas para 0s apoios internos segue conforme
exposto no item 4.1.5.5.1. Para os apoios de extremidade, utiliza-se o seguinte detalhamento
exibido n Figura 39 - Detalhamento do gancho da armadura negativa
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Figura 39 - Detalhamento do gancho da armadura negativa

.A/ S'. )

3BD

Fonte: Leonhardt e Monning, 1982.

Logo para a regido sobre P1 se tem, com a armadura de 10 mm, 35 cm de
comprimento para o gancho.

4.1.5.5.3 Desenho
Devido ao comprimento da viga sera mostrada apenas metade da mesma, as
armaduras para a outra metade sdo as mesmas s6 que espelhadas horizontalmente. Lembrando

que foram utilizadas as maximas ancoragens permitidas. Segue o detalhamento da viga.

Figura 40 - Detalhamento de V2

2063 2063 2063
2 @10 C=158 124 209125 93 2 @16 181 2016
35 123 242 276 200 7
|—A
| V13
T L Lt
A +2 @6,3hni
P1, V2a P2 mm V2b | 3I V2e P4, Voe
[ 337 Lo 323 Lo 439 Lo [
18063 o/ 19 17963/ 19 23063 d 19
367 464
2 28,0 C=367 343 2 012,5 C=464 7
20100 C=343

Fonte: Elaborado pelo autor.
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Figura 41 - Secéo de corte e detalhamento dos estribos

A

= B
2 3
o
10,11 |

0,17

Fonte: Elaborado pelo autor.

4.1.6 Estado Limite de Servico
4.1.6.1 Momento de Fissuracdo

NBR 6118:2014, item 17.3.1: “Nos estados-limites de servico as estruturas
trabalham parcialmente no estadio | e parcialmente no estadio Il. A separacao entre esses

dois comportamentos é definida pelo momento de fissuragdo.”

Ele é calculado pela seguinte formula

Mr — a * fCt * IC
Yt
Onde

a = 1,5 para se¢des retangulares;

Ve = 32—5 = 17,5cm, distancia do centro de gravidade para a fibra mais tracionada;

__ bxh3® _ 17x35°

I
¢ 12

= 60740 cm*, momento de inércia da se¢do bruta;

fet = fotm = 0,3 % 3/ fac? = 0,3 %3252 = 2,56MPa = 0,256kN /cm?, resisténcia a

tracdo direta do concreto.

Logo

ax*foxle  1,5%0,256 x 60740

= 13354,03kNcm = 13,35kNm
Vi 12,5

M, =
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Nas regides da viga onde a combinacéo de carregamentos quase permanente resultar
em um valor superior a0 momento de fissuragdo o célculo da flecha necessita considerar a
inércia equivalente da secao fissurada.

Ja nas regides da viga onde a combinacdo de carregamentos frequente resultar em um
valor superior a0 momento de fissuracdo é necessario calcular a abertura de fissuras para
verificar seu limite junto a NBR 6118:2014.

4.1.6.2 Flechas
4.1.6.2.1 Flecha Imediata

Para a obtencdo das flechas € necessario calcular o momento de inércia equivalente
de cada segmento da viga, ou seja: V2a, V2b e V2c. Segundo IBRACON (2006), .4 5.4 pode

ser dado por:

legseg = legnegativor * 0.15 + leg positivo * 0.70 + legnegativoz * 0.15

Onde:

sd,negativol dnegativol

qu,negativoz - M— Ic

sd,negativo2

M ¥ M 3
qu,negativol = <M - ) I +|1- <M - ) III.negativol <I
s

+

M, ;
1- IWS— III,negativoz SIc

dnegativo2

3 [ 3
I — L I.+|1- L I <]
eq,positivo — M - c M . I, positivo | = ‘c
sd,positivo | sd,positivo

O valor de I, € dado por:
[ - b * h3 0,17« 0,353
c 12 12

Ja o valor de I;; representa 0 momento de inércia com a secéo totalmente fissurada,

=6,07 *x10~*m*

dado por:

b * x;;3
Iy = 3

+ae *As * (d _xII)Z

Por sua vez, x;; é dado pela equacao a seguir.
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Onde
E; _ 210000

=5 = =86
% =F .~ 24164

Como I;; é funcdo da armadura no local analisado, existem diferentes valores de I,

no mesmo segmento de viga.

Para o segmento V2a, somente 0 momento fletor negativo de 15,5 kNm fissurou a
viga (Figura 33 - Diagrama dos momentos fletores, Combinagdo Frequente). Deste modo,
tem-se apenas um momento de inércia equivalente para ser calculado na V2a. Logo, a
equagdo de I.q s044 € dada por:

Legsega = leqmegativo * 0-15 + I * 0.70 + I, * 0.15

Logo, x;; é dado por:

ap * Ag 2xbx*d
X = b -1+ 1+m
s e

a, = 8,69
d=35—-15——"—"—-=13288cm
b=17cm
Ag = 2,45 cm?

=0,0995m = 9,95 cm

X =

8,69 * 2,45 x 10™* 2+%0,17 x 0,3288
x| —1 1+
2,45 % 10~% % 8,69

1

Com isso:
b * xp° 2
I = 3 + a, * Ag * (d — xp)
0,17 * 0,09953 B , B
I = 3 + 8,69 % 2,45 % 10™* (0,3288 — 0,0995)“ = 1,68 « 10 4m*

Resultando:

13,35 3

3 . 13,35 . .
) * 6,07« 10~ +1—< ) *1,68+107% =491 +«10"*m

legnegativo = (14,80 14,80
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Deste modo:
logsega = 491 % 107* % 0.15 + 6,07  10™* * 0.85 = 5,90 » 10~* m*

Este leq encontrado é valido apenas para o segmento V2a. Agora sera necessario
calcular para o segmento V2b e V2c, que se encontra na tabela a seguir. Sendo que heq foi

calculado se isolando h na equagdo do momento de inércia.

_ bxhe’ 312 * I

la=1 TP T [T

Tabela 21 — heq

Seg. Bﬂildm] As[m?] | def[m] |xii [m] | i m*] | leq [m*] Er?‘*] < I legseq "] ng]
a |110 |[1,57E-04 |0,3300 |0,0828 |1,16E-04 |9,96E-04 |6,07E-04
a |76 1,01E-04 |0,3210 |0,0673 |7,37E-05 |2,97E-03 |6,07E-04 |590E-04 134,66
a |148 |2/45E-04 |0,3288 |0,0995 |1,68E-04 |4,91E-04 |4,91E-04
b 147 |2,45E-04 |0,3288 |0,0995 |1,68E-04 |4,97E-04 |4,97E-04
b 10,9 |1,57E-04 |0,3200 |0,0813 |1,08E-04 |1,03E-03 |6,07E-04 |5,56E-04 33,98
b (172 |245E-04 |0,3270 |0,0992 |1,66E-04 |3,72E-04 |3,72E-04
C |237 |4,02E-04 |0,3270 |0,1209 |2,49E-04 |3,13E-04 |3,13E-04
c 12,8 |2,45E-04 |0,3188 |0,0977 |1,57E-04 |6,68E-04 |6,68E-04 |517E-04 |3317
C |256 |4,02E-04 |0,3270 |0,1209 |249E-04 |2,99E-04 |2,99E-04

Fonte: Elaborada pelo autor.

Inserindo esses novos valores de heq em cada segmento da viga V2 no programa
Ftool, foram obtidas, a partir do grafico de deslocamentos, as flechas méximas de cada
segmento.

Figura 42 - Grafico dos deslocamentos

Fonte: Ftool 2015.
As flechas maximas obtidas para cada segmentos foram:
fia = 0,056cm
fip = 0,046cm
fic = 0,151cm

N A
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4.1.6.2.2 Flecha adicional diferida no tempo

A flecha devido a fluéncia é dada multiplicando a flecha imediata por um fator que

tem o tempo como variavel. A equacédo é mostrada a seguir

ffluencia =0p * fo

Onde
o = L0 )
1+50=%p
Adotando um tempo de escoramento de 28 dias e com £(t) =2 e p’ = 0, se chega a:
2-0,75
ay = 175020 = 1,25
Logo

ffluencia,a = 1,25+ 0,56 = 0,70mm
ffluencia,b =1,25%0,46 = 0,58mm
ffluencia,c =1,25%1,51 = 1,89mm

4.1.6.2.3 Flecha total

E a soma da flecha imediata com a flecha devido a fluéncia do concreto. As flechas

totais sdo:

ftotal,a = 1,26 mm
ftotal,b = 1,04 mm

ftotal,c = 3,40 mm

4.1.6.3 Flechas Admissiveis
4.1.6.3.1 Flecha para Aceitabilidade Visual

L, 3700
fadma = 250 = 250 - 14,80 mm > 1,26mm
L, 3400
faamp = 250 = 280 = 13,60 mm > 1,04mm
L, 4700

faam.c = 750 = 280 = 18,80 mm > 3,40mm
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Logo todas as flechas respeitam o maximo valor permitido.

4.1.6.3.2 Flecha Devido a Presenca de Paredes

As flechas séo dadas por

L, 3700
fadma = 200 = =00 - 7,4mm > 1,26 mm
L, 3400
ﬂmm=aﬁ=§ay=@&mn>MMmm
L, 4700

faam,c = 200 = 00 = 9,4 mm > 3,40 mm

Se observa que todas as flechas respeitam os valores admissiveis. Lembrando que

existe um maximo absoluto de 10 mm que também esta respeitado.
4.1.6.4 Abertura de Fissuras

Para a verificacdo de abertura de fissuras deve ser considerada combinacéo frequente
de acBes. A abertura, w, € 0 menor entre os valores de w; e w,, dados no item 17.3.3.2 da
NBR 6118:2014. Essa abertura € comparada com o valor limite, para a obra em anélise esse
valor é 0,3 mm. A abertura limite é obtida na tabela 13.4 da NBR 6118:2014 com a classe de

agressividade Il do local da obra. As equacfes que resultam nos valores de w; e w, s@o as

seguintes:
Wi = —(D * & * 3+ Tsi
! 12,5 * 771 Esi fctm
1) Ogj ( 4
Wy =-F———*—*|—+ 45)
2 12'5 * 771 Esi Psi
Onde

@ é o diametro da barra em analise;
1), € igual a 2,25 para barras nervuradas;
o,; € a tensdo de tragcdo no centro de gravidade da armadura considerada, calculada

no Estadio Il;

Ao * Msq freq * (d - xII)
III

Osi =

de = S/ECS;



95

Eg; € 0o modulo de elasticidade do ago da barra considerada, de diametro @;

feem € igual @ 0,3* £, >/,

psi € a taxa de armadura em relacdo a A.;;, OU Seja, € a area da barra em andlise
sobre a area critica corresponde.

Os valores de x;; e I;;, calculados no item 90, sdo para a regido no segmento V2a
com momento de 14,8 KNm, na Combinacéo Frequente. Tais valores sdo iguais a:

x; = 0,0995m
I; = 1,68 * 10~*m*
a, = 8,69
Logo

_ 8,69 * 14,8 x (0,3288 — 0,0995)
B 1,68 * 104

Ogi = 184,04Mpa

A érea critica pode ser vista na figura a seguir.
Figura 43 - Area critica VV2a

] O

9.95

LN

a5

2505

| 17 |

Fonte: Elaborada pelo autor.
Agrit = 99,5 x 85 = 8457,5mm?

Resultando em

12,5
_ T

Psi = 84575 = 0,0145



Logo

12,5 184,04 3 * 184,04
= * £
1= 125+%225 210000 2,565
12,5 184,04 (
W2 = ES *
125+ 225 210000  \0,0145

w = 0,084 mm < 0,3mm

= 0,084 mm

+ 45) =0,125mm

Os demais resultados obtidos sdo mostrados na tabela a seguir.

Tabela 22 - Abertura de Fissuras
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Seg. [EANSr:] G[mm]| As[m2] | d[m] | xii[m] | li [m4] [’:r:ﬁ] “\j;;] osi [n‘:’;] [n‘:’;] [nV;’r':]]
a | 99 | 10,0 |1,57E-04 |0,3300|0,0828 | 1,16E-04 | 7034,9 | 184,1210,0112 | 0,067 | 0,126 | 0,067
a | 80 | 80 |1,01E-04|0,3210|0,0673|7,37E-05 | 8185,5 | 239,20 | 0,0061 | 0,091 | 0,226 | 0,091
a | 155 | 12,5 |2,45E-04 |0,3288|0,0995 | 1,68E-04 | 8457,5 | 184,04 10,0145 | 0,084 0,125 | 0,084
b | 14,7 | 12,5 |2,45E-04 |0,3288|0,0995 | 1,68E-04 | 8457,5 | 174,54 |0,0145 10,075 0,118 0,075
b | 10,8 | 10,0 |1,57E-04 |0,3200]|0,0813 | 1,08E-04 | 9460,5 | 207,04 | 0,0083 | 0,085 | 0,185 0,085
b | 180 | 16,0 |4,02E-04 [0,3270|0,1209 | 2,49E-04 | 10277,6 | 129,70 | 0,0196 | 0,053 | 0,088 | 0,053
¢ | 236 | 16,0 |4,02E-04 |0,3270|0,1209 | 2,49E-04 | 10277,6 | 170,05 | 0,0196 | 0,092 | 0,115 | 0,092
¢ | 13,2 | 12,5 |2,45E-04 |0,3188|0,0977 | 1,57E-04 | 11054,3 | 161,56 | 0,0111 | 0,065 | 0,139 | 0,065
¢ | 26,3 | 16,0 |4,02E-04 |0,3270|0,1209 | 2,49E-04 | 10277,6 | 189,51 | 0,0196 | 0,114 0,128 | 0,114

Fonte: Elaborada pelo autor.

Como se pode observar todos os valores de abertura respeitam o valor maximo de 0,3

mm, logo a viga esta segura em relacdo a abertura de fissuras. Vale lembrar que, como

comentado na definicdo de armaduras, o trecho central do segmento ¢ ndo havia passado

nesse critério com armadura de 10 mm. Deste modo sua armadura foi trocada para 12,5 mm e

assim o valor maximo da abertura de fissuras passou a ser respeitado.
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5 CALCULO MANUAL DA ESCADA

De modo a garantir um bom dimensionamento a escada foi projetada de modo a
respeitar a regra de Blondel, que é dada por
2xe+p==164cm
Onde p € o piso, a largura do degrau, e e é espelho, altura do degrau. Partindo de um
degrau com piso de 30 cm se obteve-se
2xe+30=x64cm
o 64 — 30
2
O ndmero de degraus foi obtido a partir da divisdo do pé direito estrutural, 289 cm,

=17cm

pelo espelho dos degraus:

280+9_17
17

As dimensfes do ambiente que a escada se localiza foram tomadas de modo a

n°degraus =

respeitar o espago dos elevadores, que ocupam o lado oposto ao corredor, e para manter a
estrutura simétrica. A seguir serdo mostradas a planta baixa e o corte da escada. A partir daqui
serdo efetuados os célculos para os dois vados separadamente. Sendo o primeiro deles, o védo
01, o que se pode enxergar em sua totalidade na planta baixa, é o primeiro véo de subida. E o

segundo o outro vao.
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Figura 44 - Planta baixa
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Fonte: Elaborado pelo autor.
Figura 45 - Corte

Fonte: Elaborado pelo autor.

A primeira laje, a entre as vigas, sera calculada separadamente do restante da escada,
ou seja, foi tomado como escada os vados dos degraus e o descanso. Esse serd o trecho cujos

calculos serdo realizados nesse capitulo.
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5.1 PRE-DIMENSIONAMENTO

O célculo de uma escada é muito similar ao célculo de uma laje, logo a regra L/50
pode ser utilizada para uma estimativa inicial da espessura da escada. Resultando para o

primeiro lance da escada

830+ 138
hestimado = —50 = 7,56cm
E para o segundo
138 + 8 * 30
Restimado = T = 7,56cm

Porém se observou que devido aos altos carregamentos que, mesmo adotando 8 cm
para ambos, a peca ndo verificava seguranca em alguns itens. Entdo a espessura foi sendo
aumentada e s6 quando foi adotada uma espessura de 13 cm a escada passou em todas
verificagdes. Logo a altura da atil da laje escada, sem contar os degraus, nos dois lances é de
13 cm.

5.2 VAOS EFETIVOS

O célculo dos véos efetivos, é dado no item 14.6.2.4 da NBR6118:2014, e dado por:
lef = lo+a; +a,
Sendo a, igual ao menor valor entre (t,/2 e 0,3*h) e a, igual ao menor valor entre
(t,/2 e 0,3*h). Onde t, e t, sdo as espessuras dos apoios e h é a altura da laje. Como nesse

projeto todas as vigas possuem espessurade 17 cm, logo t; = t, ea; = a,.

ty 17 8.5
a; < 2 -2 o
03xh=0,3%*13=39cm
Para o primeiro véo
lyer =180 cm

Lyer = (8%30 +138) + 3,9 + 3,9 = 3858 cm

Como a escada sera apoiada em suas extremidades, a mesma sera unidirecional.
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A tabela abaixo mostra os carregamentos levados em consideracdo nesse exemplo.

Tabela 23 — Carregamentos

Denominagdo g [kN/m?] | tlecm] |7 [kN/m3]| g[kN/m?]
Carga Acidental 3,0
Camada de Regularizagdo (Piso) 3,0 21 0,63
Revestimento Ceramico 0,18 0,18
Carga do Peitoril 1,00
Concreto 25

Fonte: Elaborado pelo autor.

Onde o carregamento do estado limite Gltimo, utilizado para o calculo das armaduras,

é dado por

p=14xg+14=xq

Sendo q = 3 kN/m2 e g dado por

9=Zgi

Ycontrapiso = 0,03+21=0,63 kN/m2

Ypeso proprio = 0,13 x 25 = 3,25 kN/mZ

Yceramica = 0,18 kN/mz

YGpeitoril = 1 kN/m2

Ydegraus = heq * 25

Onde h,, € a altura equivalente de uma laje com o mesmo peso dos degraus e apenas

estes. Ela é dada por:

heq =

17 * 30

2

V172 4 302

=7,4cm

Ydegraus = 0,074 * 25 = 1,85kN/m ’

Portanto, a carga nas rampas da escada € dada por pcom gegraus € @ Carga no patamar

e dada por psem degraus: CONforme consta abaixo para a combinagéo Gltima:

Peom degraus = 1,4 * 6,914+ 1,4+ 3 = 13,87 kN /m? = 13,87 * 10~*kN /cm?
Psem degraus = 14 * 5,06 + 1,4 * 3 = 11,28 kN /m? = 11,28 + 10~ *kN /cm?
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E o carregamento da combinacdo frequente de servico, utilizado para a verificagdo
das fissuras, é dado por:
Pea = 6,91+ 0,4%3=811kN/m?=8,11%10"*kN/cm *
DPsg = 5,06+ 0,4%3 =626kN/m?*=6,26+10"*kN/cm*
E o carregamento da combinacdo quase permanente de servigo, utilizado para o
calculo das flechas, é dado por:
Pea = 6,91+ 0,3%3=781kN/m?=7,81%10"*kN/cm "’
Psg = 5,06+ 0,3%3 =596kN/m?* =596 +10"*kN/cm*

5.4 ESFORCOS OBTIDOS

Os diagramas foram obtidos a partir do Ftool 2015, com o0s carregamentos
anteriormente calculados. Seguem os diagramas obtidos considerando 1 metro de faixa de
laje.

Figura 46 — Carregamentos E.L.U., vao 01.

13.87 EM/m 11.28 kMN/'m

ARRRRRARARRRARA AR RR R R!
vaN ' L
Fonte: Ftool, 2015.

Figura 47 — Diagrama dos esforgos cortantes, E.L.U., vdo O1.

Fonte: Ftool, 2015.

Figura 48 - Diagrama dos momentos fletores, E.L.U., vdo 01.

Fonte: Ftool, 2015.
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Figura 49 - Carregamentos E.L.U., vdo 02.

13.87 EM/m 11.28 kM/m

NRRARRR AN RRRARRRR AR RSN
iy ' 7

Figura 50 - Diagrama dos esforcos cortantes, E.L.U., vao 02.

28.0

7;/\7\;‘7 7.8 i

Fonte: Ftool, 2015.

Figura 51 - Diagrama dos momentos fletores, E.L.U., vdo 02.

Fonte: Ftool, 2015.

Como se pode observar os valores obtidos para 0s vaos sao 0S mesmos, pois um vao
é igual ao outro. Para os estados de servigos sera mostrado apenas os diagramas de um dos

vaos, ja que o0 outro possui 0s mesmos esforgos.

Figura 52 - Carregamentos E.L.S., combinacdo frequente, vao 01.

8.11 kN/m 5.28 kN'm

LT DL LV TTTT T T
L ' WA

Fonte: Ftool, 2015.

Figura 53 — Diagrama dos momentos fletores E.L.S., combinagéo frequente, véo 01.

AN f,ddl vAY

Fonte: Ftool, 2015.
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Figura 54 - Carregamentos E.L.S., combinacdo quase permanente, véo 01.

7.81 k'm 5.98 kM/m

VUL TTT T
AN AN
Fonte: Ftool, 2015.
Figura 55 — Diagrama dos momentos fletores E.L.S., combinagdo quase permanente, vao 01.

& N &

VAN ] A

138 12.2

Fonte: Ftool, 2015.
5.5 ESTADO LIMITE ULTIMO
5.5.1 Flex&o
5.5.1.1 Armadura Principal

O calculo para escadas é realizado do mesmo modo que para lajes unidirecionais,
que é realizado de maneira analoga as vigas. A equacdo utilizada para obtencdo da armadura
segue abaixo

Ag = Md/(fyd *(d—0,4* X))

Para iniciar os célculos é preciso se estimar um diametro para as barras, para se
encontrar um valor inicial pra d, que é a distancia do centro das barras até a fibra mais
afastada. Enquanto x é a distancia da fibra mais afastada até a linha neutra.

Para essa primeira estimativa de diametro foi utilizada a relacdo abaixo.

(z)<h—130—1625
SgT g oeomm

Porém foi adotado de inicio um diametro de 16 mm. O valor de d é encontrado
diminuindo da altura total da laje o cobrimento e a metade do diametro das barras. Resultando

em:

1,6
d=13-2,5— 7=9,7cm
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Calculo do x

_ Msd
0,425 * f,q * b * d?

x =125xd = 1—\/1

Sera mostrado o calculo apenas para 0 segmento de maior momento, que é o

segmento dos degraus do trecho 01, onde 0 momento Ultimo € de 24,4 KNm.

/ 2440 \

x=125%97x+|1— [1— 5T | =3cm
0,425 * == % 100 = 9,72
1,4
Com o x encontrado a relagédo x/d fica
X3 035
d 9 7

Como x/d < 0,45 entdo a se¢do se encontra no dominio 3 com boa ductibilidade.
Com o valor de x o calculo da armadura pode ser efetuado, lembrando que como
mencionado anteriormente o aco utilizado € o CAS50, portanto o f,,; = 500MPa. Logo o

calculo da armadura é dado por

2440

Ag = = 6,72 cm*/m

50

m(9,7 —0,4 * 3)

5.5.1.1.1 Armadura Minima

Porém é preciso que a armadura calculada respeite o valor minimo. O célculo da
armadura minima consiste numa relacéo entre a area de ago com a area de concreto, para cada
classe de concreto ha uma taxa minima de armadura que deve ser respeitada. Sendo que o

concreto utilizado é um C25 essa taxa, pm,in, € de 0,15%, ou seja

A
Pmin = — = 0,15%
Aconcreto
Isolando Ag,,,, S€ ObtEM

0,15

smin = W * Aconcreto

0,15

Agmin = —— * 100 = 13 = 1,95cm?/m

100



105

Logo o minimo esta sendo respeitado.

5.5.1.1.2 Definicdo da Armadura

A definicdo das armaduras comegou com o calculo do espacamento maximo entre as
barras definido na NBR6118:2014, que consistiu em comparar o valor de 20 cm com o dobro
da altura e assumir o menor deles como o espacamento maximo. Logo, devido a sua altura de
13 cm, 0 espacamento maximo é de 20 cm.

Definido o espagcamento maximo foram testados alguns didmetros. Primeiramente se
dividiu a area de ago encontrada pela &rea de uma barra de 10 mm resultando em um nimero
de barras, depois se dividiu um metro por esse numero de barras se encontrando um
espacamento. Esse espacamento encontrado foi comparado com 0 maximo, se esse
espacamento desse menor que 0 maximo o diametro da barra era aumentado e o processo todo

era repetido.

n® barras @ 10mm,/ _ 6,72 - 86
/m 0,785
_ 100 — 117
STge M
n2 barras ® 12,5mm/ _ 6,72
/m 1,23 55
_ 100 — 183
ST %55 To0em

A armadura adotada é de @ 12,5 mm ¢/ 18 cm por metro. Para o calculo da armadura
total necessaria basta multiplicar o valor obtido por metro pelo respectivo véo da laje.
n2 barras = 1,80« 5,5 = 10

Logo a armadura séo 10 barras de 12,5 mm com espagamento de 18 cm.

5.5.1.2 Armadura de Distribuicdo

Embora os vaos da escada tenham resultado em armagdo em apenas uma direcéo,
ainda ha uma armadura de distribuicio que deve ser posta no outro sentido,
perpendicularmente a armadura principal, assim como nas lajes.

A armadura de distribui¢do é o maior entre os seguintes valores
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Ac i 6,72
5'7’5”"0 == 1,34cm?/m
Asaistr 2 ) Asmin _ 195 0,98cm?*/m
2 2
0,90cm?/m

Logo Ag giser = 1,34 cm?/m.
5.5.1.2.1 Definicdo da Armadura

A definicdo da armadura de distribuicdo é exatamente igual a definicdo da armadura

principal. Seguem os calculos abaixo.

0 1,34
n® barras @ 6,3mm/m =2, = 4,3

_ 100
43
Logo a armadura é de @ 6,3 mm c/ 23 cm por metro. Para o célculo da armadura

S =23,3cm

total necessaria basta multiplicar o valor obtido por metro pelo respectivo véo da laje.
n2 barras = 1,80 x 4,3 = 8

Logo a armadura sdo 8 barras de 6,3 mm com espacamento de 23 cm.

5.5.2 CISALHAMENTO

Para a verificacdo do ELU de cisalhamento é preciso verificar se os esforcos aos qual
a escada estd submetida ndo ultrapassam os valores limites suportados pelas diagonais
tracionadas e as bielas comprimidas no concreto. Caso esse limite seja superado se torna
necessario aumentar a espessura da escada. Primeiramente é necessario o calculo das reacfes
de apoio da escada, como feito com as lajes, com as reacOes calculadas se compara o valor da
maior delas com os valores limites. As reagdes foram calculadas no item Erro! Fonte de
referéncia ndo encontrada., no diagrama de esforcos cortantes resultantes da combinacéo

altima.

5.5.2.1 Diagonais Tracionadas

O esforco ao qual as diagonais resistem é calculado abaixo.
Vear = [Tra * k * (1,2 + 40 % py)] * by, * d
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Onde:

0,7 % 0,3 * 3% 0,7 * 0,3 * /252 ,
" = 0,25 * " = 0,32MPa = 0,032kN /cm

k é uma constante cujo valor para armaduras corridas é dado multiplicando o d por

Trqg = 0,25 *

1,6.

Area de aco _ 5,56 1,23

= = = = 0,0053 < 0,02
Area de concreto por metro 100 = 13

P1

Logo
Vg1 = 10,032 1,6 * 0,09 = (1,2 + 40 = 0,0053)] * 100 * 0,09 = 91,23kN
Como o maior dentre as reagdes foi 26,0 kN entdo as diagonais resistem esforcos,

logo se dispensa o uso de estribos na laje.
5.5.2.2 Bielas Comprimidas

O calculo do esforgo suportado pelas bielas é dado por:
Vraz = 0,5 % g * feq x by, ¥ 0,9 % d

Onde a,; = 0,7 — Lok 0,7 — 25 = 0,575 > 0,5, adotando 0,5 se tem:
200 200

2,5
Vyaz = 0,5 % 0,5 * 14

)

* 100 x 0,9 * 0,097 = 389,73kN

Logo as bielas resistem a muito mais do que estdo submetidas.
5.6 ESTADO LIMITE DE SERVICO
5.6.1 MOMENTO DE FISSURACAO

NBR 6118:2014, item 17.3.1: “Nos estados-limites de servico as estruturas
trabalham parcialmente no estadio | e parcialmente no estadio Il. A separacéo entre esses
dois comportamentos é definida pelo momento de fissuragdo.”

Ele é calculado pela seguinte formula

Mr:a*fCt*Ic
Yt

Onde

a = 1,5 para se¢des retangulares;
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Ve = 12—3 = 6,5 cm, distancia do centro de gravidade para a fibra mais tracionada;

__bxh® _ 100%13?

I
¢ 12

= 18308,33 cm*, momento de inércia da secdo bruta;

fet = fetm = 0,3 % 3/fck2 = 0,3 * V252 = 2,56MPa = 0,256kN /cm?, resisténcia a

tracdo direta do concreto.
Logo
Y. = ax for x 1, _ 1,5 * 0,256 * 18308,33
" Ve 6,5

Os momentos maximos oriundos da combinacdo Ultima resultaram em valores acima

= 1081,6kNcm = 10,82kNm

do momento de fissuracdo, caracterizando assim tanto o vdo 01 quanto o vdo 02 como se¢des
fissuradas. Serdo efetuados os célculos das flechas no Estadio Il e a verificacdo das fissuras,
porém para isso € necessario a area de aco, logo esses calculos serdo mostrados apos a

obtencdo das armaduras.

5.6.2 Flechas
5.6.2.1 Flecha Imediata

A equacao para a flecha imediata para lajes, no caso escada, armada em uma direcao
com apoios que ndo restringem momentos, € a seguinte

5 gx*l*
= *
384 Eg* Iy

fo

Onde:
E.s = 24150MPa para C25;
q =p * Largura da escada = 8,11 * 1,80 = 14,59kN /m

Se tem
I =(Mr)3*1 +[1—<£)3*1]
eq Msd c Msd 11
=l _1e013 s 0t e
= = = 3
c= 12 12 ’ m
Sendo
b * x;;3 )
Iy :T‘F‘Ie * Ag * (d — xpp)

Onde
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a, * Ag 2*xbxd
X = 5 * | —1 4+ 1+m
s e

_E, 210000
%e = T 24000

Como esses célculos ja foram mostrados nas lajes serdo mostrados aqui apenas 0S

8,75

valores finais.
xnp = 0,0206m
I; = 3,48« 10~°m*
Ioq = 1,83 % 107*m*
fo=2,48mm

5.6.2.2 Flecha adicional diferida no tempo

E a flecha devido a fluéncia do concreto, com o passar do tempo devido aos
carregamentos a que a viga sofre a flecha aumenta, tornando assim necessério o célculo desse
aumento.

A flecha devido a fluéncia é dada multiplicando a flecha imediata por um fator que
tem o tempo como variavel. A equacdo é mostrada a seguir

ffluencia = Qg * fo
Onde

D)
F 7 1450%p

Adotando um tempo de escoramento de 14 dias se tem que
£(to) = 0,68%(0,996) * t,%32
£(14/30) = 0,68*(0,996'%/3%) x (14/30)%3% = 0,53
Sendo £(t) =2ep’ =0, sechegaa

2-0,53

=—FF=14
1+50%0 AT

ar
Logo
ffluencia = 1,47 2,48 = 3,65 mm

5.6.2.3 Flecha total
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E a soma da flecha imediata com a flecha devido a fluéncia do concreto. A flecha
total é de 6,13 mm.

5.6.3 Flechas Admissiveis
5.6.3.1Flecha para Aceitabilidade Visual

I, 1780
250 250
Como a flecha total deu menor, a flecha respeita 0 maximo permitido.

faam = =7,12mm

5.6.3.2 Flecha para Aceitabilidade Sensorial de Vibragoes

L, 1780
faam = = =9
350 350
Nesse caso especifico se considera somente as cargas acidentais, entdo a flecha que

sera comparada com a flecha mostrada abaixo.

! q
fo =;*fo =511" 2,48 = 0,92mm

Logo a flecha passou com folga nesse quesito.
5.6.4 Abertura de Fissuras

Para a verificacdo de abertura de fissuras deve ser considerada combinacéo frequente
de acBes. A abertura, w, € 0 menor entre os valores de w; e w,, dados no item 17.3.3.2 da
NBR 6118:2014. Essa abertura é comparada com o valor limite, para a obra em analise esse
valor é 0,3 mm. A abertura limite é obtida na tabela 13.4 da NBR 6118:2014 com a classe de

agressividade Il do local da obra. As equagOes que resultam nos valores de w; e w, sé@o as

seguintes:
@ " Osi " 3 * Os;
Wy = ———%—
! 12,5 * 771 Esi fctm
1) O ( 4
Wy =———*—=x*|—+ 45)
? 12'5 * 771 Esi Psi
Onde

@ é o didmetro da barra em analise;

7, € igual a 2,25 para barras nervuradas;
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o,; € a tensdo de tracdo no centro de gravidade da armadura considerada, calculada
no Estadio II, calculo este que pode ser feito com ae=15;

Ue * Msq freq * (d - xII)
III

Osi =

Eg; € 0o modulo de elasticidade do ago da barra considerada, de diametro @;

fetm € igual @ 0,3*f, */%;

psi € ataxa de armadura em relacdo a A.,;; , € a area da barra em analise sobre a area
critica corresponde a ela, como mostra a figura a seguir:

Figura 56 - Concreto de envolvimento da armadura

— T|5 ¢ —
! Reglde de envaldments
__ _Linha | e ereccccccceeoa ;‘ | -de ¢Im“ area A,
Mautra L
-
=75 % .
- - T,
b,
.l L]
i
. - L] - L] ..,_\_\_
.-"r: h T -
Armadura de pele "1"

racionacda da viga

Fonte: NBR 6118:2014, figura 17.3.
Com um x;; de 2,06 cm e com uma area critica dada por

Figura 57 - Area critica

8
L.N. al
3 &
: 3
- 2
e : £y =
o 9
Fonte: Elaborada pelo autor.
Se obteve

Agrit = 19692 mm?
oy = 270,21 MPa



112

ps; = 0,0062
w; = 0,181mm
w, = 0,394mm
O valor de w € 0,181 mm, que ainda é bem menor que o limite de 0,3mm. Logo a

laje esta segura com relacdo a abertura de fissuras.

5.7 DETALHAMENTO

Como as armaduras de ambos os lances da escada resultaram em valores muito
parecidos se optou por manter a mesma por toda a escada, com excecao da laje LE (laje entre
V9 e VE1) que foi calculada separadamente. Os comprimentos foram calculados diretamente
pelo desenho, obviamente respeitando os espacamentos e cobrimentos necessarios. A seguir
serdo a seguir os detalhamentos dos dois vaos, mais o detalhamento de LE. Lembrando que o
comprimento de ancoragem, 63 cm, € dado por 50 vezes o diametro da barra, 12,5 mm. E

todas as vigas possuem 40 cm de altura.
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Figura 58 - Detalhamento do véo 01.

26,3 ¢/ 23

VE2 {17
6,3 ¢/ 16
11 @12,5¢/18 C=195 7
132
V9 {1 VET gy © /
,m’b//"/
o~
411963 ¢/ 16 C=161 4, ad
153 270
W~
///
19
Fonte: Elaborada pelo autor.
Figura 59 - Detalhamento do vao 02.
@6,3 ¢/ 16
s s:j
/ °
™ 4 Y £ Y + + ] | !
L\\ @63 c/23
V9 0.1 VE1 M
1411 26,3 ¢/ 16 C=161 4, + —t f_;aa,?; c/ 23
= 5]
153 =1/ -

. ;
11 Hi?'ré’S VE2 01
. &, E—I
<5>~C o
‘?',}}
"'\-\.H‘H ?
155

Fonte: Elaborada pelo autor.
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6 CALCULO MANUAL DOS PILARES

Neste capitulo sera mostrado um exemplo de calculo para um dos pilares internos
(P8), um dos pilares de borda (P12) e um dos pilares de canto (P1).

Como mostrado no item 2.2.2 deste trabalho, o pré-dimensionamento segue as
prescricdes de dimensdes e areas minimas da NBR 6118:2014. Porém para o caso do pilar P8
esse pré-dimensionamento falhou e foi necessario alterar as dimensdes inicialmente
planejadas pois o dimensionamento do P8 néo foi possivel de ser realizado. Como o pilar P8
ndo participa do portico formado pela viga V2 (item 4), a alteracdo do dimensionamento do
P8 ndo modifica os esforgos e dimensionamentos relacionados com a V2.

6.1 DISTRIBUICAO DOS CARREGAMENTOS

Para se definir os carregamentos que atuam nos pilares, primeiramente, € necessaria
a obtencdo das cargas geradas pelas lajes que se apoiam nas vigas de interesse. Posteriormente
calcula-se as cargas que as vigas transmitem para os pilares, o que inclui, além da carga das
lajes, 0 peso préprio das vigas e das paredes sobre as mesmas. As cargas que as lajes do
pavimento tipo descarregam sobre as vigas ja foram calculadas no item 3.1.7.1. Restam
apenas 0s carregamentos das vigas da garagem, localizadas no piso térreo, descritas no item
6.2.

6.2 GARAGEM

Para a obtencdo dos pérticos, cujos valores de esfor¢cos normais e momentos fletores
serdo utilizados para o calculo dos pilares, se é necessario a obtencéo das cargas atuantes na
garagem, tendo em vista que sua planta de forma é diferente da forma do pavimento tipo. A
garagem se localiza no térreo e sua planta pode ser vista no item 2.2.1, porém a figura a seguir

ilustra melhor o que se é necessario para a obtencéo dos carregamentos.



Figura 60 - Planta esquematica da garagem

=T W2 =1 V2 P3 W2 P W2 P3 W2 =1 W2
"; " o ﬁ T % =
V11 V12 V18 Viz Vi1
=1 W W4 g W =5} W I:h; {E Ps
FaH Pg
vio V12 V15 V15 V12 ViD
- Vs F1oH V5 P11 VE by VE P10 V5 ; P
V7
ViD vi2 V15 // V15 V12 Vi
L13 /
e
va v / va va i
P12 F14‘§ P14 P13 P12
Ve
E
7
VE
V1D V12 V15 Vis viz2 ViD
Vs V5 4 W5 VE V5
Fay P10 P11[] P11 Hp1o H e
V10 V12 V15 V15 viz V10
V4 pah V4 V4 V4 Fa V4
Ps T Y = o -
A e
¥l T vie V12 v
vz V2 vz vz V2 V2
Ex z EET
1 ) P3 =) Pa & F

Fonte: Elaborada pelo autor.

As regibes listradas sobre as vigas na Figura 60 - Planta esquematica da garagem
representam a presenca de paredes. Logo as vigas que estdo nessa regido possuem, além do
carregamento de peso proprio, carregamentos gerados por essas paredes.

Foi adotado no pavimento térreo, nas regides de circulacdo de veiculos, contrapiso
armado em vez de lajes. E uma técnica muito utilizada nos projetos de edificacdes, pois esse
contrapiso se apoia diretamente no solo, diminuindo assim 0s carregamentos aos quais a

estrutura esta sujeita.
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H& ainda a presenca de trés lajes no pavimento térreo, a laje L15 e a laje LE ja
tiveram seus carregamentos calculados em itens anteriores desse trabalho, itens 3.1.7.1 e
Erro! Fonte de referéncia ndo encontrada. respectivamente. Porém a laje LG é uma laje
ndo antes vista, é a laje da guarita, e teve seu carregamento calculado como efetuado para as
outras lajes.

As demais vigas, cujas ndo delimitam nenhuma das lajes ou servem de apoio para as
paredes, terdo a carga acidental para garagens de 3 kN/m?2 adicionada em seu carregamento de
peso proprio.

Por fim, todos os carregamentos atuantes nas vigas foram calculados e adicionados
aos modelos de andlise estrutural para se obter os esforcos de cada pilar, exibidos nos itens
6.3,6.4 € 6.5.

6.3 PILAR DE BORDA - P12

6.3.1 Esforcos de 12 Ordem

O pilar P12 recebe parte dos carregamentos da viga V10 e da viga V8, entretanto a
viga V10 recebe um carregamento pontual gerado pela viga V6. Logo para a obtencdo dos

esforgos atuantes em P12 é necessario se determinar os esforgos nessas trés vigas.

6.3.1.1 Viga V6

Para se determinar os esforcos atuantes em V6 se fez necessaria a obtencdo das
reacOes geradas pelas lajes que se apoiam nela, que sdo a laje L10 e a laje L12, as reacOes
foram calculadas no item 3.1.7.1. Além do carregamento gerado pelo peso proprio e pela
parede suportada pela viga.

Como mostrado no item 3.1.7.1 a viga V6 possui dimens@es iguais a 17x40 cm, logo
o0 carregamento do peso préprio de V6 é dado por

PP = 1,4 % (0,17 * 0,40) * 25 = 2,38kN/m
E do peso da parede por
Pyarede = 1,4 % (0,20 * (2,80 — 0.4)) » 13 = 7,43kN /m

A tabela a seguir mostra os resultados finais obtidos.
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Tabela 24 - Carregamento gerado por V6

Causas Carregamentos | Somatdrio | Reacdo
[kN/m] [kN/m] [kN]

Laje L10 4,522

Laje L12 4,919 20,557 29,088

PP 2,380

PParede 7,426

Fonte: Elaborado pelo autor.

A reacdo final, que é o esforco transferido para V10, foi obtida multiplicando o
somatorio de carregamentos encontrados pelo comprimento efetivo de V6 e dividindo esse

valor por 2, tendo em vista que V6 é uma viga bi-apoiada.

6.3.1.2 Viga V10

A viga V10 recebe carregamentos das lajes L7, L10 e L12, além do carregamento
pontual da viga V6. Segue abaixo os diagramas obtidos do pértico que acomoda a viga € a
tabela com os valores utilizados para a determinacao dos mesmos, obtidos através do Ftool.
O carregamento do peso proprio de V6 é dado por
PP =1,4% (0,17 * 0,65) * 25 = 3,87kN/m
E do peso da parede por
Poarede = 1,4 * (0,20 * (2,80 — 0.65)) * 13 = 7,83kN /m

Tabela 25 - Reagdes V10

x x Carga Reacdo Reacéo x
Segm Iii/\éll:)e i al a2 E\fﬁiov FEIEE [k:II/Dm] Laje e Lee Ul Iif:gggq
gm. oy | [om] | fem] | fom] | S | Tk 5 11 [kN/m] | [kN/m] g[kN?m]
A C A+B+C
341 | 65 | 85 | 125 | 362 7,825 387 | L7 | 4071 15,765 11,964
b L10 | 1,465 13,159
655 | 65 | 125 | 15 683 7,825 3,87 11,964
L12 | 5,642 17,335

Fonte: Elaborado pelo autor.



Figura 61 - Carregamentos, Estado Limite Ultimo.

T e T T T T T T T T T e T T oy
muiﬁuTifivimumuuu uuumuuﬁ-ﬁfi"m‘iliﬁu
mulﬁuTII‘Ivuuumuuu uuuluuul‘l'rfﬁ'i"umiﬁu
RBRARRRR RN res 2WRRANRNNRARNRRRURARRNRNRRARRRC S e R xR RRRRRRRRN)
TTITTIIIT 3¢“IIT1r¢11111111111111 uuululuu‘i“rfifl ARRRRRRRN
R R B o o B e B i A R A A A R W R R B R B R

S L by A A
Fonte: Ftool, 2015.
Figura 62 - Diagrama esforcos normais, Estado Limite Ultimo.
T . 513
Fonte: Ftool, 2015.
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Figura 63 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite Ultimo.
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6.3.1.3 Viga V8
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A viga V8 recebe carregamentos das lajes L11 e L12. Segue abaixo os diagramas

obtidos do pdrtico que comporta a viga, e a tabela com os valores utilizados para a

determinacdo dos mesmos, obtidos através do Ftool.

O carregamento do peso proprio de V6 é dado por
PP =1,4+ (0,17 « 0,60) * 25 = 3,57kN/m

E do peso da parede por
parede = 1,4 * (0,20 * (2,80 — 0.60)) * 13 = 8,01kN/m

P

Tabela 26 - Reagdes V8

Vao Vao Carga PP ReagaTo Reégéo Reagao
Seg. | Livre h al a2 Efetivo HEIERG [kN/m] | Laje SRIE]E | e Garagem
[cm] [cm]| [em] |[cm] [cm] [kN/m] B [kN/m] | [kN/m] (kN/m]

A C A+B+C
a | 410| 60| 8,5/(18,0 437 8,01| 3,57|L12|17,040| 28,617 4,284
b | 595| 60| 18,0(18,0 631 8,01| 3,57|Ll11|41,092|52,671 4,284

Fonte: Elaborado pelo autor.



Figura 64 - Carregamentos, Estado Limite Ultimo
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Figura 65 - Diagrama esforcos normais, Estado Limite Ultimo
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Figura 66 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite Ultimo
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6.3.1.4 Esforcos de 1# Ordem

Para os pilares, os esforcos caracteristicos devem ser majorados conforme as
férmulas abaixo.
Ng=Vn*Vr*N
Mg =yn*xyr*xM

Onde y € o coeficiente de seguranca de 1,4 e 0 y,, € o coeficiente de correcdo devido
ao fato da menor dimensdo, 17 cm, ser menor que 0s 19 cm previstos na NBR 6118. O calculo
desse coeficiente é dado por:

¥n = 1,95 —0,05 % b

Onde b é a menor dimenséo do pilar.

Logo:

¥n =195-0,05%17 = 1,10
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Cada parcela de peso proprio foi calculada multiplicando a massa especifica do
concreto pelo volume ocupado no pavimento pelo pilar, lembrando que o pé direito possui
2,80 m, e majorados em 1,4. Como os esforcos das vigas e 0 peso proprio do pilar ja sdo de
calculo, basta soma-los e majora-los em 1,1. Os esforgos normais resultantes estdo exibidos

na tabela a seguir. Vale ressaltar que P12 possui 30 cm como maior dimensdo em todos 0s

andares.
Tabela 27 - Esforgos normais do P12 (kN)
Pavimentos V8 V10 PP | Total=V8+V11+PP Total*1,1
N 4°Pavi. 49,30 | 137,60 5,00 191,9 211,09
N 3°Pavi. 110,70 | 273,10 | 10,00 393,8 433,18
N 2°Pavi. 168,20 | 408,20 | 15,00 591,4 650,53
N 1°Pavi. 221,90 | 542,80 | 20,00 784,7 863,16
N Térreo 267,30 | 676,80 | 25,00 969,1 1066,00
N Baldrame | 27910 | 759,90 | 26,42 1065,42 1171,96
Fonte: Elaborado pelo autor.
Adotando o eixo x paralelo a maior dimensao do pilar, tem-se a orientacdo exibida na
a sequir.

Figura 67 - Orientacdo P12
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Logo 0 momento em x para P12 é o causado pela viga V8 e 0 momento em relagéo a

y € 0 gerado por V10, conforme a tabela a seguir. Os momentos provenientes das vigas ja

estavam majorados em 1,4, bastando, portanto, majora-los em 1,1.

Tabela 28 - Momentos fletores

Topo Base
Momento 1.4*Mk |1.1*1.4*Mk Momento 1.4*Mk | 1.1*1.4*Mk
M1x 42Pavi. [kNm] 27,6| 30,36 M1x 42Pavi. [KNm] 26,1| 28,71
M1x 32Pavi. [kNm] 23,2 25,52 M1x 32Pavi. [kKNm] 22,0 24,20
M1x 22Pavi. [kNm] 21,0/ 23,10 M1x 22Pavi. [KNm] 19,3| 21,23
M1x 12Pavi. [kNm] 17,9 19,69 M1x 12Pavi. [kNm] 15,5 17,05
M1x Térreo [kNm] 9,5 10,45 M1x Térreo [kNm] 7,2 7,92
M1x Baldrame [kNm] 2,8 3,08 M1x Baldrame [kNm] 0,0 0,00
M1y 42Pavi. [kNm] 0,5 0,55 M1y 42Pavi. [kNm] 0,5 0,55
M1y 32Pavi. [kNm] 0,5 0,55 M1y 32Pavi. [kNm] 0,5 0,55
M1y 22Pavi. [kNm] 0,4 0,44 M1y 22Pavi. [KNm] 0,4 0,44
M1y 12Pavi. [kNm] 0,4 0,44 M1y 12Pavi. [kNm] 0,4 0,44
M1y Térreo [kKNm] 0,3 0,33 M1y Térreo [kNm] 0,2 0,22
M1y Baldrame [kNm] 0,7 0,77 M1y Baldrame [kNm] 0,0 0,00

6.3.2 Imperfeicdes geométricas locais

Fonte: Elaborado pelo autor.

Porém ha valores minimos de momentos de primeira ordem que devem ser

respeitados em funcdo das imperfeicbes geométricas locais. Sendo que esses momentos séo

dados por:

Mg min = Ng * (0,015 + 0,03 * h)

Seguem os resultados obtidos.
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Tabela 29 - Momentos minimos de 12 ordem

Direcao | Pavimento | Nd [kN] | h [cm] ;\I:Il:lnr:}
40 211,09 17| 4,24
30 433,18 17 8,71
20 650,53 17 13,08
X 10 863,16 17| 17,35
Térreo 1066,00 17 21,43
Baldrame | 1171,96 17| 23,56
49 211,09 30 5,07
30 433,18 30 10,40
20 650,53 30 15,61
Y 10 863,16 30 20,72
Térreo | 1066,00 30| 25,58
Baldrame | 1171,96 30| 28,13

Fonte: Elaborada pelo autor.
6.3.3 Esbeltez

Para o calculo da esbeltez primeiramente se deve encontrar o0 comprimento
equivalente que é dado por:

les{lo-ll-h

Sendo [, a distancia entre faces internas, pé direito descontado altura da viga que se
apoia; h a dimenséo do pilar correspondente ao plano de acgdo, altura em relacdo ao eixo em
analise; | a distancia entre eixos das vigas que lhe ddo suporte.

Para o pilar no quarto pavimento na dire¢éo x:

(280 — 60) + 17 = 237cm .
Lex S{ 280cm =

Lembrando que | é igual para todos os pilares e possui valor de 2,8 m, com excecéao

ex = 237cm

da regido do baldrame que possui 0,8m. Os demais resultados, tanto dos outros pavimentos

quanto para a dire¢do y sao mostrados a segulir.



Tabela 30 - Comprimento equivalente
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. Alt. viga lo, Alt. viga Loy h, Loy
Pavimento [ [cm] em X [em] h, [cm] | Loy [cm] | emy [cm] cm] (cm]
[cm] [cm]

40 280 60 220 17 237 65 215 30 245

39 280 60 220 17 237 65 215 30 245

29 280 60 220 17 237 65 215 30 245

19 280 60 220 17 237 65 215 30 245
Térreo 280 60 220 17 237 65 215 30 245
Baldrame 80 60 20 17 37 65 15 30 45

Fonte: Elaborada pelo autor.

O indice de esbeltez é dado por:

l
A=3,46 * —

h

Onde h é altura da secdo do pilar em relacdo ao eixo em analise. Logo para o quarto

pavimento em relacdo ao eixo X essa altura é igual a 17 cm. Os valores encontrados sdo

mostrados na tabela a seguir.

Tabela 31 - indices de esbeltez

Pavimento lex [em] | Ay [em] | A X | lgy [cm] | By [cm] | Ay
40 237 17 | 482 | 245 30 | 283

3¢ 237 17 | 482 | 245 30 | 283

20 237 17 | 482 | 245 30 | 283

10 237 17 | 48,2 245 30 | 283
Térreo 237 17 | 482 | 245 30 | 283
Baldrame 37 17 7,5 45 30 5.2

Fonte: Elaborada pelo autor.
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6.3.4 Esbeltez Limite

A NBR 6118:2014, no item 15.8.2, define um valor limite de esbeltez, logo se faz
necessario a verificacdo da esbeltez nos dois eixos, X e y. A norma define que valor minimo é
35, qualquer excentricidade abaixo dele gera momentos de segunda ordem que podem ser
desconsiderados.

Como se pode observar na ultima tabela, todos os valores obtidos para 0 eixo y e
para o baldrame em x sdo menores que 35, logo serdo calculados somente 0s momentos de
segunda ordem para 0 eixo x com excecdo do baldrame.

O valor limite pode ser obtido a partir da equagéo a seguir.

25+ 12,5+ 1/,
Ay = = ,onde 35 < \; <90
b

Onde e; € a excentricidade inicial, obtida pela relagdo M,/N; Onde |[Ma| é maior
momento de primeira ordem, [Mb| é o menor e N é o esforco axial.

h é a altura correspondente ao plano de acéo;

Quando Ma e Mb forem menores que 0 momento minimo tem-se que a; = 1. Caso

contrario a,, € dado por:

M,
@y =0,6+04%77> 04

a

Para Ma e Mb em faces paralelas, quando as faces sdo contrarias o sinal é negativo.

Tabela 32 - a,
X y

Pavi. Ma Mb | M min o Ma Mb | M min o

[kNm]| [kNm] | [kNm] o [kNm] [ [kKNm] | [kNm] g
49 30,36 28,71 4,241 0,4(0,55 0,55 5,07 1,0
30 25,52 24,20 8,71| 0,4/0,55 0,55 10,40 1,0
20 23,10 21,23 13,08| 0,4(0,44 0,44 15,61 1,0
10 19,69 17,05 17,35| 0,4|0,44 0,44 20,72 1,0
Terreo | 1045 7,92] 21,43] 1,0[033 [022 [2558 1,0
Baldrame | 308| 0,00| 23,56 1,0(0,77 [0,00 |2813 1,0

Fonte: Elaborada pelo autor.

Os resultados de A\ estdo exibidos na tabela a seguir. Caso A < A;, 0 momento de

segunda ordem existe, mas pode ser desprezado.
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Tabela 33 - Excentricidades limites

hx Considerar
Pavi. Nd [kN] A X ap |elx[cm] A 1x | momento de 22
[cm]
ordem?

42 211,09 48,2 0,4 14,38 17 88,94 Nao

39 433,18 | 48,2 | 0,4 5,89 17 | 73,33 Nao

29 650,53 | 48,2 | 0,4 3,55 17 | 69,03 Ndo

19 863,16 | 48,2 | 0,4 2,28 17 | 66,69 Nao
Térreo | 1066,00 | 48,2 | 1,0 2,01 17 | 35,00 Sim
Baldrame | 1171,96 | 7,5 1,0 2,01 17 | 35,00 Nao

Fonte: Elaborada pelo autor.
6.3.5 Momentos de 22 ordem

Devido a sua esbeltez e aos esforcos pelos quais o pilar estd submetido, podem surgir
deformacbes devido a flexdo. Tais deformacgdes resultam em excentricidades que geram
momentos extras, conhecidos como momentos de segunda ordem. Esses momentos de
segunda ordem sdo maximos em uma secdo intermediaria do pilar e podem existir nas duas
direcdes principais do pilar.

O momento de segunda ordem € dado através do Método do pilar-padrdo com
curvatura aproximada.

- 1,° 0,005
= k —r —

2d =74 710 (9 —0,5) *h

Onde

__Na >
b*h* feq

Como visto anteriormente somente no térreo 0 momento de segunda ordem deve ser

P 0,5

considerado. Logo para o térreo

1066,0
Y, = & - 1,17 > 0,5
17 % 30 = ﬁ
2,377 0,005

M,y = 1066,0 *

= 10,54kN
10 (1,17-05)%0,17 m



128

6.3.6 SituacOes de célculo

Pilares de extremidade podem ser calculados partindo do pressuposto que estdo
sujeitos a flexdo composta reta. Por esse motivo, se deve selecionar 0s momentos maximos
para cada direcdo e encontrar o valor de armadura correspondente. Ao final, adota-se a maior
area de aco entre as duas situac@es. A primeira situacdo de célculo serd a com 0 momento em
X € 0 esforco normal, a segunda serd com 0 momento em y e o esforco normal e a terceira sera
com o esfor¢co normal e momento resultante da soma de a;,*Ma com 0 momento de segunda
ordem.

Esses esforgos centrais iniciais, a;*Ma, sdo mostrados na tabela a seguir.

Tabela 34 - a,*Ma

X y

Pavi. Ma ap*Ma | Ma ap*Ma

[kNm] | %* | [kNm] |[kNm]| ®? | [kNm]
42 30,36 | 0,4 12,14 | 0,55 | 1,0 0,55
3¢ 25,52 | 0,4 10,21 | 0,55 | 1,0 0,55
20 23,10 | 0,4 9,24 | 0,44 | 1,0 0,44
e 19,69 | 0,4 7,88 | 0,44 | 1,0 0,44

Térreo | 10,45 | 1,0 10,45 | 0,33 | 1,0 0,33
Baldrame | 3,08 1,0 3,08 0,77 1,0 0,77
Fonte: Elaborada pelo autor.
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A tabela mostrada a seguir mostra 0s momentos maximos para cada se¢ao e a situacao critica.

Tabela 35 - Situacdes de calculo, momentos em kKNm.

12 ordern | Momento | Maior entre |~ 2° Soma Maior -
payi. | EiX0 | Seao Minimo | (A)e (B) | ordem entre topo, | Situagéo de
Al (A) (C) + (D) | centroe calculo

(B) ©) (D) base
Topo | 30,36 30,36 0 30,36 ]
X |Centro| 12,14 4,24 12,14 0 12,14 30,36 Nsﬂ'dz_l;él;g'\'
40 Base 28,71 28,71 0 28,71 ’
; Topo 0,55 5,07 0 5,07 ~
Y |Centro| 0,55 5,07 5,07 0 5,07 5,07 Nd=211,1 kN
Md=5,07
Base 0,55 5,07 0 5,07
Topo | 25,52 25,52 0 25,52 B
X |Centro| 10,21 8,71 10,21 0 10,21 25,52 N:A';_?’;’S’ZSEN
c Base 24,20 24,20 0 24,20 i
- Topo 0,55 10,40 0 10,40 _
Y |Centro| 0,55 10,40 10,40 0 10,40 10,40 NEStERS2
Md=10,40
Base 0,55 10,40 0 10,40
Topo | 23,10 23,10 0 23,10 _
X |Centro| 9,24 13,08 13,08 0 13,08 23,10 N:A'dG_SZOjlgN
o Base 21,23 21,23 0 21,23 ’
- Topo 0,44 15,61 0 15,61 ~
Y |Centro| 0,44 15,61 15,61 0 15,61 15,61 Nd=650,5 kN
Md=15,61
Base 0,44 15,61 0 15,61
Topo | 19,69 19,69 0 19,69 _
X |Centro| 7,88 17,35 17,35 0 17,35 19,69 N:A'dS_GféZG';N
- Base 17,05 17,35 0 17,35 ’
- Topo 0,44 20,72 0 20,72 _
Y |Centro| 0,44 20,72 20,72 0 20,72 20,72 N&'d8_623627';N
Base 0,44 20,72 0 20,72 o
Topo | 10,45 21,43 0 21,43 ~
X |Centro| 10,45 21,43 21,43 10,54 31,97 31,97 N‘ﬁ?gi'g;'\'
Teérr Base 7,92 21,43 0 21,43 o
erreo Topo | 0,33 25,58 0 25,58 Nd=1066.0 kN
Y |Centro| 0,33 25,58 25,58 0 25,58 25,58 |\Z d_25'58
Base 0,33 25,58 0 25,58 e
Topo 3,08 23,56 0 23,56 _
X | Centro 3,08 23,56 23,56 0 23,56 23,56 N(;iizg'gekl\l
Bald Base 0,00 23,56 0 23,56 o
aid. Topo | 0,77 28,13 0 28,13 Nd=1172.0 kN
Y |Centro| 0,77 28,13 28,13 0 28,13 28,13 |\Z .
Base 0,00 28,13 0 28,13 i

Fonte: Elaborada pelo autor.
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6.3.7 Armadura Longitudinal
6.3.7.1 Abacos

Para o calculo da armadura longitudinal seréo utilizados os abacos desenvolvidos por
Pinheiro (2009), onde se obtém valores que séo utilizados para o calculo de armaduras
simetricas.

Os abacos séo divididos por nimero de barras, 4, 6, 8 ou 20, e pelas relaces:

d d
he Ty

Onde d’ ¢ a distancia de uma barra de canto até a borda do pilar. E os h sdo as alturas
do pilar em relacdo a cada eixo.

Definido o nimero de barras e encontrando as duas relacdes é necessario calcular

alguns dados de entrada para a utilizacdo do abaco. Primeiro sera calculado o valor de 1/, e

como cada flexdo serd calculada separadamente, esse valor serd usado juntamente com u,
para se encontrar uma armadura e com g, para se encontrar a outra. O maior w sera utilizado

para calcular a armadura. Os dados de entrada sdo dados por:
— Nd
- Ac * fea
Mgy
T A fearh

Calculando o valor de d’ supondo uma barra de 20,0 mm:

%

U

1) 2,00
d'=C+®t+z=3+0,63+7=4,63cm

Os abacos fornecem os valores de w que sdo utilizados para o calculo das armaduras
atraves da seguinte equacao:

w * Ac *fcd
* fyd

Os abacos foram calculados para relagdes d'/h multiplas de 5: 0,05; 0,10; 0,15; 0,20;
0,25. Para valores intermediarios pode-se adotar o abaco cujo d’/h seja imediatamente
superior ao calculado. Para valores que resultarem em relagdes maiores que 0,25 foram feitas

extrapolagGes com os abacos de 0,20 e 0,25 para se chegar ao valor desejado.
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Serdo mostrados apenas os abacos utilizados com os valores definitivos de w, devido
ao grande numero de w encontrados e utilizados no processo. A seguir serdo mostrados 0s

resultados obtidos para cada andar com sua respectiva situacao critica de calculo.

Tabela 36 - Dados de entrada nos abacos e w encontrados

. . , . < Ac Nd Md
Pavi. Direcdo | d'[cm] | h[cm] | d'/h Abacos [cm?] [kN] 1% (KNm] u w

49 0,27 9A e 19A 211,09 | 0,23 | 30,36 0,20| 0,55

32 0,27 S9A e 19A 433,18 | 0,48 | 25,52 0,16| 0,36

29 0,27 | 9A, 9B, 19A e 198 650,53 | 0,71| 23,10 0,15| 0,46

12 X 17 0,27 9B e 19B 863,16 | 0,95| 19,69 0,13| 0,57
Térreo 0,27 8B el 8B 1066,00| 1,17| 31,97| 0,21| 1,15
Baldrame 0,27 8B e 18B 510 1171,96| 1,29 | 28,56 0,15| 1,00
49 4,63 0,15 9A e 19A 211,09 | 0,23 5,07 0,02| 0,00

32 0,15 S9A e 19A 433,18 | 0,48 | 10,40 0,04 0,00

20 0,15| 9A, 9B, 19A e 198 650,53 | 0,71| 15,51 0,06| 0,00

y 30

19 0,15 9B e 19B 863,16 | 0,95| 20,72 0,08| 0,35
Térreo 0,15 8B el 8B 1066,00| 1,17 | 25,58 0,09| 0,62
Baldrame 0,15 8B e 18B 1171,96| 1,29 28,13| 0,10| 0,76

Fonte: Elaborada pelo autor.

Com o maior dos valores de w se chega a maior armadura necessaria por pavimento.
Apos isso se adotou uma armadura, com o nimero correspondente de barras do abaco, que
resultasse em uma armadura efetiva proxima da armadura calculada. Vale ressaltar que para
pilares o diametro minimo das barras deve ser de 10 mm e o diametro maximo é de b/8, onde

b é a menor dimensdo do pilar, logo

170
T = 21,25mm

Segue a tabela com as armaduras finais obtidas.
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Tabela 37 - w adotados e armaduras resultantes

Pavimento [CA;‘T(]:Z] fcd [MPa] | fyd [MPa] | maiorw | Ast[cm?] | Asadotada |As ef [cm?]
4 0,55 11,51 |6 ¢ 16,0mm| 12,06
30 0,36 7,546 ¢ 16,0mm 12,06
20 046 963|6 ¢ 16,0mm 12,06

510 17,86 434,78 ’ 4

L 0,57 11,63 |6 ¢ 16,0mm| 12,06
Térreo 1,15 24,08 |8 ¢ 20,0mm 25,13
Baldrame 1,00 20,9418 ¢ 20,0mm 25,13

Fonte: Elaborada pelo autor.

6.3.7.2 Detalhamento
6.3.7.2.1 Armadura Minima

A armadura minima é dada por:
Ng
Agmin = 0,15 * — > 0,004 * A,
yd
Resultando em:

Tabela 38 - Armaduras minimas

Pavimento | fyd [MPa] | Nd [kN] | Ac [cm?] | Asmin [cm?] | As ef [cm?]
42 211,09 2,04 12,06
3¢ 433,18 2,04 12,06
209 434,78 650,53 510 2,24 12,06
12 863,16 2,98 12,06
Térreo 1066,00 3,68 25,13
Baldrame 1171,96 4,04 25,13

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo todas as armaduras efetivas respeitam o valor minimo.
6.3.7.2.2 Espagamento maximo entre eixos

Deve ser inferior a 400 mm e 2b, onde b é a menor dimensao do pilar.

40cm
<
CLmix = {2 «17 = 34cm
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O espacamento efetivo méximo € obtido diminuindo da maior dimensdo do pilar os
cobrimentos e o didmetro das armaduras. Sendo que essa distancia é dividida pelo nimero de

divisbes geradas pelas barras centrais.

h—2*c—2*®t—2*%

€er = .~
ef divisOes geradas

Sendo que esse numero de barras € igual as barras de uma das faces, ou seja, metade
das barras do pilar. Os valores de cobrimento, 3 cm, @, que é de 0,63 cm e 0 h, que é a maior
dimensdo do pilar, que é de 30 cm, séo iguais para todos 0s pavimentos.

Para o quarto pavimento tipo se tem

30—2%x3—2%0,63—1,25
Cof = 5 = 10,75 cm

Segue uma tabela com os valores obtidos:

Tabela 39 - Espacamento efetivo, e,

Sevimenie | 6 [ n2 barras em | DivisOes geradas o,
uma das faces pelas barras

40 1,60 3 2 10,57
30 1,60 2 10,57
20 1,60 3 2 10,57
12 1,60 3 2 10,57
Térreo 2,00 4 3 6,91
Baldrame 2,00 4 3 6,91

Fonte: Elaborada pelo autor.

Todos o0s espagamentos estédo respeitando o valor limite de 34 cm.

6.3.7.2.3 Espagamento minimo entre faces

Segundo o item 18.4.2.2MBR 6118:2014:
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“O espacamento minimo livre entre as faces das barras longitudinais, medido do
plano da secéo transversal, fora das regides de emendas, deve ser igual ou superior ao maior
dos seguintes valores:

- 20 mmm;

- didmetro da barra, do feixe ou da luva;

- 1,2 vez a dimensdo maxima do agregado graudo.”
Ou seja

20 mm
S, = 1)
1,2d,p5 = 1.2 %19 = 22,8 mm (brita 1)

Logo como a maior armadura é 20 mm, o espacamento minimo para todos os
pavimentos € dado por

s, = 2,28cm

sendo o espacamento vertical dado por

SL=eL—25

E o horizontal dado por

)
sL=b—2*c—2*®t—25

Sendob =17 cm, c=3cme @, =6,3 mm para todos os pilares, se chegou a tabela a

sequir.
Tabela 40 — Espacamentos

Pavimento [mQ)m] SL[C\::;T ‘ Sfc:’]r'
40 16,0 8,97 8,14
3¢ 16,0 8,97 8,14
28 16,0 8,97 8,14
e 16,0 8,97 8,14
Térreo 20,0 4,91 7,74
Baldrame | 20,0 4,91 7,74

Fonte: Elaborada pelo autor.
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Logo tanto verticalmente quanto horizontalmente P12 esti respeitando o valor

minimo em todos 0s pavimentos.
6.3.7.2.4 Taxa de armadura limites

A taxa de armadura é dada pela relagdo area de aco pela area de concreto, que possuli
valores que devem ser respeitados, esses valores sdo mostrados a seguir.

0 _AS
0,4/0Spl—A—S8%

(o

Esse valor maximo também se aplica para as regides de emenda. Caso esse critério
ndo seja atendido apenas nas regides das emendas, um traspasse em duas se¢Oes pode ser

efetuado. As taxas obtidas sdo mostradas na tabela a seguir.

Tabela 41 - Taxa de armadura

Pavimento Ac [cm?] Asef [cm?] ol (%)
40 12,06 2,36
32 12,06 2,36

20

510 12,06 2,36
= 12,06 2,36
Térreo 25,13 4,93
Baldrame 25,13 4,93

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo todos os valores respeitam os valores limites, porém para o térreo e o baldrame

a emenda devera ser realizada em duas se¢des.
6.3.7.2.5 Comprimento de traspasse
Na emenda de barras certos comprimentos devem ser respeitados para uma

transmisséo de esforgos adequada. Para emendas por traspasse, conforme dado no item 9.5.2.3

da NBR 6118:2014, o comprimento que deve ser respeitado é dado por

0.6,
loc = lpnec 2 lOcmin = 15¢
200 mm
Onde
Ascal
lb,nec = Qo¢lp e = lb,min

s,ef
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Sendo
afl = 1
0.31, o, f
d
lpmin =9 100, I, = TLfL
100 mm bd

fra = 771772773fctd,inf

1,0 para barras lisas (CA25)
N = 1.4 para barras entalhadas (CA60)
2.25 para barras de alta aderéncia (CA50)

. {1,0 boa aderéncia
2 0.7 ma aderéncia

1,0 para @, < 32 mm
r]3 = 132 - Q)L
100 para @; > 32 mm

A norma orienta que quando as barras possuem diametros diferentes, o comprimento
de traspasse deve ser calculado pela barra de maior diametro.
Com
/252

1.4

fra =225x1%1%0.7 0.3 * = 2.885 MPa

E sendo f,,=434,78 MPa, se chegou a tabela mostrada a seguir, com os resultados

obtidos para o comprimento de traspasse.

Tabela 42 - Comprimentos de traspasse

b lb,nec .
Goacio e loc,min loc
aior fyd fbd Ib AS'[2 As ezf oy Ibnec [cm] [cm]
¢ [mm]| [MPa] |[MPa] | [cm] | [cm?] | [cm?] [cm]
39-42 16,0 60,28 | 11,51| 12,06 1,0| 56,57 36,17 | 56,57
29-32 16,0 60,28 9,63 | 12,06 1,0| 48,14 36,17 | 48,14
434,78 | 2,89

19-2¢ 16,0 60,28 | 11,93| 12,06 1,0| 59,65 36,17| 59,65
Térreo-12 20,0 75,35| 24,08| 25,13 1,8| 72,61 45,21 72,61

Fonte: Elaborada pelo autor.

Devido ao comprimento de apenas 80 cm do baldrame, ndo foi calculada a ligagéo

entre ele e o térreo, isso é possivel pelo fato das armaduras serem as mesmas.
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6.3.8 Armadura Transversal

A armadura transversal escolhida foi a minima permitida pelo a¢o que foi escolhido

para a obra, 0 CA50, onde o seu diametro é de 6,3 mm. Ja seu espacamento € dado por:

20 cm
s; < {menor dimensao do pilar = 17 cm
12+ 0

Os espagamentos obtidos foram:
Tabela 43 - Espacamentos

Pavimento @ [mm] st [cm]
49 16,0 17
30 16,0 17
29 16,0 17
1° 16,0 17
Térreo 20,0 17
Baldrame 20,0 17

Fonte: Elaborada pelo autor.

6.3.8.1 Estribos suplementares

Quando as dimensdes de um pilar s&o muito grandes, as barras longitudinais podem
flambar e serem expulsas da se¢do do concreto, tornando assim necessario o0 uso de estribos
complementares. A distancia entre a barra longitudinal e o ramo do estribo mais proximo deve
respeitar um valor limite, caso contrario se torna necessario o uso de estribos complementares.

A distancia méaxima entre uma barra e o ramo do estribo é dada por:

20* @, =20%0,63 =12,6cm

O item 18.2.4 da NBR 6118:2014 especifica que os estribos poligonais garantem a
contra flambagem de até 3 barras longitudinais, contando com a do vértice, situadas no
maximo a distancia de 20¢, do canto. Todas as demais barras longitudinais necessitam de
protecdo adicional contra flambagem, que pode ser por estribo suplementar ou gancho,

conforme exibe as figuras a seguir.



Figura 68 - Protecdo contra Flambagem das barras
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Fonte: NBR 6118:2014, item 18.2.4.

Figura 69 - Detalhe da barra com gancho
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Fonte: NBR 6118:2014, item 18.2.4.

Tabela 44 - Estribos complementares

ZPavimento (0) n? barras em | Divisdes | Dist. Barra mais
[cm] uma face geradas | afastada [cm]
40 1,60 3 2 12,0
30 1,60 3 2 12,0
20 1,60 3 2 12,0
10 1,60 3 2 12,0
Térreo 2,00 4 3 6,00
Baldrame 2,00 4 3 6,00

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo ndo sdo necessarios estribos suplementares em nenhum dos pavimentos.
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7.1.1 Verificacdo por envoltoria

Para verificar se as situacbes de calculo escolhidas foram suficientes para
proporcionar a seguranca necessaria, a NBR 6118:2014 estipula uma verificacdo por
envoltoria.

O item 11.3.3.4.3 da norma estabelece que o dimensionamento adotado deve resistir

a envoltéria dos momentos minimos de 1% ordem. Essa envoltéria é dada pela seguinte

2 2
M 1d,min,x M 1d,min,y
— ) | —=2 ) =1
M 1d,min,xx M 1d,minyy

Para o pilar P12, no nivel térreo, tem-se que M1d,min,xx = 21.43 kNm e M1d,min,yy

equacao:

= 25.58 kNm, conforme calculado no item 6.3.2.
Ja o item 15.3.2 da norma determina que o dimensionamento adotado também deve

resistir a envoltdria dos momentos minimos de 22 ordem, dados pela equacéo abaixo.

<Md,t0t,min,x )2 N <Md,tot,m1'n,y )2 _q
Ma tot,min,xx Mg tot,min,yy

Para o pilar P12, no nivel térreo, tem-se que Md,tot,minxx = 31.97 kNm e
Md,tot,min,yy = 25.58 kNm, onde estes valores sdo obtidos pela soma do momento minimo
de 12 ordem com 0 momento de 2 ordem.

Além disso, o item 15.8.3.3.5 solicita que o dimensionamento adotado resista aos

esforcos nas extremidades (topo e base) e na secdo intermediaria.

Para o P12, nivel térreo, tem-se:

Topo: Mx =10.45, My = 0.33
Intermediaria: Mx = 10.45 (12 ordem) + 10.54 (22 ordem) = 20.99 , My = 0.33
Base: Mx=7.92, My=0.33

Deste modo, o dimensionamento adotado deve possuir uma envoltdria resistente que
engloba as duas envoltorias e os trés pontos referentes a secdo do topo, base e intermediaria.

Para calcular a envoltéria que o dimensionamento resiste o item 17.2.5 permite
utilizar o momento fletor resistente de duas flexdes compostas retas, conforme a equacéo a

sequir.



1,2
<MRd,x ) <
+
MRd,xx
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Onde os valores de MRd,xx e MRd,yy sdo obtidos pelo uso inverso dos abacos,

partindo da armadura e se chegando a w. Considerando que o dimensionamento do P12 no

nivel térreo resultou em 8 barras de 20,0mm, tem-se uma area de aco efetiva de 25.13 cmz2.

Utilizando a formula do w, obtém-se que w = 1.20. Utilizando o &baco 8B e 18B, obtém-se

que ux=0.23 quando uy=0, resultando em MRd,xx = 35.87 kNm. Ja quando ux=0, obtém-se

um uy=0.26, resultando em MRd,yy=71.85 kNm.

Plotando as 3 envoltdrias e os 3 pontos de solicitacdes no topo, intermediério e base,

obtém-se a figura abaixo:

My [kNm]

Figura 70 — Envoltdria P12

100

80

60

40

-40

-60

-80

-100

Mx [kNm]

Fonte: Elaborada pelo autor.

#— Secdes

—— M1d,min

M2d,min
Md,res

Nota-se que a envoltoria resistente engloba as envoltérias minimas de primeira e

segunda ordem, assim como as solicitacdes da secdo do topo, base e intermediario, garantindo

0 correto dimensionamento.



141

7.2 PILAR INTERNO - P8

7.2.1 Carregamentos e esforcos

O pilar P8 recebe parte dos carregamentos da viga V4 e da viga V16, entretanto a
viga V4 recebe um carregamento pontual gerado pela viga V15 e a viga V16 recebe um
carregamento pontual da viga V1. Logo para a obtencdo dos esforcos atuantes em P8 é

necessario se determinar os esfor¢os nessas quatro vigas.

7.2.1.1 Viga V7

A viga V7 transmite um carregamento pontual para a viga V15. Para se determinar
os esforgos atuantes em V7 se fez necessaria a obtencdo da reacdo gerada pela laje L13 que se
apoia nela, reagdo essa calculada no item 3.1.7.1 assim como as reagdes das demais lajes.
Porém é necessario adicionar a esse valor o peso proprio da viga, que como mostrado no item
2.2.2 possui dimens0es iguais a 17x40 cm, e 0 peso da parede que se apoia em V7.

O carregamento do peso proprio de V7 é dado por

PP = 1,4 % (0,17 % 0,40) = 1 * 25 = 2,38kN/m
E do peso da parede por
Poarede = 1,4 % (0,20 * (2,80 — 0.4)) x 1 * 13 = 8,74kN/m
A tabela a seguir mostra os resultados finais obtidos.

Tabela 45 - Carregamento gerado por V7

Causas Carregamentos | Somatdrio | Reacdo
[kN/m] [kN/m] [kN]

Laje L13 8,537
19,653 27,808

PP 2,380

PParede 8,736

Fonte: Elaborada pelo autor.

7.2.1.2 Viga V9

O célculo de V9 foi realizado de maneira analoga ao célculo de V7.
A tabela a seguir mostra os resultados finais obtidos.



7.2.1.3 Viga VE

Tabela 46 - Resultados finais obtidos

Causas Carregamentos | Somatdrio Reagdo
[kN/m] [kN/m] [kN]
Laje L13 8,537
Laje LE 5,078
24,731 34,994
PP 2,380
PParede 8,736

Fonte: Elaborada pelo autor.

O célculo de VE foi realizado de maneira analoga ao calculo de V7 e V9. Lembrando
que o carregamento oriundo da escada foi mostrado no item Erro! Fonte de referéncia nao

encontrada. e é de 26,1 kN/m.

A tabela a seguir mostra os resultados finais obtidos.

Tabela 47 - Resultados finais obtidos

Causas Carregamentos | Somatorio | Reagdo
[kN/m] [kN/m] [kN]
Laje LE 5,078
Escada 26,100 33,558 47,485
PP 2,380

Fonte: Elaborada pelo autor.

7.2.1.4Viga V15

A viga V15 recebe carregamentos vindos da laje L8, L9, L11, L13 e LE. Além de
duas cargas pontuais, uma vinda de V7, uma vinda de V9 e outra oriunda de VE. Devido aos
diferentes carregamentos que V15 esta sujeita, ndo ha simetria entre eles, ela foi dividida em

quatro seguimentos.



Tabela 48 — Reacdes V15

Vao h Vao Carga pp Reagdo | Reacdo | Reagao
Seg. | Livre [em] al | a2 |Efetivo| Parede [KN/m] Laje | dalaje | Tipo |Garagem
[cm] [cm] |[cm]| [ecm] | [kN/m] [kN/m] | [kKN/m] | [kN/m]
= L8
2ad 341| 65| 8,5|19,5 358 559| 2,76 4,071 21,363 4,582
a’=d’ L9 | 5,599
2 L11| 9,926 21,620
b’ 655| 65/19,5| 8,5 694 559| 2,76 23,114
33,040
b” L13 | 11,421
L11
c 9,926 33,040 23,114
L13 | 11,421
I 655| 65| 8,5|19,5 672 559| 2,76|L11| 9,926 21,620| 11,694
LE
c” 2,877 24,497 | 14,571
L11| 9,926
Fonte: Elaborada pelo autor.
Figura 71 - Carregamentos, Estado Limite Ultimo.
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Figura 72 - Diagrama de esforgos cortantes, Estado Limite Ultimo.
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Os esforcos transferidos para V4 sdo as reacdes nos apoios dos extremos. Serdo

adotados os apoios da direita, tendo em vista que seus valores s&o maiores.

7.2.1.5 Viga V4

A viga V4 recebe carregamentos de diversas lajes, assim como 0s carregamentos

pontuais da viga V15, o carregamento devido ao peso da parede e seu peso proprio. Segue

abaixo os diagramas obtidos do pdrtico que a viga faz parte e a tabela com os valores

utilizados para a determinagdo dos mesmos, obtidos através do Ftool.
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Tabela 49 - Reacdes V4

Vao h Vao Carga pp Reagao | Reagao | Reagao
Seg. | Livre [em] al | a2 |Efetivo| Parede [KN/m] Laje | dalaje | Tipo | Garagem
[m] [em]|[cm]| [cm] | [kN/m] [kN/m] | [kN/m] | [kN/m]
L2 | 12,54
a 3,53| 45|13,5| 8,5 375 6,11| 1,913 49 32,047 18,764
a’ L7 | 8,266
L5 | 3,480
3,23| 45| 8,5|13,5 345 6,11| 1,913 21.131 11,232
b’ L8 | 6,420
c L8 | 6,420 23,342
¢ |453| 45|13,5|135 480 6,11| 1,913| L6 | 5,691 - 3,392
c” L9 1,913 | 18,835

Fonte: Elaborada pelo autor.
Sendo que antes da soma para obtencdo das reacdes, tanto a carga de parede quanto o
peso préprio foram multiplicados pelo fator de seguranca de 1,4.

Figura 73 - Carregamentos, Estado Limite Ultimo.
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Figura 74 - Diagrama esfor¢os normais, Estado Limite Ultimo.
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Fonte: Ftool, 2015.
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Figura 75 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite Ultimo.
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7.2.1.6 VigaV1l
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A viga V1 recebe carregamentos da laje L1. Ela foi calculada apenas para a obtengédo

da carga que ela transmite para a viga V16. Segue abaixo os diagramas obtidos da viga e a

tabela com os valores utilizados para a determina¢do dos mesmos, obtidos através do Ftool.

Foi considerada uma mureta com 1,20 m, gerando assim uma carga de parede.

05 EN'm

Tabela 50 - Reacgdes V1

Vio al=| vao | Carea PP Reacdo )
Segm. | Livre h a2 |Efetivo Parede [kN/m] | Laje Bl | s
(m] [cm] [em] | [cm] [kN/m] B [kNm] | [kN/m]
A C
a 3,23| 45| 8,5 340 3,12 191 - - 7,046
4,53| 45| 8,5 470 3,12 1,91 L1 2,996 | 10,041

Sendo

Fonte: Elaborado pelo autor.

Reagdo [kN/m] = 1,4+x(A+B)+C

Figura 76 - Carregamentos, Estado Limite Ultimo.
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Figura 77 - Diagrama esforgos cortantes, Estado Limite Ultimo.
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7.2.1.7 Viga V16

148

A viga V16 recebe carregamentos de diversas lajes, além do carregamento da viga

V1. Segue abaixo os diagramas obtidos do portico ao qual a viga faz parte, e a tabela com os

valores utilizados para a determinacdo dos mesmos, obtidos atraves do Ftool.

Tabela 51 — Reacdes V16

Reach
Vao Vao Carga PP eag:?\o Reacdo | Reagao
. h al | a2 . Parede .| da laje .
Segm. | Livre vl | T il Efetivo [kN/m] [kN/m] | Laje [kN/m] Tipo | Garagem
[m] [em] A B c | N/ml) [kN/m]
a |[123| 40| - | 85| 140| 6,24| 1,70| L1 | 3,336 14,453 -
4,03| 40| 85| 8,5 420 6,24 1,70| L6 | 23,228 34,344| 3,112
3,41| 40| 85| 85| 358 6,24 1,70| L9 | 11,198 22,313 -
Fonte: Elaborada pelo autor.
Sendo

Reacido [kN/m] = 1,4+« (A+B)+C

Figura 78 - Carregamentos, Estado Limite Ultimo.
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Figura 79 - Diagrama esfor¢os normais, Estado Limite Ultimo.
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Figura 80 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite Ultimo.
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7.2.1.8 Esforcos de 12 Ordem

Para os pilares, os esforcos caracteristicos devem ser majorados conforme as
formulas abaixo.
Ng =yp*yr*N
My =vyp*xyr*M

Onde y € o coeficiente de seguranca de 1,4 e 0 y,, € o coeficiente de correcdo devido
ao fato da menor dimensdo, 17 cm, ser menor que 0s 19 cm previstos na NBR 6118. O célculo
desse coeficiente é dado por:

Yn=195—-0,05%Db
Onde b é a menor dimensao do pilar, 17 cm em todos andares. Resultando em
Yn = 1,95 —0,05 %17 = 1,10

Tabela 52 - Esforcos normais do P8 (kN)

Pavimentos | V4 | V16 dim'\é'r?_"i(r:m] PP | Total=V4+V16+PP Total*1,1
N 4°Pavi. 133,20 110,00 30,0 5,00 248,2 273,02
N 3°Pavi. 271,40 220,60 300 | 10,00 502,00 552,20
N 2°Pavi. 407,90 331,80 30,0 | 15,00 754,69 830,16
N 1°Pavi. 542,50 443,80 40,0 | 21,66 1007,95 1108,75
N Teérreo 675,20 556,70 60,0 31,65 1263,55 1389,91

N Baldrame 692,75 | 562,80 60,0 | 34,51 1290,06 1419,07

Fonte: Elaborado pelo autor.
Adotando o eixo x paralelo a maior dimensdo do pilar, tem-se a orientagdo exibida na
a sequir.

Figura 81 - Orientacdo P8

V16
L6 L6
V4 P8 V4 |
7 Ky
Z e
L9 |y Lo
V16

Fonte: Elaborado pelo autor.
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Logo 0 momento em x para P8 € o causado pela viga V16 e o momento em relacéo a
y € 0 gerado por V4, conforme a tabela a seguir. Os momentos provenientes das vigas ja

estavam majorados em 1,4, bastando, portanto, majora-los em 1,1.

Tabela 53 - Momentos fletores

Topo Base
Momento 1.4* 1.1*1.4*Mk Momento 1.4* 1.1*1.4*Mk

Mk Mk
M1x 42Pavi. [kNm] | 1.2 1,321 Ma1x4epavi. [kNm] | 1.2 1,32
M1x 32Pavi. [kNm] |11 1,211 mix 32Pavi. [kNm] |13 143
M1x 22Pavi. [kNm] |12 1,321 Mmix 29Pavi. [kNm] | 1> 1,65
M1x 12Pavi. [kNm] |15 1,651 Mix 12Pavi. [kNm] |20 2,20
M1x Térreo [kNm] | 0.1 0,11 MaixTérreo [kNm] |06 0,66
M1x Baldrame [kNm] | 2/2 2,42 | M1x Baldrame [kNm] | 0.0 0,00
M1y 42Pavi. [kNm] | 0.0 0,00| M1y 42Pavi. [kNm] | 0.0 0,00
M1y 32Pavi. [kNm] | 0.0 0,00| M1y 32Pavi. [kNm] | 0.0 0,00
M1y 2¢Pavi. [kNm] | 0.0 0,00| M1y 2¢Pavi. [kNm] | 0.0 0,00
M1y 12Pavi. [kNm] | 0.1 0,11 M1y 19Pavi. [kNm] | 0.1 0,11
M1y Térreo [kNm] [0:> 0,55| M1y Térreo [kNm] |0:> 0,55
M1y Baldrame [kNm] | 0.2 0,22 M1y Baldrame [kNm] | 9.0 0,00

Fonte: Elaborado pelo autor.
7.2.2 Imperfeicdes geométricas locais
Porém ha valores minimos de momentos de primeira ordem que devem ser
respeitados em fungdo das imperfeicbes geométricas locais. Sendo que esses momentos sao
dados por:

Mg min = Ng * (0,015 + 0,03 * )

A tabela a seguir mostra 0s momentos minimos obtidos para o P8.
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Tabela 54 - Momentos minimos de 12 ordem

Diregdo | Pavimento | Nd [kN] | h [cm] m:lnr:qn]
49 273,02 17| 5,49
39 552,20 17| 11,10
29 830,16 17| 16,69

19 1108,75 17| 22,29
Térreo |1388,08 17| 27,94
Baldrame | 1416,71 17| 28,52

40 273,02 30| 6,55
3¢ 552,20 30| 13,25
e 830,16 30| 19,92

10 1108,75 40| 29,94

Térreo |[1388,08 60| 45,87

Baldrame | 1416,71 60| 46,83
Fonte: Elaborada pelo autor.

7.2.3 Esbeltez

Para o célculo da esbeltez primeiramente se deve encontrar o comprimento
equivalente que é dado por:

les{l";rh

Sendo [, a distancia entre faces internas, pé direito descontado altura da viga que se
apoia; h a altura correspondente ao plano de acéo, altura em relacdo ao eixo em analise; | a
distancia entre eixos das vigas que Ihe dao suporte.

Para o pilar no quarto pavimento na direcéo x:

L. < {(280 —40) + 17 = 257cm
ex = 280cm '

Lembrando que | € igual para todos os pilares e possui valor de 2,8 m, com exce¢ao

v Loy = 257cm

da regido do baldrame que possui 0,8m. Os demais resultados, tanto dos outros pavimentos

quanto para a dire¢do y sdo mostrados a seguir.
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Tabela 55 - Comprimento equivalente

. Alt. viga lo, Alt. viga Loy h, Loy
Pavimento [ [cm] em X [em] h, [cm] | Loy [cm] | emy [cm] cm] (cm]
[cm] [cm]

40 280 40 240 17 257 45 235 30 265

39 280 40 240 17 257 45 235 30 265

29 280 40 240 17 257 45 235 30 265

19 280 40 240 17 257 45 235 40 275
Térreo 280 40 240 17 257 45 235 60 280
Baldrame 80 40 40 17 57 45 35 60 80

Fonte: Elaborada pelo autor.

O indice de esbeltez é dado por:

l
A=3,46 * —
*h

Onde h é altura da secao do pilar em relacdo ao eixo em andlise. Logo para o quarto
pavimento em relacdo ao eixo X essa altura é igual a 17 cm. Os valores encontrados s&o
mostrados na tabela a seguir.

Tabela 56 - indices de esbeltez

Pavimento lex [em] | Ay [em] | A X | lgy [cm] | By [cm] | Ay
49 257 17| 52,3 265 30| 30,6
3@ 257 17| 52,3 265 30| 30,6
29 257 17| 52,3 265 30| 30,6
19 257 17| 52,3 275 40| 23,8
Térreo 257 17| 52,3 285 60| 16,1
Baldrame 57 17| 11,6 80 60 4,6

Fonte: Elaborada pelo autor.

7.2.4 Esbeltez Limite

Como se pode observar na ultima tabela, todos os valores obtidos para o eixo y e
para o baldrame em x sdo menores que 35, logo serdo calculados somente 0os momentos de
segunda ordem para 0 eixo x com excecao do baldrame.

O valor limite pode ser obtido a partir da equacgéo a seguir.

25+ 12,5+ 1/,

ANy = ,onde 35 < \; <90
ap
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Onde e, é a excentricidade inicial, obtida pela relacdo M,/N; Onde |Ma| é maior
momento de primeira ordem, |[Mb| é o menor e N é o esforco axial.

h é a altura correspondente ao plano de agéo;

Quando Ma e Mb forem menores que 0 momento minimo tem-se que a; = 1. Caso
contrario a;,, € dado por:

My,
a, = 0,6+0,4*M—2 0,4

a

Para Ma e Mb em faces paralelas, quando as faces s&o contrarias o sinal é negativo.

Caso A < A\, 0 momento de segunda ordem existe, mas pode ser desprezado.

Tabela 57 - a,
X y

Pavi. Ma Mb | M min Ma Mb | M min
[kNm]| [kNm] | [kNm] | ®? | [kNm] | [kNm] | [kNm] | %
40 1,32] 1,32| 549| 10| 000 000 655 1,0
30 1,43 121] 11,10 1,0| 000| 000| 1325 1,0
20 165 1,32] 16,69| 1,0| 000 000| 1992 1,0
10 2,20] 1,65| 22,29| 10| o0,11] o0,11] 2994 1,0
Térreo | 0,66| 0,11] 27,94| 10| 055| 055| 4587 1,0
Baldrame| 2,42| 0,00| 2852| 1,0| 0,22 o000| 468] 1,0

Fonte: Elaborada pelo autor.

Os resultados de A estdo exibidos na tabela a seguir.

Tabela 58 - Excentricidades limites

Considerar
Pavi. | Nd [kN] | A x ap elx hx A 1x | momento de 22
[cm] [cm]
ordem?
42 273,02 | 52,3 | 1,0 2,01 17 35,00 Sim
3¢ 552,20 52,3 1,0 2,01 17 35,00 Sim
2° 830,16 52,3 1,0 2,01 17 35,00 Sim
12 1108,75 | 52,3 1,0 2,01 17 35,00 Sim
Térreo | 1389,91 | 52,3 1,0 2,01 17 35,00 Sim

Fonte: Elaborada pelo autor.
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7.2.5 Momentos de 22 ordem

O momento de segunda ordem é dado através do Método do pilar-padrdo com
curvatura aproximada.

1,* 0,005

Myg =Ny # St >
24 = N * 70" 9.~ 0,5) * h

Onde
__ N s
b*hx*feq

Com b sendo igual a 17 cm para todos os pavimentos, 0s momentos de segunda

Va

ordem obtidos foram:

Tabela 59 - Momento de segunda ordem P8

Pavi. |h[cm]| Nd [kN] [lex [cm]| Ix |[elx[cm]| |1x | nd |M2xd

2 30 273,02 257 |52,3| 2,01 |35,00/0,50]| 5,30

2 30 552,20 257 52,3} 2,01 (35,00(0,61| 9,70

2 30 830,16 257 52,3 2,01 (35,00(0,91|11,42

10 40 |1108,75| 257 |52,3| 2,01 |35,00/0,91|15,24

Térreo| 60 |1388,08| 257 |52,3| 2,01 |35,00|0,76(21,38
Fonte: Elaborada pelo autor.

7.2.6 Situac0es de calculo

Pilares de centro podem ser calculados partindo do pressuposto que estdo sujeitos a
flexdo composta reta. As situacGes foram encontradas de maneira andloga ao P12. Os esforcos
centrais iniciais, a,*Ma, sdo mostrados na tabela a seguir.

Tabela 60 - a;,*Ma

X y
Pavi. Ma ap*Ma | Ma ap*Ma
knm] | *® | [kNm] [[kNm]| ®® | [kNm]

49 1,32 1,0 1,32 0,00 1,0 0,00

3¢ 1,43 1,0 1,43| 0,00 1,0 0,00

20 1,65 1,0 1,65| 0,00 1,0 0,00

12 2,20 1,0 2,20 0,11 1,0 0,11
Térreo 0,66 1,0 0,66 0,55 1,0 0,55
Baldrame 2,42 1,0 2,42 0,22 1,0 0,22

Fonte: Elaborada pelo autor.
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A tabela mostrada a seguir mostra 0s momentos maximos para cada se¢ao e a situacao critica.

Tabela 61 - Situa¢des de calculo, momentos em KNm.

12 orderm | Momento | Maior entre |~ 22 Soma i\/'a;Of Situacio d
pavi. | Eixo | Segéo Minimo | (A)e (B) | ordem S Ef ) SLLIEEE B
(A) (C)+ (D) | centroe calculo
(B) (©) (D) base
Topo 1,32 5,49 0 5,49
X |Centro| 1,32 5,49 5,49 5,30 10,79 10,79 Nsﬂ'd2=713607';N
. Base 1,32 5,49 0 5,49 ’
Topo 0,00 6,55 0 6,55
Y | Centro 0,00 6,55 6,55 0 6,55 6,55 N?\Zizz’g;N
Base 0,00 6,55 0 6,55 !
Topo 1,21 11,10 0 11,10
X |Centro| 1,43 11,10 11,10 9,70 20,80 20,80 Ns/l'd‘r’:SzzézsgN
e Base 1,43 11,10 0 11,10 ’
Topo 0,00 13,25 0 13,25 e
Y |Centro| 0,00 13,25 13,25 0 13,25 13,25 NM de 13’ .
Base 0,00 13,25 0 13,25 ’
Topo 1,32 16,69 0 16,69
X |Centro| 1,65 16,69 16,69 11,42 28,11 28,11 Nd=830,2 kN
: ’ : . : ' Md=28,11
o Base 1,65 16,69 0 16,69
Topo 0,00 19,92 0 19,92
Y |Centro| 0,00 19,92 19,92 0 19,92 19,92 Nd=830,2 kN
Md=19,92
Base 0,00 19,92 0 19,92
Topo 1,65 22,29 0 22,29
X |Centro| 2,20 22,29 22,29 15,24 37,53 37,53 Ntigg'i;'\'
- Base 2,20 22,29 0 22,29 ’
Topo 0,11 29,94 0 29,94
Y |Centro| 0,11 29,94 29,94 0 29,94 29,94 Nd=1108,8 kN
Md=29,94
Base 0,11 29,94 0 29,94
Topo 0,11 27,94 0 27,94
X |Centro| 0,66 27,94 27,94 21,38 49,32 49,32 Ntﬁig:gzk'\'
Térreo Base 0,66 27,94 0 27,94
Topo 0,55 45,87 0 45,87 Nd=1389.9 kN
Y |Centro| 0,55 45,87 45,87 0 45,87 45,87 '
Md=45,87
Base 0,55 45,87 0 45,87
Topo 2,42 28,52 0 28,52 LA T
X |Centro| 2,42 28,52 28,52 0 28,52 28,52 Md=28,52
Bald. Base 0,00 28,52 0 28,52 ’
Topo 0,22 46,83 0 46,83 LA T
Y |Centro| 0,22 46,83 46,83 0 46,83 46,83 Vb 6’ -
Base 0,00 46,83 0 46,83 ’

Fonte: Elaborada pelo autor.
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7.2.7 Armadura Longitudinal
7.2.7.1 Abacos

Para o calculo da armadura longitudinal seréo utilizados os abacos desenvolvidos por
Pinheiro (2009), onde se obtém valores que séo utilizados para o calculo de armaduras
simetricas.

Os abacos séo divididos por nimero de barras, 4, 6, 8 ou 20, e pelas relaces:

d d
he STy

Onde d’ ¢ a distancia de uma barra de canto até a borda do pilar. E os h sdo as alturas
do pilar em relacdo a cada eixo.

Definido o nimero de barras e encontrando as duas relacdes é necessario calcular

alguns dados de entrada para a utilizacdo do abaco. Primeiro sera calculado o valor de 1/, e

como cada flexdo serd calculada separadamente, esse valor serd usado juntamente com u,
para se encontrar uma armadura e com g, para se encontrar a outra. O maior w sera utilizado

para calcular a armadura. Os dados de entrada sdo dados por:
— Nd
- Ac * fea
Mgy
T A fearh

Calculando o valor de d’ supondo uma barra de 20,0 mm:

%

U

1) 2,00
d'=C+®t+z=3+0,63+7=4,63cm

Os abacos fornecem os valores de w que sdo utilizados para o calculo das armaduras
atraves da seguinte equacao:

w * Ac *fcd
* fyd

Os abacos foram calculados para relagdes d'/h multiplas de 5: 0,05; 0,10; 0,15; 0,20;
0,25. Logo valores intermedidrios necessitam de interpolacao entre dois ou até mais dbacos.
Serdo mostrados apenas os dabacos utilizados com os valores definitivos de
w, devido ao grande nimero de w encontrados e utilizados no processo. A seguir serdo
mostrados os resultados obtidos para cada andar com sua respectiva situacdo critica de

calculo.
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Tabela 62 - Dados de entrada nos abacos e w encontrados

. . , . < Ac Nd Md
Pavi. Direcdo | d'[cm] | h[cm] | d'/h Abacos (cm?] [kN] 1% (kNm] i w

40 0,27 10A e 20A 273,02| 0,30| 10,79| 0,07| 0,00

30 0,27 | 10A,10B, 20A e 20B 552,20| 0,61| 20,80| 0,13| 0,23

20 0,27 9B e 19B 830,16| 0,91| 28,11| 0,18 0,79

10 X 17 0,27 8B e 18B 1108,75| 0,91| 37,52 0,18| 0,82
Térreo 0,27 5Be15B| 510 |1389,91|0,76| 49,32| 0,16| 0,47
Baldrame 0,27 5Be 15B 1419,07 | 0,78 | 28,52| 0,09| 0,10
42 4,63 0,15 10A e 20A 273,02| 0,30| 6,55| 0,02 0,00

30 30 0,15 | 10A,10B, 20A e 20B 552,20 0,61 | 13,25| 0,05| 0,00

2° 0,15 9B e 198 830,16 0,91| 19,92| 0,07 0,31

10 y 40 0,12 8Be18B| 680 |1108,75|0,91| 29,94| 0,06| 0,31
Térreo 0,08 5Be 15B 1389,91| 0,76 | 45,87| 0,04| 0,12
Baldrame 60 0,08 5B e 15B 1020 1419,07| 0,78 | 46,83 0,04| 0,13

Fonte: Elaborada pelo autor.

Com o maior dos valores de w se chega a maior armadura necessaria. Apds isso se
adotou uma armadura, com o numero correspondente de barras do abaco, que resultasse em
uma armadura efetiva proxima da armadura calculada. Vale ressaltar que para pilares o
didmetro minimo das barras deve ser de 10 mm e o didmetro méximo é de b/8, onde b ¢é a

menor dimensao do pilar, logo

170
? = 21,25mm

Segue a tabela com as armaduras finais obtidas.

Tabela 63 - w adotados e armaduras resultantes

Pavimento [c";:z] fcd [MPa] | fyd [MPa] | maiorw | Ast[cm?] | Asadotada |As ef[cm?]
40 0,00 2,04 4 $ 10,0 mm 3,14

3¢ 510 0,32 4,82 49 16,0 mm 8,04

20 079 16,54| 6 $ 20,0 mm 18,85

17,86 434,78 !

12 680 0,82 22,89| 8 $ 20,0 mm 25,13
Térreo 1020 0,47 19,68 | 8 ¢ 20,0 mm 25,13
Baldrame 0,10 4,89 8 $20,0mm 25,13

Fonte: Elaborada pelo autor.
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O pavimento baldrame resultou em uma armadura muito menor em comparagdo aos
demais andares. Isso € decorrente do fato de sua esbeltez ser pequena por possuir um pé
direito de apenas 80 cm, logo ndo resultando em momentos de segunda ordem. Logo foi
escolhido se manter armadura do pavimento superior.

7.2.7.2 Detalhamento
7.2.7.2.1 Armadura Minima

A armadura minima é dada por:

Ny
Agmin = 0,15 * 7z 0,004 A,
y

Resultando em:

Tabela 64 - Armaduras minimas

Pavimento | fyd [MPa] | Nd [kN] | Ac [cm?] | Asmin [cm?] | As ef [cm?]

49 273,02 2,04 3,14

3@ 552,20 510 2,04 8,04

29 830,16 18,85
434,78 2,86

1@ 1108,75 680 3,82 25,13

Térreo 1389,91 4,79 25,13

1020
Baldrame 1419,07 4,89 25,13

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo todas as armaduras efetivas respeitam o valor minimo.
7.2.7.2.2 Espacamento maximo entre eixos

Deve ser inferior a 400 mm e 2b, onde b é a menor dimensé&o do pilar.

40cm
<
CLmix = {2 «17 = 34cm

O espacamento efetivo méximo € obtido diminuindo da maior dimenséo do pilar os
cobrimentos e o didametro das armaduras. Sendo que essa distancia é dividida pelo namero de
divisbes geradas pelas barras centrais.

h—2*c—2*®t—2*%

Cer = .~
ef divisbes geradas
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Sendo que esse nimero de barras é igual as barras de uma das faces, ou seja, metade
das barras do pilar. Os valores de cobrimento, 3cm, @, que é de 0,63 cm e 0 h ,que é a maior
dimensdo do pilar, que é de 30 cm, s&o iguais para todos 0s pavimentos.

Para o quarto pavimento tipo se tem

30—2+x3—-2%0,63—1,25
e = > =10,75cm

Segue uma tabela com os valores obtidos:

Tabela 65 - Espacamento efetivo, e,

Sevimene | © @ n2 barras em | DivisOes geradas 4, [
uma das faces pelas barras

49 1,00 2 1 21,74
30 1,25 2 1 21,49
20 2,00 3 2 10,37
10 2,00 4 3 10,25
Térreo 2,00 4 3 16,91
Baldrame 2,00 4 3 16,91

Fonte: Elaborada pelo autor.

Todos o0s espacamentos estéo respeitando o valor limite de 34 cm.

7.2.7.2.3 Espacamento minimo entre faces

Segundo o item 18.4.2.2MBR 6118:2014:

“O espacamento minimo livre entre as faces das barras longitudinais, medido do
plano da secéo transversal, fora das regides de emendas, deve ser igual ou superior ao maior
dos seguintes valores:

- 20 mmm;

- didmetro da barra, do feixe ou da luva;

- 1,2 vez a dimensdo maxima do agregado graudo.’

Ou seja
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20 mm
St > @
1,2dps = 1.2 %19 = 22,8 mm (brita 1)

Logo como a maior armadura € 20 mm, o espacamento minimo para todos os
pavimentos € dado por

s, = 2,28cm

Sendo o espagamento vertical dado por

SL=eL—2§

E o horizontal dado por

)
SL=b—2*c—2*(Z)t—25

Sendo b =17cm, c=3cme @, =6,3 mm para todos os pilares, se chegou a tabela a

sequir.
Tabela 66 — Espacamentos

Pavimento [mQ)m] SL[C\:TE:]F'C- Sfc:r]c)]r.
40 10,0 20,74 874
3¢ 12,5 20,24 8,14
20 20,0 8,37 7,74
19 20,0 8,25 7,74
Térreo 20,0 14,91 7,74
Baldrame | 20,0 14,91 7,74

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo tanto verticalmente quanto horizontalmente P8 esta respeitando o valor minimo

em todos os pavimentos.

7.2.7.2.4 Taxa de armadura limites

A taxa de armadura é dada pela relagdo area de aco pela area de concreto, que possuli

valores que devem ser respeitados, esses valores sdo mostrados a seguir.
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0 —AS
O,4/()S,0[-A_S8%

Cc

Esse valor maximo também se aplica para as regifes de emenda. Caso esse critério
ndo seja atendido apenas nas regides das emendas, um traspasse em duas se¢bes pode ser

efetuado. As taxas obtidas sdo mostradas na tabela a seguir.

Tabela 67 - Taxa de armadura

Pavimento Ac [cm?] Asef [cm?] ol (%)
49 3,14 0,62
30 510 8,04 0,96
20 18,85 3,70
il 680 25,13 3,70
Térreo 1020 25,13 2,46
Baldrame 25,13 2,46

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo todos os valores respeitam os valores limites.

7.2.7.2.5 Comprimento de traspasse

Na emenda de barras certos comprimentos devem ser respeitados para uma

transmissédo de esforcos adequada. Para emendas por traspasse, conforme dado no item 9.5.2.3

da NBR 6118:2014, o comprimento que deve ser respeitado é dado por

0.61,
loc = lpnec 2 lOcmin = 15¢
200 mm
Onde
Ascar
lb,nec = aoelp L = lb,min
s,ef
Sendo
O(Ot == 1
031, o, f
LJyd
lb,min = { 100, Iy = Z/‘«L
100 mm bd

fra = 771772773fctd,inf

1,0 para barras lisas (CA25)
N = 1.4 para barras entalhadas (CA60)
2.25 para barras de alta aderéncia (CA50)
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{1,0 boa aderéncia
N =

0.7 ma aderéncia
1,0 para @, < 32 mm
=3132-0
s WL para @, > 32mm
A norma orienta que quando as barras possuem diametros diferentes, 0 comprimento
de traspasse deve ser calculado pela barra de maior didametro.

Com
V252

fra =225x1%1%0.7 0.3 *

= 2.885 MPa

E sendo f,,4 =434,78 MPa, se chegou a tabela mostrada a seguir, com os resultados

obtidos para o comprimento de traspasse.

Tabela 68 - Comprimentos de traspasse

b lb,nec .
.. : loc,min loc
Ligagdo Maior | fiq fra Ib Ast | Asef » lbnec [cm] [cm]
® [mm] | [MPa] |[MPa] | [cm] | [ecm?] | [cm?] ot 1 [cm]
3040 12,5 47,10 4,82| 4,91 1,0| 46,19 28,26 46,19
29-39 20,0 75,35| 16,54 | 18,85 1,0| 66,12 45,21 | 66,12
434,78 | 2,89
10-2¢9 20,0 75,35| 22,89| 25,13 1,0| 68,64 45,21 | 68,64
Térreo-12 20,0 75,35| 19,68| 25,13 1,0| 59,01 45,21 | 59,01

Fonte: Elaborada pelo autor.

Devido ao comprimento de apenas 80 cm do baldrame, ndo foi calculada a ligacao

entre ele e o térreo, isso é possivel pelo fato das armaduras serem as mesmas.

7.2.8 Armadura Transversal

A armadura transversal escolhida foi a minima permitida pelo aco que foi escolhido
para a obra, 0 CA50, onde o seu diametro é de 6,3 mm. Ja seu espacamento e dado por:

20 cm
sy < {menor dimensao do pilar = 17 cm
12+ 0
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Os espagamentos obtidos foram:
Tabela 69 - Espacamentos

Pavimento @ [mm] st [cm]
49 10,0 12
30 16,0 17
29 20,0 17
19 20,0 17
Térreo 20,0 17
Baldrame 20,0 17

Fonte: Elaborada pelo autor.

7.2.8.1 Estribos suplementares

A distancia maxima entre uma barra central, fora dos vértices, e uma barra de vértice
é dada por:
20* @, = 20* 0,63 = 12,6cm

O item 18.2.4 da NBR 6118:2014 especifica que os estribos poligonais garantem a
contra flambagem de até 3 barras longitudinais, contando com a do vértice, situadas no
maximo a distancia de 20¢, do canto. Todas as demais barras longitudinais necessitam de
protecdo adicional contra flambagem, que pode ser por estribo suplementar ou gancho,
conforme exibe as figuras a seguir.

Tabela 70 - Estribos complementares

8Pavimento 1) n2 barras em | Divisdes | Dist. Barra mais
[cm] uma face geradas | afastada [cm]

40 1,00 2 1 Nao necessario

3¢ 1,25 2 1 Nao necessario

29 2,00 3 2 12,0

10 2,00 4 3 11,3
Térreo 2,00 4 3 18,0
Baldrame 2,00 4 3 18,0

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo sdo necessarios estribos suplementares apenas nos pavimentos térreo e

baldrame.
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8.1.1 Verificacdo por envoltoria

Para verificar se as situacdes de calculo escolhidas foram suficientes para
proporcionar a seguranca necessaria, a NBR 6118:2014 estipula uma verificacdo por
envoltoria.

O item 11.3.3.4.3 da norma estabelece que o dimensionamento adotado deve resistir

a envoltéria dos momentos minimos de 12 ordem. Essa envoltdria é dada pela seguinte

2 2
M 1d,min,x M 1d,min,y
— ) | —=2 ) =1
M 1d,min,xx M 1d,minyy

Para o pilar P8, no nivel térreo, tem-se que M1d,min,xx = 27,94 kNm e M1d,min,yy

equacao:

= 45,87 kNm, conforme calculado no item 6.3.2.
Ja o item 15.3.2 da norma determina que o dimensionamento adotado também deve

resistir a envoltdria dos momentos minimos de 22 ordem, dados pela equacao abaixo.

<Md,t0t,min,x )2 N <Md,tot,m1'n,y )2 _q
Ma tot,min,xx Mg tot,min,yy

Para o pilar P8, no nivel térreo, tem-se que Md,tot,minxx = 49,32 kNm e
Md,tot,min,yy = 45,87 kNm, onde estes valores sdo obtidos pela soma do momento minimo
de 12 ordem com 0 momento de 2 ordem.

Além disso, o item 15.8.3.3.5 solicita que o dimensionamento adotado resista aos

esforcos nas extremidades (topo e base) e na secdo intermediaria.

Para o P12, nivel térreo, tem-se:

Topo: Mx=1.1, My =0.5
Intermediaria: Mx = 1.1 (12 ordem) + 21.38 (22 ordem) = 22.48 , My = 0.5
Base: Mx=1.1, My=0.5

Deste modo, o dimensionamento adotado deve possuir uma envoltdria resistente que
engloba as duas envoltorias e os trés pontos referentes a secdo do topo, base e intermediéria.

Para calcular a envoltéria que o dimensionamento resiste o item 17.2.5 permite
utilizar o momento fletor resistente de duas flexdes compostas retas, conforme a equacdo a

sequir.
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1,2 1,2
MRd,x MRd,y _
+ =1
MRd,xx MRd,yy

Onde os valores de MRd,xx e MRd,yy sdo obtidos pelo uso inverso dos abacos,
partindo da armadura e se chegando a w. Considerando que o dimensionamento do P8 no
nivel térreo resultou em 8 barras de 20,0mm, tem-se uma area de aco efetiva de 25.13 cmz2.
Utilizando a formula do w, obtém-se que w = 0.6. Utilizando os &bacos 8B e 18B, obtém-se
que ux=0.16 quando uy=0, resultando em MRd,xx = 50.96 kNm. Ja quando ux=0, obtém-se
um uy=0.19, resultando em MRd,yy=103.55 kNm.

Plotando as 3 envoltdrias e os 3 pontos de solicitacdes no topo, intermediério e base,
obtém-se a figura abaixo:

Figura 82 — Envoltdria P8

150
100

50

.g #— Secbes
_\f 0 ¢ —— M1d,min
S -60 -40 -20 0 20 40 60 M2d,min

Md,res

-50

-100

-150
Mx [kNm]

Fonte: Elaborada pelo autor.
Nota-se que a envoltoria resistente engloba as envoltérias minimas de primeira e
segunda ordem, assim como as solicitacdes da secdo do topo, base e intermediario, garantindo

0 correto dimensionamento.
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8.2 PILAR DE CANTO - P1

8.2.1 Carregamentos e esforgos

O pilar P1 recebe parte dos carregamentos da viga V2 e da viga V11. Logo para a
obtencdo dos esforcos atuantes em P1 é necessario se determinar os esfor¢os nessas duas
vigas.

8.2.1.1 Viga V2

A viga V2 foi calculada no capitulo 4, porém aqui ela foi posta em um modelo de

portico, igual as demais vigas utilizadas para o calculo dos pilares.

Figura 83 - Carregamentos, Estado Limite Ultimo.

17.29 kN/m 12 29 d%l 2 24 KM 21.63 kN/m 21.63 kN/m 133 17.98 kN/m
AR RRRRERER! JULHLLLL LT L LD I
1799 kNM 43 3 -cl%.iz.m K =1.82 km 21.82 Him 2.21 <|§i2.21 sy 1788 EN/m
T sy LT g T T
1788 kN/m 455 -cg 2 21 kNin| ST.82 Km ST.E2 Em 22 (E 2 21 k1788 kN/m
RRRRARRRRRFEE s E) zeasst 1ARNRRRRRRRUR RNV RRRRRERERAL! Nﬁ@m IRERFRRRRIN
1789 kNmM 43 3 -cl%.iz.m K =1.82 km 21.82 Him 2.21 <|§.i2.21 sy 17.88 EN/m
IRERERREREN T JULLLILILLLLL DL L Ty LHILLLLTL
17.88 kM/m 2.2 <|§iz.z1 KM/ 2182 im 21.82 kh/m 2,21 <|§iz.z1 w1788 EN/m
T errrrerrrl LD DL DD DL DD LD LD LD L L L e e TITTTTITITT

1878 kNim 11.23 kEN'm 11.23 kEN'm 11.23 EN'm 11.23 EN'm 11.23 kEN'm
I L0 0 i e O 0 0 A A

L vaS vaY A L A vas

Fonte: Ftool, 2015.




Figura 84 - Diagrama esforgos normais, Estado Limite Ultimo.
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Figura 85 - Diagrama momentos fletores, Estado Limite Ultimo.
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Fonte: Ftool, 2015.



8.2.1.2 Viga V11
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A viga V11 recebe carregamentos da laje L2. Segue abaixo os diagramas obtidos do

portico que se encontra a viga, e a tabela com os valores utilizados para a determinacdo dos

mesmaos.
Tabela 71 - Reacgdes V11
Vao h al=| Vao Carga pp Reacao Reacao Reacao
Livre G a2 |Efetivo| Parede [KN/m] Laje | dalaje Tipo Garagem
[m] [em]| [cm] | [kN/m] [kN/m] | [kN/m] | [kN/m]
4,03| 40| 8,5 420 6,23 1,71 L2 6,215 17,338 19,567

Fonte: Elaborado pelo autor.

Figura 86 - Carregamentos, Estado Limite Ultimo.
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Fonte: Ftool, 2015.



Figura 87 - Diagrama esforgos normais, Estado Limite Ultimo.
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Figura 88 - Diagrama momentos fletores
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8.2.1.3 Esforcos de 12 Ordem

Para os pilares, os esforcos caracteristicos devem ser majorados conforme as

férmulas abaixo.
Ng =Vn*Vr*N
My =vyp*xyr*M

Onde y € o coeficiente de seguranca de 1,4 e 0 y,, € o coeficiente de correcédo devido
ao fato da menor dimensdo, 17 cm, ser € menor que os 19 cm previstos na NBR 6118. O

calculo desse coeficiente é dado por:
Yn =195-0,05*b
Onde b é a menor dimensao do pilar.
Logo:

Yn =195-0,05%17 = 1,10

Os esforcos normais resultantes foram calculados de maneira andloga aos outros
pilares e estdo exibidos na tabela a seguir. Vale ressaltar que P1 possui 17x25 em todos 0s

pavimentos.

Tabela 72 - Esforcos normais do P1 (kN)

Pavimentos | V2 | V11 | PP | Total=V8+V11+PP Total*1,1
N 42Pavi. 30,6 | 36,4 | 4,2 71,16 78,28
N 32Pavi. 63,5 | 72,8 | 8,3 144,63 159,09
N 22Pavi. 96,0 | 109,2 | 12,5 217,69 239,46
N 1%Pavi. | 127,9 | 145,8 | 16,7 290,36 319,40
N Térreo | 159,2 | 182,0 | 21,7 362,85 399,14
Baldrame | 192,6 | 223,1 | 23,1 438,7 482,66

Fonte: Elaborado pelo autor.

Adotando o eixo x paralelo a maior dimensdo do pilar, tem-se a orienta¢do exibida na

a sequir.
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Figura 89 - Orientacdo P1

P1 V2
77 K

s =

V11 L2
Yy

Fonte: Elaborado pelo autor.

Logo 0 momento em x para P1 é o causado pela viga V11 e 0 momento em relacéo a
y € o gerado por V2, conforme exibe a tabela a seguir. Os momentos provenientes das vigas ja
estavam majorados em 1,4, bastando, portanto, majora-los em 1,1.

Tabela 73 - Momentos fletores

Topo Base
Momento 1.4*Mk 1.1*1.4*Mk Momento 1.4¥*Mk| 1.1*1.4*Mk
M1x 42Pavi. [kNm] 8,9 9,79| M1x 42Pavi. [kNm] 7.8 8,58
M1x 32Pavi. [kNm] 6,8 7,48 | M1x 32Pavi. [kKNm] 6,9 7,59
M1x 22Pavi. [kNm] 7.0 7,701 M1x 29Pavi. [kNm] 7,0 7,70
M1x 12Pavi. [kNm] 7,0 7,70 M1x 12Pavi. [kNm] 7,0 7,70
M1x Térreo [kNm] 6,2 7,59| M1x Térreo [kNm] 6,7 7,37
M1y 4%Pavi. [kNm] | 113 12,431 M1y 49Pavi. [kNm] 0,0 0,00
M1y 32Pavi. [kNm] 11,3 12,431 M1y 32Pavi. [kNm] 9,5 10,45
M1y 22Pavi. [kNm] 8,2 9,021 M1y 29Pavi. [kNm] 8,3 9,13
M1y 12Pavi. [kNm] 8,2 9,02| M1y 19Pavi. [kNm] 8,0 8,80
M1y Térreo [kNm] 7.6 8,36 | M1y Térreo [kNm] 7,4 8,14

Fonte: Elaborado pelo autor.
8.2.2 Imperfei¢bes geométricas locais
Porém ha valores minimos de momentos de primeira ordem que devem ser
respeitados em funcéo das imperfeicbes geométricas locais. Sendo que esses momentos séo

dados por:

Mg min = Ng * (0,015 + 0,03 * )
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Seguem os resultados obtidos:
Tabela 74 - Momentos minimos de 12 ordem

Diregdo | Pavimento | Nd [kN] | h [cm] Plflzlnr;r;
42 7828 17| 1,57

30 159,09| 17| 3,20

20 239,46 17| 4381

X 1e 319,40 17| 642

Térreo 399,14 17 8,02
Baldrame | 482,66 17 9,70

49 78,28 25 1,76
3¢ 159,09 25 3,58
29 239,46 25 5,39
Y 1¢ 319,40 25 7,19

Térreo 399,14 30 9,58
Baldrame | 482,66 30| 11,58
Fonte: Elaborada pelo autor.

8.2.3 Esbeltez

Para o célculo da esbeltez primeiramente se deve encontrar o comprimento
equivalente que € dado por:

les{lo-ll-h

Sendo [, a distancia entre faces internas, pé direito descontado altura da viga que se
apoia; h a altura correspondente ao plano de acéo, altura em relacdo ao eixo em analise; | a
distancia entre eixos das vigas que Ihe ddo suporte.

Para o pilar no quarto pavimento na direcdo x:

< {(280~40) +17 = 257cm

loy < 280cm w Loy = 257cm

Lembrando que | € igual para todos os pilares e possui valor de 2,8 m, os demais

resultados, tanto dos outros pavimentos quanto para a dire¢do y sdo mostrados a seguir.
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Tabela 75 - Comprimento equivalente

. Alt. viga lo, Alt. viga Loy h, Loy
Pavimento [ [cm] em X [em] h, [cm] | Loy [cm] | emy [cm] cm] (cm]
[cm] [cm]

40 280 40 240 17 257 35 245 25 270

39 280 40 240 17 257 35 245 25 270

29 280 40 240 17 257 35 245 25 270

19 280 40 240 17 257 35 245 25 270
Térreo 280 40 240 17 257 35 245 30 275
Baldrame 80 40 40 17 57 35 45 30 75

Fonte: Elaborada pelo autor.

O indice de esbeltez é dado por:

l
\=3,46 * —
*h

Onde h ¢ altura da sec¢do do pilar em relacdo ao eixo em anélise. Logo para o quarto
pavimento em relacdo ao eixo x essa altura é igual a 17 cm. Os valores encontrados sdo
mostrados na tabela a seguir.

Tabela 76 - indices de esbeltez

Pavimento lex [em] | Ay [em] | A x | lgy [ecm] | By [cm] | Ay
40 257 17 52,3 270 25 37,4

3¢ 257 17 | 523 | 270 25 | 374

20 257 17 52,3 270 25 37,4

10 257 17 52,3 270 25 37,4
Térreo 257 17 | 523 | 275 25 | 317
Baldrame 57 17 11,6 75 25 8,7

Fonte: Elaborada pelo autor.

8.2.4 Esbeltez Limite

A NBR 6118:2014, no item 15.8.2, define um valor limite de esbeltez, logo se faz
necessario a verificagdo da esbeltez nos dois eixos, x e y. A norma define que valor minimo é
35, qualquer excentricidade abaixo dele gera momentos de segunda ordem que podem ser

desconsiderados.
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O valor limite pode ser obtido a partir da equagéo a seguir.

25 + 12,5 * €1
b

Onde e; € a excentricidade inicial, obtida pela relacdo N/M,; Onde |Ma| é maior
momento de primeira ordem, e |Mb| € o menor.

h é a altura correspondente ao plano de acéo;

Quando Ma e Mb forem menores que 0 momento minimo, tem-se que a; = 1. Caso
contrario a;,, € dado por:

M,
@y = 0,6+ 04 %7 > 0,4

a

Para Ma e Mb em faces paralelas, quando as faces sdo contrarias o sinal é negativo.

Tabela 77 - a,
X Yy
Pavi. Ma Mb | M min Ma Mb | M min
[kNm]| [kNm] | [kNm] | ®* | [kNm] | [kNm] | [kNm] | %P
40 9,79 | 858 | 1,57 | 04 | 1243|1045 1,76 | 04
30 748 | 759 | 320 |04 902 | 913 | 358 | 04
20 770 | 7,70 | 481 |04 902 | 88 | 539 | 04
10 770 | 7,70 | 642 |04 | 836 | 814 | 719 | 04
Térreo | 7,59 | 7,37 | 802 | 1,0 | 7,59 | 7,15 | 9,58 | 1,0
Baldrame | 12,43 | 0,00 | 9,70 | 0,4 | 10,45 | 0,00 | 11,58 | 1,0

Fonte: Elaborada pelo autor.

Os resultados de A\ estdo exibidos na tabela a seguir. Caso A < A;, 0 momento de

segunda ordem existe, mas pode ser desprezado.

Tabela 78 - Excentricidades limites direcdo x

hx Considerar
Pavi. | Nd[kN] | Ax | a, |elx[cm] A 1x | momento de 22
[cm]
ordem?

49 78,28 | 52,3 0,4 12,51 17 85,49 N3o
3@ 159,09| 52,3 0,4 4,70 17 71,14 N3o
29 239,46 | 52,3 0,4 3,22 17 68,41 Nao
19 319,40 52,3 0,4 2,41 17 66,93 N3o
Térreo 399,14 52,3 1,0 2,01 17 35,00 Sim
Bald. 482,66 11,6 0,4 2,58 17 67,25 N3o

Fonte: Elaborada pelo autor.



Tabela 79 - Excentricidades limites diregéo y

Pavi. | Nd[kN] | Ay | a, |ely[ecm]|hy[cm]| A 1x Con;f(;;a;rr;\;r:;nto
42 78,28 | 37,4 0,4 15,88 25 82,35 Nao
3¢ 159,09| 37,4 0,4 5,67 25 69,59 Nao
20 239,46| 37,4| 0,4 3,77 25| 67,21 N3o
12 319,40 37,4 0,4 2,62 25 65,77 Nao
Térreo 399,14 | 31,7 1,0 2,40 30 35,00 Nao
Bald. 482,66 8,7 1,0 2,40 30 35,00 Nao

Fonte: Elaborada pelo autor.
8.2.5 Momentos de 22 ordem

O momento de segunda ordem é dado através do Método do pilar-padrdo com
curvatura aproximada.

e = N 1,* 0,005
= — o —

2d =710 " (9, —0,5) * h

Onde

__Na >
b*hxfeq

Como visto anteriormente somente no térreo 0 momento de segunda ordem deve ser

P 0,5

considerado. Resultando em um momento de 7,55 KNm em Xx.

8.2.6 Situac0es de calculo

Em pilares de canto os dois momentos em X e Y devem ser utilizados a0 mesmo
tempo para o dimensionamento, caracterizando assim uma flexdo obliqua. Os esforcos
centrais iniciais, a,*Ma, sdo mostrados na tabela a seguir.

Tabela 80 - a;,*Ma

. X y
Pavl- Ma [kNm]| @p | @,*Ma [kNm] | Ma [kNm] | @ | a,*Ma [kNm]
40 9,79 | 04 3,92| 1243 |04 4,97
30 748 | 04 299 9,02 |04 3,61
20 7,70 | 04 308 902 |04 3,61
10 7,70 | 04 308 836 |04 3,34
Térreo 7,59 1,0 7,59 7,59 1,0 7,59
Baldrame| 12,43 | 0,4 497| 1045 |10 10,45

Fonte: Elaborada pelo autor.




Tabela 81 - Situa¢des de calculo, momentos em KNm.

177

1% ordern | Momento | Maior entre | 2° e Maior o
. | Eixo | Seca Minimo | (A)e (B) | ordem entre topo, | Situacao de
Pavi. Gao 4
(A) (C)+ (D) | centroe calculo
(B) (©) (D) base
Topo 9,79 9,79 0 9,79
X | Centro 3,92 1,57 3,92 0 3,92 9,79 Nd=78.3 kN
40 Base 8,58 8,58 0 8,58 Mxd=9,79
Topo 12,43 12,43 0 12,43 Myd=12,43
Y Centro 4,97 1,76 4,97 0 4,97 12,43
Base 10,45 10,45 0 10,45
Topo 7,48 7,48 0 7,48
X Centro 2,98 3,20 3,20 0 3,20 7,59 Nd=159 1 kN
30 Base 7,59 7,59 0 7,59 de=7"59
Topo 9,02 9,02 0 9,02 Myd=9,13
Y Centro 3,61 3,58 3,61 0 3,61 9,13
Base 9,13 9,13 0 9,13
Topo 7,70 7,70 0 7,70
X | Centro 3,08 4,81 4,81 0 4,81 7,70 _
o Base 7,70 7,70 0 7,70 Nsﬂ'xzd3=97”57g'\'
Topo 9,02 9,02 0 9,02 Myd=9,02
Y Centro 3,61 5,39 5,39 0 5,39 9,02
Base 8,80 8,80 0 8,80
Topo 7,70 7,70 0 7,70
X | Centro 3,08 6,42 6,42 0 6,42 7,70 _
. Base 7,70 7,70 0 7,70 Ns/l_XBdlf;;gN
Topo 8,36 8,36 0 8,36 Myd:8:36
Y Centro 3,34 7,19 7,19 0 7,19 8,36
Base 8,14 8,14 0 8,14
Topo 7,59 8,02 0 8,00
X Centro 7,59 8,02 8,02 7,75 15,77 15,77 Nd=399 1 kN
Térreo Base 7,37 8,02 0 8,00 de=1'5’77
Topo 7,59 9,58 0 9,58 Myd=9,58
Y Centro 7,59 9,58 9,58 0 9,58 9,58
Base 7,15 9,58 0 9,58
Topo 12,43 12,43 0 12,43
X | Centro 4,97 9,70 9,70 0 9,70 12,43 Nd=482.7 kN
Bald. Base 0,00 9,70 0 9,70 Mxd=12,43
Topo 10,45 11,58 0 11,58 Myd=11,58
Y Centro 10,45 11,58 11,58 0 11,58 11,58
Base 0,00 11,58 0 11,58

Fonte: Elaborada pelo autor.
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8.2.7 Armadura Longitudinal

Para o calculo da armadura longitudinal serdo utilizados os abacos desenvolvidos
por Pinheiro (2009), onde se obtém valores que sdo utilizados para o célculo de armaduras
simétricas.

Os &bacos séo divididos por nimero de barras, 4, 6, 8 ou 20, e pelas relagdes:

d d
he Sy

Onde d’ ¢ a distancia de uma barra de canto até a borda do pilar. E os h s3o as alturas
do pilar em relacéo a cada eixo.

Definido o nimero de barras e encontrando as duas relacbes é necessario calcular

alguns dados de entrada para a utilizacdo do &baco. Primeiro seré calculado o valor de 1/, esse

valor sera usado juntamente com u, € w, para se encontrar uma armadura. Os dados de

entrada sdo dados por:

B Ac * fcd
Mgy

- Ac * fcd *h

Calculando o valor de d’ supondo uma barra de 20,0 mm:

%

U

)

1) 2
d'=c+@ +5=3+063+

= 4,63cm

Os abacos fornecem os valores de w que séo utilizados para o calculo das armaduras
através da seguinte equacdo:
W * Ac * fcd

fyd
Os dbacos foram calculados para relagdes d'/h multiplas de 5: 0,05; 0,10; 0,15; 0,20;

As =

0,25. Logo valores intermedidrios necessitam de interpolacdo entre dois ou até mais abacos.
Serdo mostrados apenas os dbacos utilizados com os valores definitivos de
w, devido ao grande nimero de w encontrados e utilizados no processo. A seguir serdo

mostrados os resultados obtidos para cada andar com sua respectiva situacdo critica de

calculo.



Tabela 82 - Dados de entrada nos abacos e w encontrados
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| hx | h . \ < Ac Nd Mxd | Mxd

Pavi. | d'[cm] cm] [cr:lm] d'/hx |d'/hy | Abacos em?]| [kN] 1% (kNm] | (kNm] wx | py w

42 7A e 10A 78,28 | 0,10 9,79| 12,43|0,08|0,07 0,26
30 - 7Ael0A| . |159,09|021| 7,54 913]0,06|005| 0,00
20 476 17 025 | 0.17 7A e 10A 239,46 | 0,32 7,70 9,02 0,06 0,05 0,00
1¢ ¢ ! ! 7A e 10A 319,40 0,42 7,70| 8,36|0,06|0,04 0,00
Tér. 10A 399,14 (0,44 | 15,77| 9,58(0,10|0,05 0,12
Bald 30 10A >10 482,66 0,53| 12,43| 11,58|0,08|0,04 0,07

Fonte: Elaborada pelo autor.

Com o maior dos valores de w se chega a maior armadura necessaria. Apds isso se

adotou uma armadura, com o nimero correspondente de barras do abaco, que resultasse em

uma armadura efetiva préxima da armadura calculada. Vale ressaltar que para pilares o

diametro minimo das barras deve ser de 10 mm e o didmetro maximo é de b/8, onde b é a

menor dimensao do pilar, logo

170

— = 21,25
3 mm

Segue a tabela com as armaduras finais obtidas.

Tabela 83 - w adotados e armaduras resultantes

Pavimento [cAr‘rfz] fcd [MPa] | fyd [MPa] | maiorw | Ast[cm?] | As adotada | As ef [cm?]
40 0,26 4,544 $12,5 mm 4,91

30 0,00 1,70| 4 $10,0 mm 3,14

» 425 0,00 1,70| 4 $10,0 mm 314

o 17,86 | 434,78 0,00 1,70 | 4 $10,0 mm 314
S 0,12 2,51 |4 $10,0 mm 314
saldrame | 0,07 2,044 10,0 mm 3,14

Fonte: Elaborada pelo autor.
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8.2.7.1 Detalhamento
8.2.7.1.1 Armadura Minima

A armadura minima é dada por:

Ny
Agmin = 0,15 * 7= 0,004 4,
y

Resultando em:

Tabela 84 - Armaduras minimas

Pavimento | fyd [MPa] | Nd [kN] | Ac [cm?] | Asmin [cm?] | As ef [cm?]

49 78,28 1,70 4,91

3¢9 159,09 , 3,14

29 239,46 42> i ;g 3,14
434,78 ’ ’

19 319,40 1,70 3,14

Térreo 399,14 2,04 3,14

Baldrame 482,66 >10 2,04 3,14

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo todas as armaduras efetivas respeitam o valor minimo.
8.2.7.1.2 Espacamento maximo entre eixos

Deve ser inferior a 400 mm e 2b, onde b é a menor dimensé&o do pilar.

40cm
<
CLmix = {2 «17 = 34cm

O espacamento efetivo méximo € obtido diminuindo da maior dimensédo do pilar os
cobrimentos e o didmetro das armaduras. Sendo que essa distancia € dividida pelo numero de

divisbes geradas pelas barras centrais.

h—2*c—2*®t—2*%

Cer = .~
ef divisbes geradas

Sendo que esse numero de barras € igual as barras de uma das faces, ou seja, metade
das barras do pilar. Os valores de cobrimento, 3cm, @, que é de 0,63 cm e 0 h ,que é a maior
dimensao do pilar, que é de 30 cm, séo iguais para todos 0s pavimentos.

Para o quarto pavimento tipo se tem

30—2x3-2%0,63—-1,25
2

Cer = = 10,75cm
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Segue uma tabela com os valores obtidos:

Tabela 85 - Espacamento efetivo, e,

Sevimenie | © @ n2 barras em | DivisOes geradas 4, [
uma das faces pelas barras

40 1,25 2 1 16,74
30 1,00 2 1 16,49
20 1,00 2 1 15,74
10 1,00 2 1 15,74
Térreo 1,00 2 1 20,74
Baldrame 1,00 2 1 20,74

Fonte: Elaborada pelo autor.
Todos os espagamentos estéo respeitando o valor limite de 34 cm.
8.2.7.1.3 Espacamento minimo entre faces

Segundo o item 18.4.2.2MBR 6118:2014:

“O espacamento minimo livre entre as faces das barras longitudinais, medido do
plano da secdo transversal, fora das regides de emendas, deve ser igual ou superior ao maior
dos seguintes valores:

- 20 mmm;

- didmetro da barra, do feixe ou da luva;

- 1,2 vez a dimensdo maxima do agregado graudo.”

Ou seja

20 mm
Sy, = Q)
1,2 dpay = 1.2 %19 = 22,8 mm (brita 1)

Logo como a maior armadura € 20 mm, o espacamento minimo para todos os
pavimentos é dado por

s, = 2,28cm
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Sendo o espacamento vertical dado por

SL:eL_ZE

E o horizontal dado por

1)
sL=b—2*c—2*®t—ZE

Sendo b =17 cm, c=3cme @, =6,3 mm para todos os pilares, se chegou a tabela a

sequir.
Tabela 86 — Espacamentos

Pavimento [m(bm] SL[C\;E]FT- Sfc::]r.
42 12,5 15,49 8,49
3¢ 10,0 15,49 8,74
20 10,0 14,74 8,74
1° 10,0 14,74 8,74
Térreo 10,0 19,74 8,74
Baldrame | 10,0 19,74 8,74

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo tanto verticalmente quanto horizontalmente P1 esté respeitando o valor minimo

em todos 0s pavimentos.
8.2.7.1.4 Taxa de armadura limites

A taxa de armadura é dada pela relacdo area de aco pela &rea de concreto, que possuli
valores que devem ser respeitados, esses valores sdo mostrados a seguir.

0 _AS
O,4/()SPI—A_S8%

Cc

Esse valor maximo também se aplica para as regides de emenda. Caso esse critério
ndo seja atendido apenas nas regides das emendas, um traspasse em duas se¢bes pode ser

efetuado. As taxas obtidas sdo mostradas na tabela a seguir.
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Tabela 87 - Taxa de armadura

Pavimento Ac [em?] Asef [cm?] ol (%)
49 4,91 1,16
30 3,14 0,74
20 425 3,14 0,74
10 3,14 0,74
Térreo 3,14 0,62
Baldrame >10 3,14 0,62

Fonte: Elaborada pelo autor.

Logo todos os valores respeitam os valores limites.

8.2.7.1.5 Comprimento de traspasse

Na emenda de barras certos comprimentos devem ser respeitados para uma

transmisséo de esforgos adequada. Para emendas por traspasse, conforme dado no item 9.5.2.3
da NBR 6118:2014, o comprimento que deve ser respeitado é dado por

0.61,
loc = lpnec 2 lOcmin = { 15¢
200 mm
Onde
Ascar
lb,nec = Qo¢lp e = lb,min
s,ef
Sendo
aOt = 1
0.31, o, f
LJyd
lb,min = { 100, l, = TfL
100 mm bd

foa = MN2NM3fceaing

1,0 para barras lisas (CA25)
N = 1.4 para barras entalhadas (CA60)
2.25 para barras de alta aderéncia (CA50)

_ {1,0 boa aderéncia
2 0.7 ma aderéncia
1,0 para @, < 32 mm
T]3 = 132 - ®L

100 para @; > 32 mm
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A norma orienta que quando as barras possuem didmetros diferentes, 0 comprimento
de traspasse deve ser calculado pela barra de maior diametro.
Com

V252

=225%1%1%0.7%0.3
fbd *1 %1 % * * T2

= 2.885 MPa

E sendo f,; =434,78 MPa, se chegou a tabela mostrada a seguir, com os resultados
obtidos para o comprimento de traspasse.

Tabela 88 - Comprimentos de traspasse

b lbnec .
.. . loc,min loc
Ligagdo Maior | fi4 fra Ib Ast | Asef » lbnec [em] [em]
® [mm] | [MPa] |[MPa] | [cm] | [ecm?] | [cm?] ot | [cm]
32-49 12,5 47,10| 4,54 4,91 1,0 43,51 28,26 43,51
29-39 10,0 37,68 1,70 3,14 1,0 20,40 22,61 22,61
10-20 10,0 |434,78| 2,89 |37,68| 1,70 | 3,14 | 1,0 | 20,40 | 22,61 | 22,61
Térreo-12 10,0 37,68| 2,51 3,14 1,0 30,14 22,61 30,14
Bald.-Tér. 10,0 37,68| 2,04 3,14 1,0 24,48 22,61 24,48

Fonte: Elaborada pelo autor.

8.2.8 Armadura Transversal

A armadura transversal escolhida foi a minima permitida pelo aco que foi escolhido
para a obra, 0 CA50, onde o seu diametro € de 6,3 mm. J& seu espacamento ¢é dado por:

20 cm
s¢ < ymenor dimensao do pilar = 17 cm
120

Os espagamentos obtidos sdo mostrados na tabela a seguir.

Tabela 89 - Espacamentos

Pavimento @ [mm] st [em]
49 12,5 15
39 10,0 12
20 10,0 12
19 10,0 12
Térreo 10,0 17
Baldrame 10,0 12

Fonte: Elaborada pelo autor.
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8.2.8.1 Estribos suplementares

Como em todos os pavimentos s6 ha armaduras com 4 barras, essa verificagdo néo é

necessaria.
8.2.9 Verificacdo por envoltoria

Para verificar se as situacdes de calculo escolhidas foram suficientes para
proporcionar a seguranca necessaria, a NBR 6118:2014 estipula uma verificacdo por
envoltoria.

O item 11.3.3.4.3 da norma estabelece que o dimensionamento adotado deve resistir

a envoltéria dos momentos minimos de 12 ordem. Essa envoltoria é dada pela seguinte

2 2
M 1d,min,x M 1d,min,y
— ) | —=2 ) =1
M 1d,min,xx M 1d,min,yy

Para o pilar P1, no nivel térreo, tem-se que M1d,min,xx = 8.02 kNm e M1d,min,yy =

equacéo:

9.58 kNm, conforme calculado no item 6.3.2.
J& o item 15.3.2 da norma determina que o dimensionamento adotado também deve

resistir a envoltéria dos momentos minimos de 22 ordem, dados pela equag&o abaixo.

<Md,tot,m1'n,x )2 N <Md,tot,m1’n,y )2 _q
Mg tot,min,xx Mg tot,min,yy

Para o pilar P1, no nivel térreo, tem-se que Md,tot,minxx = 15.77 kNm e
Md,tot,min,yy = 9.58 kNm, onde estes valores sdo obtidos pela soma do momento minimo de
1% ordem com 0 momento de 2 ordem.

Além disso, o item 15.8.3.3.5 solicita que o dimensionamento adotado resista aos

esforgos nas extremidades (topo e base) e na secdo intermediaria.

Para o P1, nivel térreo, tem-se:

Topo: Mx =6.9, My =6.7
Intermediaria: Mx = 6.9 (1% ordem) + 7.75 (2% ordem) = 14.65 , My = 6.7
Base: Mx=6.9, My=6.7
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Deste modo, o dimensionamento adotado deve possuir uma envoltdria resistente que
engloba as duas envoltorias e os trés pontos referentes a secdo do topo, base e intermediéria.
Para calcular a envoltéria que o dimensionamento resiste o item 17.2.5 permite

utilizar o momento fletor resistente de duas flexdes compostas retas, conforme a equacdo a

1,2 1,2
MRd,x MRd,y _
+[(—2) =1
MRd,xx MRd,yy

Onde os valores de MRd,xx e MRd,yy sdo obtidos pelo uso inverso dos abacos,

sequir.

partindo da armadura e se chegando a w. Considerando que o dimensionamento do P1 no
nivel térreo resultou em 8 barras de 20,0mm, tem-se uma area de aco efetiva de 25.13 cmz2.
Utilizando a formula do w, obtém-se que w = 0.15. Utilizando o &baco 10A, obtém-se que
ux=0.126 quando uy=0, resultando em MRd,xx = 19.51 kNm. J& quando ux=0, obtém-se um
uy=0.14, resultando em MRd,yy=38.25 kNm.

Plotando as 3 envoltdrias e os 3 pontos de solicitacbes no topo, intermediério e base,
obtém-se a figura abaixo:

Figura 90 — Envoltéria P1

50
40
30

20

& 4 Secdes
0 —— M1d,min
-20 -10 0 10 20 M2d.min

Md,res

My [kNm]

-20
-30
-40

-50
Mx [KNm]

Fonte: Elaborada pelo autor.
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Nota-se que a envoltdria resistente engloba as envoltdrias minimas de primeira e
segunda ordem, assim como as solicitagdes da sec¢do do topo, base e intermediario, garantindo

0 correto dimensionamento.
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9 CONCLUSAO

Na concepcéo desse trabalho se confirmou aquilo que se era esperado, a abordagem
de calculo manual permite a observacdo bem de perto dos processos necessarios para um
dimensionamento, entretanto o tempo gasto para isso € elevado. Comparado a utilizagdo de
softwares computacionais de calculo estrutural, por exemplo. Porém esse método gera
resultados confidveis, por se basear em normas testadas e consagradas, assim como 0s
softwares.

Um dos principais objetivos desse trabalho era o aperfeicoamento dos assuntos
estudados nas disciplinas de concreto armado e conforme planejado esse objetivo foi
alcancado. Os conhecimentos adquiridos nas disciplinas de concreto armado foram aplicados
em um projeto parcialmente completo, podendo se experimentar o0 processo de concepc¢éao de
um projeto estrutural, os problemas que podem ser encontrados e erros que podem ser
cometidos.

O trabalho possibilitou ndo s6 aplicar o que foi abordado nas disciplinas, mas
também permitiu explorar assuntos que s6 foram mencionados nas aulas, pela sua maior
complexidade. Alguns temas que sdo abordados rapidamente, devido a falta de tempo nas
disciplinas, puderam ser contemplados.

Também foi possivel expandir a visdo do autor em relacdo a possiveis erros que
podem ser cometidos durante o processo de dimensionamento. Erros esses graves ou nao
puderam ser corrigidos e compreendidos, para que ndo venham a se repetir. O célculo
estrutural é de estrema importancia por estar diretamente ligado a vida, erros grosseiros
podem gerar falhas catastroficas, podendo gerar assim a perda de vidas humanas. Ou em
casos menos graves, gerando patologias ou até mesmo a condenacdo de uma estrutura,

causando prejuizo para os responsaveis pela obra.
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