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RESuMO

Este trabalho académico consiste na elaborag¢do de um edificio de concreto armado a partir das diretrizes
das Normas Brasileiras Registradas, em especial a NBR 6118/2014. Trata-se do dimensionamento dos
elementos estruturais laje, viga e pilar dada a apresentacao de uma planta de arquitetura. Tem-se como
enfoque as potencialidades e limitacdes de ferramentas diferentes de calculo automatico de estruturas.
Enquanto na Europa o uso do software Robot Structural Analysis da Autodesk é bastante difundido, no
Brasil preferencialmente modela-se nas plataformas do software CAD/TQS. Pautado nas instrucdes
normativas, decorre o pré-dimensionamento das pecas, o calculo dos esforgos solicitantes a partir do
estudo do carregamento previsto, a avaliacdo da necessidade maior ou menor de area de aco e ao fim a

discussdo das etapas de modelacdo que levam a concecdo estrutural do edificio.

Palavras-chave: CAD/TQS. Robot Structural Analysis. Concreto armado. NBR 6118/2014.






ABSTRACT

This academic work is the development of a reinforced concrete building from the guidelines of Normas
Brasileiras Registradas, particularly NBR 6118/2014. This is the design of structural elements slab, beam
and column given the presentation of an architectural plan. The objective is to approach the potential and
limitations of different structures automatic calculation tools. While in Europe the use of Autodesk Robot
Structural Analysis of software is widespread, in Brazil preferably models to the CAD / TQS software
platforms. Guided by the regulatory instructions, follows the pre-sizing of the parts, the calculation of the
internal forces from the study of the predicted load, evaluating the greater or lesser need steel area and

end the discussion of modeling steps that lead to the design structural building.

Keywords: CAD / TQS. Robot Structural Analysis. Reinforced concrete. NBR 6118/2014.
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1 INTRODUCAO

Os programas de calculo automatico sdo ferramentas cada vez mais utilizadas na analise, calculo e
dimensionamento de estruturas, em particular em estruturas de concreto armado. Atualmente os
programas de calculo utilizados no mercado brasileiro sdo distintos dos geralmente utilizados na Europa.
Na maioria dos casos, os programas latinos ndo incluem a regulamentacao Europeia, assim como o inverso

também ocorre.

O avanco desta tecnologia principalmente na ultima década, visou facilitar a interface das ferramentas
para incentivar novos usudrios. A disputa comercial é sadia através da livre concorréncia. Entretanto, é
responsabilidade das empresas envolvidas no projeto de estruturas ter sensibilidade aos erros grosseiros
e verificar se os resultados mostrados na tela estdo de acordo com a regulamentacao vigente no local de

construgdo da estrutura.

E certo que, apesar de todas as criticas, a introdugdo de softwares na engenharia estrutural permitiu
otimizar o tempo gasto para comparar alternativas na busca da melhor estrutura. Além disso, possibilitou
o refinamento dos modelos estruturais, a racionaliza¢cdo das atividades de projeto e facilitou a troca de

informacdes entre seus participantes.

O senso comum neste ramo da engenharia civil relembra os riscos de acreditar cegamente nas respostas
virtuais. Nos sites das empresas de softwares e nas entrevistas dos diretores destas empresas, reafirma-
se que todo programa virtual é passivel de bugs, isto é, ndo sdo imunes aos chamados erros de
programacdo. Além disto, no Termo de Uso assinado pelo usudrio para utilizar qualquer ferramenta de
calculo ha explicitamente descrito que a responsabilidade pelo uso dos resultados é do usuario. Assim, a
interpretacdo consciente das informacdes e um pré-dimensionamento realizado pelo engenheiro

responsavel sao fundamentais para otimizar o risco de modelagdes erréneas.

Os engenheiros responsdveis pela modelagdo de um projeto estrutural em um software ndo podem se
acomodar com os resultados finais fornecidos pelas ferramentas de cdlculo. Ha de se questionar se a
solucdo sugerida pelo programa é vidvel de ser implantada na obra e se o programa consultou outras
solugBes possiveis para comparar. Observa-se que a qualidade das respostas esta intimamente associada
a qualidade dos dados fornecidos na modelagem. O mal input de informagées pelo engenheiro civil

programador gerard um mal output de resultados.
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Assim como outros programas de computador, o software de cédlculo estrutural tem como principal
objetivo realizar tarefas repetitivas. Isto é possivel gracas a prévia definicdo das rotinas de
dimensionamento e da automatiza¢cdo de férmulas necessariamente enquadradas nos Regulamentos
Nacionais. Apesar da interface com o usudrio permitir a edicdo de desenhos e o compartilhamento destas
informacdes de forma simples e rapida, a andlise das interferéncias sociais de projeto e a negociacao de
custos sao de total responsabilidade da empresa de engenharia e atualmente nenhum software comercial

substitui esta responsabilidade.

Ao fazer o input das propriedades do solo, por exemplo, o programa de calculo automaticamente entende
quais sdao as melhores sugestdes de fundacdo. Entretanto, ele desconsidera quais as construcdes
existentes no entorno, as respetivas idades, o impacto de determinados tipos de construcdo para o
sistema vidrio local, o barulho produzido, o prazo definido no cronograma, o orcamento destinado a esta
parcela da obra, as condicGes atmosféricas na data de execucdo da fundacdo, oscilacdo dos precos dos

materiais e viabilidade de mdo-de-obra local.

Assim, o engenheiro civil deve usufruir das potencialidades destas ferramentas a fim de auxiliar na
definicdo de opgdes para eventuais surpresas em cada fase de execucdao de uma obra. Este cuidado é tdo
essencial quanto maior for o porte, o custo e/ou a importancia social do empreendimento. Exemplificam-
se através de hospitais, presidios, pontes, usinas hidrelétricas, museus, quartéis de bombeiros e outras

obras cuja integridade é vital para a protegao civil.

1.1 OBIJETIVOS

1.1.1 Objetivo geral

Realizar um estudo comparativo da performance dos programas de célculo CAD/TQS (Brasil) e Robot
Structural Analysis, da Autodesk, com base num projeto de concreto armado de um edificio de habitacdo

coletiva.

1.1.2  Objetivos especificos

Avaliar os resultados tedricos/académicos a luz da Norma Brasileira Registrada NBR 6118/2014 para uma

estrutura de concreto armado utilizada como modelo;
Investigar metodologias que possam contribuir para resultados de dimensionamento mais precisos;

Analisar os resultados obtidos a fim de satisfazer as exigéncias normativas relativas a estabilidade

estrutural.
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1.2 JUSTIFICATIVA

O uso inconsequente de softwares de cdlculo estrutural pode trazer resultados rdpidos e precisos,
entretanto é responsabilidade do engenheiro civil identificar incompatibilidades e repensar novas

alternativas de projeto.

Por um lado, hd poucas décadas convivia-se com a complexidade de cdlculos executados a mao pelo
engenheiro calculista e com a dependéncia de desenhos arquitetdnicos realizados a partir de esquadro e
compasso. Por outro lado, hoje ndo se restringe ao uso de ferramentas manuais a obtencao de desenhos

tridimensionais, assim como planilhas otimizam a execucado de célculos repetitivos.

Apesar do avanco tecnoldgico, criou-se um risco de dimensao tdo equivalente ou maior para a engenharia

civil: o pré-requisito é o conhecimento da engenharia e ndo a habilidade de se lidar com o software.

E evidente que a unido destas habilidades seria o ideal, entretanto nem sempre a formagdo académica a
nivel de graduagdo do engenheiro civil abrange a capacitacdo técnica para tal. O acomodamento dos
poucos engenheiros experientes em projeto impede a passagem de conhecimento a novos profissionais,

haja visto que é necessario compatibilizar analiticamente a teoria académica com a pratica do mercado.

Para uma mesma estrutura de concreto armado, os resultados serdo confrontados de modo a se verificar
niveis de segurancga, distribuicdo dos esforgos relativos a momento fletor e for¢ca cortante para os

elementos estruturais laje, viga e pilar.

Em mao dos dados obtidos, viabiliza-se entender a variagdo dos meios de programag¢ao para um mesmo
problema matematico. Além disso, aproximar o universitario do curso de engenharia civil das ferramentas

crescentes no mercado de projeto estrutural representa definitivamente encurtar o caminho profissional.

A partir deste trabalho serd possivel realizar uma consulta para aprofundamentos futuros de modo a
complementar a bibliografia sobre o tema. Ainda assim, ressalta-se que os resultados do levantamento
apontardo as principais dificuldades de modelacéo presentes no dia-a-dia de um usudrio universitario com

pouca experiéncia de programacao.

Este trabalho por fim se justifica, na medida em que contribui para facilitar o entendimento da NBR
6118/2014 e suas aplicagBes nos softwares comerciais de calculo estrutural para um edificio de concreto

armado.
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1.3 METODOLOGIA

O desenvolvimento desta pesquisa contempla duas fases de elaboracdo que visam o estudo e a anadlise

do assunto discutido.

As tarefas associadas ao programa Robot Structural Analysis foram realizadas com o orientador do
Instituto Superior de Engenharia do Porto (ISEP), enquanto as tarefas associadas ao programa CAD/TQS

foram realizadas nas instalagGes da Universidade Presbiteriana Mackenzie (UPM).

Para dar inicio a primeira fase, foi necessario executar uma pesquisa teérica a fim de consolidar as

bibliografias relacionadas ao dimensionamento de um edificio de concreto armado no Brasil.

A revisdo bibliogréfica visara detetar as exigéncias regulamentares a fim de propor solugdes estruturais
para compatibilizar com o projeto arquiteténico deste estudo de caso. O foco desta etapa serd abrir
caminho ao dimensionamento propriamente dito, a partir da avaliacdo das viabilidades técnica,
ambiental, normativa e social contempladas nas diretivas das Normas Brasileiras vigentes na data de

execucdo deste trabalho.

Dado o pré-dimensionamento da estrutura, a segunda fase deste estudo refere-se a modelac¢do da Planta
de Forma nos softwares de calculo estrutural. Com o objetivo de obter resultados mais precisos e

proximos do comportamento real da estrutura, serdo discriminadas etapas parciais da modelagdo.

Por fim, a segunda fase deste estudo se encerrara com a discussdo dos resultados obtidos para os esforgos
momento fletor e forga cortante para os elementos estruturais laje, viga e pilar, a luz do objetivo de aferir

a distribuicdao de esforgos entre as pegas e a maior ou menor necessidade de armaduras de ago.

1.4 ESTRUTURA DO TRABALHO

O trabalho de conclusdo de curso serd estruturado em nove secdes:

A secdo 1 apresentard a Introducdo, que é composta pelos seguintes itens: texto de conceituagdo e

caracteriza¢do do tema; Objetivos; Justificativa; e Metodologia.

A secdo 2 retratara uma revisdo da literatura sobre as normas brasileiras relativas ao dimensionamento
de um edificio de concreto armado. Serdo abordados os principios que regem o dimensionamento dos

elementos estruturais laje, viga e pilar de modo a definir parametros, propriedades e limites construtivos.

A secdo 3 exibira o estudo de caso através da planta de arquitetura e da utilizagdo dos ambientes. Sera
realizado um pré-dimensionamento da estrutura com vistas a definir o carregamento, as se¢bes das
pegas, 0 posicionamento entre as pegas e por fim pressupor organicamente o comportamento da

estrutura global.
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As secGes 4, 5 e 6 referem-se ao cdlculo manual dos elementos estruturais laje, viga e pilar
respetivamente. E possivel prever, a partir das instru¢des normativas constantes na revisdo bibliografica,
o comportamento da estrutura com dtica a elementos isolados e com ética ao comportamento conjunto

das pecas.

As secOes 7 e 8 abordardao a modelagem nos programas comerciais de calculo automatico de estruturas.
De modo a repetir os procedimentos executados nas se¢des anteriores, tem-se por objetivo a esta altura

comparar o comportamento da estrutura segundo as ferramentas Robot Structural Analysis e CAD/TQS

A sec¢do 9 consolidard os resultados de modo a verificar o atendimento das Normas Regulamentares e o
custo beneficio da estrutura. Por fim, serdo expostas as conclusGes do trabalho e indicadas algumas

recomendacges para pesquisas futuras.






2 REVISAO DA LITERATURA: O ESTADO DA ARTE

A otimizacdo de custos e prazos é um dos principais objetivos da engenharia. Observa-se, principalmente
nas ultimas décadas, que o desenvolvimento de novas técnicas na construcao civil veio acompanhado do
aumento da concorréncia entre empresas deste setor. Faz-se vantajoso para este processo competitivo
oferecer alternativas estruturais que permitam flexibilidade, otimizacdo de cronograma e orcamento,
eficiéncia e eficacia.

A evolugdo informatica ocorrida principalmente na primeira década do século XXI permitiu criar condi¢es
para analisar solugdes de alta complexidade através de softwares comerciais de calculo estrutural, a fim

de buscar as chamadas solucdes dtimas.

Na medida que a livre concorréncia e o mundo digital extrapolaram as antigas capacidades manuais do
engenheiro de estruturas, o mercado de tecnologia dos materiais evoluiu indiscutivelmente. A este
contexto, foram revisadas as Normas Brasileiras de dimensionamento que contemplam edificios de
concreto armado. As versées da NBR 6118 divulgadas em 2003 e 2007 deram lugar a mais recente

publicagdo em 2014.

Precisamente em 29 de maio de 2014, entrou em vigor a nova versdao da ANBT NBR 6118. A Norma
conhecida também por NB-1, por ser a primeira norma nacional sobre estruturas, possui hoje seu escopo
ampliado. Passou a regulamentar os procedimentos e requisitos minimos para os concretos do Grupo I,
além do ja contemplado Grupo I. A luz da ABNT NBR 8953/2015, ambos 0os Grupos possuem a massa
especifica seca do concreto no intervalo entre 2 t/m3 e 2,8 t/m3. A diferenca se da nas Classes de
Resisténcia Caracteristica a Compressao (fck). Enquanto o Grupo | enquadra-se no intervalo C20 a C50, o

Grupo |l refere-se ao intervalo C55 a C90.

Antes de avangar ao projeto, é necessario estabelecer os conceitos envolvidos aos materiais e
procedimentos. Ressalta-se a importancia de entender as limitagdes encontradas nos materiais utilizados

a fim de prever o comportamento da estrutura.
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2.1 CONCRETO ARMADO

A luz do item 3.1 da NBR 6118/2014, fica estabelecido que o concreto armado é aquele que possui
armadura superior a minima e que a esta ndo sejam aplicados alongamentos iniciais. Assim, é possivel
entender que o concreto que ndo possui armadura ou a possui em quantidade inferior ao minimo exigido
é chamado concreto estrutural simples. J& o concreto que possui armadura maior que a minima, mas

parte pré-alongada é denominado concreto protendido.

Ao consultar a norma complementar NBR 12655/2015, item 3.1, pode-se compreender o atual
entendimento da composicao do concreto:
Item 3.1 — Concreto de cimento Portland: Material formado pela mistura homogénea de cimento,
agregados miudo e graudo e agua, com ou sem a incorporagdo de componentes minoritarios
(aditivos quimicos, pigmentos, metacaulim, silica ativa e outros materiais pozolanicos), que
desenvolve suas propriedades pelo endurecimento da pasta de cimento (cimento e 4gua). Para os
efeitos desta Norma, o termo “concreto” se refere sempre a “concreto de cimento Portland”.
Para a NBR 7211/2009, respetivamente aos itens 3.1 e 3.2, entende-se que os agregados miudos sdo
aqueles “cujos graos passam pela peneira com abertura de malha de 4,75mm” e que os agregados
graudos sejam aqueles “cujos graos passam pela peneira com abertura de malha de 75mm e ficam retidos
na peneira com abertura de malha de 4,75mm”. Para ambos os casos, sao prescritos os ensaios da ABNT

NBR NM 248, com peneiras definidas pela ABNT NBR NM 1SO 3310-1.

A Norma entende que os aditivos podem fazer parte da composi¢cdo do concreto. Entretanto, ressalta-se
o limite de massa disposto no item 3.19 da NBR 12655/2015 como sendo inferior a 5 % da massa de
cimento. Estes materiais sdao adicionados durante a prepara¢ao do concreto. Dentre os principais
objetivos para modificar as propriedades no estado fresco e/ou no estado endurecido destacam-se:
acelerar ou retardar o endurecimento nas idades iniciais (pega), diminuir a permeabilidade, a retracdo e

o calor de hidratacdo, melhorar a trabalhabilidade e a fluidez, impedir a segregacdo e/ou pigmentar.

Em mao dos materiais consistentes do concreto, é fundamental observar que o concreto armado depende
da aderéncia entre o concreto e o a¢o. As barras de ago devem ser convenientemente posicionadas de
modo a absorver os esforcos de tragdo exigidos para o equilibrio interno da peca. A NBR 6118/2014
entende nos itens 9.2, 9.3, 9.4 e 9.5 que a aderéncia é garantida principalmente pelo posicionamento da

armadura, comprimento e técnicas de ancoragem, comprimento de amarragao e técnicas de emenda.

Segundo PINHEIRO (2007), a aderéncia é a propriedade que impede o escorregamento entre as barras de
aco e o concreto que as envolvem. Esta poderia ser compreendida por 3 parcelas: a aderéncia por adesdo
ocorreria devido as ligagOes fisico-quimicas na interface entre os materiais; a aderéncia por atrito
apareceria devido a pressGes de contato; e a aderéncia mecanica seria devido as saliéncias superficiais
das barras.
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As forgas de tragdo sdo provocadas em pecas estruturais em flexdo, isto é, em vigas (elementos lineares)
e lajes (elementos de superficie). Além disso, as barras de a¢o sdo usadas em pilares na direcdo
longitudinal pois sdo pegas sujeitas a flexdo obliqua composta e/ou flexdo normal composta, e na diregdo

transversal na forma de estribos a fim de evitar flambagem lateral.

A escolha do concreto armado como material de construcdo se deve principalmente a larga utilizacdo
histérica, vasta disponibilidade de mao-de-obra, comumente pode ser produzido in loco devido a
disponibilidade de materiais locais ou hd proximidade com usinas de concreto que facilmente o
transportam. Se bem projetado e bem executado, resulta num comportamento de bloco monolitico com
respostas térmicas muito semelhantes, haja visto que sdo materiais com valores de coeficientes de
dilatacdo térmica muito préximos. Além disso, hd de se considerar a alcalinidade do concreto na protecao

das armaduras contra agentes externos.

Este projeto sera dimensionado como Classe de Agressividade Ambiental (CAA) Il, visto que pressupdem
a execugcdo em um ambiente urbano. Em conformidade com a tabela 6.1 da NBR 6118/2014, entende-se

que se trata de uma agressividade moderada com pequeno risco de deterioracdo das armaduras.

Tabela 2.1: Classe de Agressividade Ambiental (CAA)

Classificagdo geral do tipo de
Risco de deterioragao
CAA | Agressividade ambiente para efeito de
da armadura
projeto

[ Fraca Rural / Submersa Insignificante
1] Moderada Urbana / Marinha Pequeno
I Forte Industrial Grande
v Muito Forte Respingo de maré Elevado

Fonte: NBR 6118/2015 - Tabela 6.1

Para todos os elementos estruturais deste estudo de caso, a Norma ainda informa os limites minimos de
cobrimento. Isto é, a espessura minima da camada que envolve externamente as armaduras. Esta camada
é responsavel por minimizar o processo natural de carbonatacdo e resistir as intemperes de agentes
externos. Espessuras insuficientes de cobrimento podem acelerar o processo de corrosdo das armaduras,

gerando tensdes internas e por fim comprometer o desempenho estrutural da peca.

Para garantir o cobrimento minimo (cmin) o projetista deve considerar o cobrimento nominal (cnom).

Este refere-se a soma do cobrimento minimo com a tolerancia de execugao (Ac):



CAPITULO 2

Cnom = Cmin + Ac

(2.1)

A Norma define o valor minimo da tolerdncia Ac como 10 mm. Para esta condi¢do, a Tabela regulamentar

7.2 disposta no item 7.4.7.6 da NBR 6118/2014 exige os seguintes cobrimentos nominais a serem

contemplados em projeto e execucdao de uma edificacdo:

Tabela 2.2: Cobrimento nominal por CAA

Classe de Agressividade Ambiental (CAA)

Tipo de estrutura | Componente ou elemento
I I 1] v
Cobrimento Nominal (mm)
Laje 20 25 35 45
Concreto Armado
Viga/Pilar 25 30 40 50

Fonte: NBR 6118/2014 — Tabela 7.2

No tépico 8.2.9 da referida Norma, fica definido o valor do Coeficiente de Poisson (V) como sendo 0,2 na

condicdo em que as tensGes de compressdo sejam inferiores a metade da resisténcia caracteristica a

compressdo do concreto na idade em que se deseja estimar o Mddulo de Elasticidade.

A Tabela Regulamentar 8.1 estima o valor do Mddulo de Elasticidade (Eci), a partir da Resisténcia

Caracteristica a Compressao (fck) e o material utilizado como agregado graido do concreto. Este projeto

utilizara granito e sera regido pela expressao e pela tabela abaixo para concretos do Grupo |,

aE=1,0.

Eci = aE . 5600 .Vfck

Tabela 2.3: Estimativa do mddulo de elasticidade por fck

Classe de resisténcia €20 C25 C30 €35 C40 C45 C50
Eci (GPa) 25 28 31 33 35 38 40
Ecs (GPa) 21 24 27 29 32 34 37

ai 0,85 0,86 0,83 0,89 09 091 0,93

Fonte: NBR 6118/2014 — Tabela 8.1

Ainda se sugere a estimativa do Mddulo de Deformacdo Secante (Ecs) pela seguinte expressao:
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Ecs = ai .Eci (2.3)

Assim, observa-se que os parametros e propriedades fundamentais de calculo sdo constituintes das
Normas Brasileiras. Este projeto sera executado com concreto da classe C30 e possui, portanto, o mddulo
de elasticidade estimado em 31GPa e o mddulo de deformacdo secante estimado em 27GPa. Sao
informagdes fundamentais para prever as flechas em lajes e a verificacgdo dos dominios de

dimensionamento por exemplo.

2.2 ELEMENTO ESTRUTURAL LAJE

A luz da NBR 6118/2014, item 14.4.2, entende-se que elementos de superficie s30 aqueles em que a
espessura é muito inferior as demais dimensdes. Da-se, portanto, o nome de Placa ao elemento estrutural
laje. Por ser uma superficie plana e comumente horizontal, estd sujeita a aces normais a seu plano. Isto

é, sujeita principalmente a acles verticais.

Ainda nesta Norma, item 14.7, admitem-se as seguintes hipdteses de simplificacdo para se obter um

modelo matemadtico que se aproxime do comportamento real das lajes na analise linear da estrutura:
a) As secGes transversais planas permanecem planas apds as deformacdes;
b) Representacdo da laje por seu plano médio, isto é, aquele a meia altura.

O estudo de caso do presente projeto refere-se a lajes macicas retangulares. Este tipo de laje contém
armaduras longitudinais e transversais de flexdo. Além disso, a superficie de espessura constante de

concreto armado possui o contorno integralmente circundado de vigas. Isto é, vigas ortogonais entre si.

Assim, discreteia-se a transmissado dos esfor¢os na ordem laje, viga e pilar. Sendo estes Ultimos dispostos
nos cantos das lajes, onde ha o encontro de vigas. Na 6tica do método simplificado de dimensionamento,
conforme a condicdo de apoio dos contornos rigidos, da-se as rea¢Ges da laje sob as vigas através de
cargas uniformemente distribuidas de acordo com os quinhdes de carga descritos no item 14.7.6.1 da

NBR 6118/2014.

Em regra geral, a relacdo entre os lados define se a armadura positiva principal é considerada em apenas

1 direcdo ou em ambas as direcdes ortogonais.

11
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.
‘%i
Lajes de concreto

Figura 2.1: Nomeacdo das dimensdes da laje
Fonte: Fusco (2000)

Entende-se que Lx é a nomeacgdo do menor lado da laje, enquanto Ly representa o maior lado da laje. Para
a relacdo Ly/Lx > 2,0 utiliza-se a armadura positiva principal paralela a Lx. Para relagdo compreendida no
intervalor 1,0 < Ly/Lx < 2,0 as armaduras positivas principais sdo colocadas em ambas as dire¢des

conforme imagem a baixo.

bia > 2 1<bla<?

A
Y
A
A

b b

Figura 2.2: Laje armada em uma dire¢ao e em duas dire¢des
Fonte: Campos Filho (2014)

O item 14.7.2.2 da NBR 6118/2014 preconiza as normativas sobre a defini¢do de cada vio efetivo da laje
conforme descrito ao lado da imagem abaixo. Entretanto, para facilidade do calculo, é usual considerar
0s vaos tedricos entre os eixos dos apoios. Isto é, em geral os projetistas consideram o vado da laje como
a distancia entre face dos apoios somada a metade da largura de cada apoio. Esta pratica atende a
seguranca estrutural, pois majora-se a solicitacdo para pilares de reduzida se¢ao transversal e lajes com h

< 20cm.

12
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Lef =lo+al + a2 (2.4)
Onde:
Lef = Vao efetivo da laje
al = Menor valor entre t1/2 e 0,3h

a2 = Menor valor entre t2/2 e 0,3h

Figura 2.3: Definicdo do vao efetivo (Lef) para lajes
Fonte: Camacho (2004)

Dada a definicdo de Lx e Ly para todas as lajes, deve-se proceder para a avaliacdo da vinculagdo entre os

panos de laje.

Tabela 2.4: Representacdo dos tipos de apoio

Borda livre Simplesmente Apoiada Encastrada

Fonte: Pinheiro (2007)

A condicdo de contorno chamada borda livre refere-se a auséncia de viga. A existéncia de viga confere a
condicdo simplesmente apoiada ao lado de estudo. Caso haja laje adjacente a viga de contorno, diz-se
gue este perimetro estd encastrado. A fronteira entre as duas lajes deve respeitar ao menos 2/3 do

contorno da laje para conferir-lhe esta condigdo.

r =

L1 L

= |

Figura 2.4: Lajes parcialmente encastradas

Fonte: Bastos (2015, 115p)

13



CAPITULO 2

A fronteira entre as lajes L1 e L2 na figura anterior sera considerada encastrada apenas se d > 2/3 L. Caso

contrario esta parte do contorno é atribuida como condicao simplesmente apoiada.

continuidade AL L
L1 L

— L, L.

L3 L4 L5 /Continuidade T,

contnudac&

continuidade

\

contifividade

]
h\_\_‘\_\_\k_‘—‘——\_
\F‘

Ls

Ls Le

periferia
continuidade

periferia

Figura 2.5: Simulacdo do comportamento continuo para lajes isoladas
Fonte: Borja (2015)

Ha algumas adaptagdes de cdlculo entre as versdes publicadas em 2003 e 2014 da NBR 6118. Dentre
outras, ressalta-se o aumento do valor correspondente as espessuras minimas para lajes macigas. Em
ambas as versdes, encontra-se no item 13.2.4 um incremento de espessuras. Parcialmente segue o que é

vigente hoje:

a) lajes de cobertura ndo em balango passam de 5 cm para 7cm de espessura minima;
b) lajes de piso ndo em balango passam a ser 8cm;

c) lajes em balanco passam a ser 10cm;

d) lajes que suportem veiculos de peso total < 30 kN permanecem 10cm;

e) lajes que suportem veiculos de peso total > 30 kN permanecem 12cm;

Diversos autores convergem sobre a ineficiéncia de lajes macicas em vencer grandes vaos. Sugere-se para
satisfazes o ELU (Estado-limite Ultimo) e o ELS (Estado-limite de Servico) projetar lajes macigas com
dimensdes inferiores a 7 metros e panos inferiores a 30m?. Em caso de necessidade de dimensdes maiores

ao sugerido, indica-se o uso de lajes nervuradas pois possuem peso proprio inferior ao de lajes macigas.

As agdes ou carregamentos que solicitam as lajes sdo os mais variados. Compreendem o peso préprio da
estrutura, seus revestimentos, os equipamentos méveis, os equipamentos fixos, o mobiliario, as paredes
divisdrias, as pessoas, etc. Além de transmitir os esforcos verticais as vigas de apoio, a laje possui a fungado

de se comportar como diafragma rigido. Isto é, como elemento de rigidez infinita em seu prdprio plano

14
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que distribui os esforcos horizontais do vento para as estruturas de contraventamento. Este projeto ndo
considerard estas a¢Oes, mas reitera-se que sdo analises fundamentais para a estabilidade global dos
edificios dependente do entorno da edificacdo, sua regido geografica, a esbeltes do edificio e a
complexidade das estruturas de contraventamento, encontrada nos pdrticos, paredes e nicleos de rigidez

por exemplo.
Aluz da ABNT NBR 6120/1980, cuja errata foi publicada em 2000, tem-se a classificacdo do carregamento
em duas categorias distintas:

Item 2.1.1 — Carga permanente: Este tipo de carga é constituido pelo peso préprio da estrutura e

pelo peso de todos os elementos construtivos fixos e instalagdes permanentes.

Item 2.2 — Carga acidental: E toda aquela que pode atuar sobre a estrutura de edificacGes em

fungdo do seu uso (pessoas, méveis, materiais diversos, veiculos etc.).

Na auséncia de dados mais precisos, esta Norma ainda sugere valores dos pesos especificos de alguns

materiais de construcdo, a fim de estimar a carga permanente conforme:

Tabela 2.5: Peso especifico dos materiais de construcdo

Materiais Peso especifico aparente (kN/m3)
Arenito 26
Basalto 30
Gneiss 30
Granito 28
Marmore e calcario 28

Fonte: NBR 6120/1980

Admite-se que os edificios residenciais possuem valores minimos de carga acidental dependendo do uso
do espaco. Para dormitérios, copa, sala, cozinha e banheiros a NBR 6120/1980 entende que este valor é
1,5 kN/m?2. Enquanto para despensas, dreas de servico e lavandaria o limite minimo é de 2,0 kN/m2. Em
respeito a indicacdo regulamentar, este projeto adotara carga acidental q = 2,0 kN/m? para todas as lajes

a fim de facilitar a compreensdo dos resultados.
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A espessura da laje sera definida na sessdo de pré-dimensionamento. Entretanto, adianta-se que o peso

préprio da peca refere-se ao peso em 1m? de laje, considerando peso especifico do concreto 25kN/m3.

) ( Im

1m

Figura 2.6: Calculo do peso préprio
Fonte: Bastos (2015, 115p)

Este resultado possui unidade kN/m?, assim como todos os carregamentos de laje a serem transferidos as

vigas como cargas uniformemente distribuidas.

A camada de argamassa colocada imediatamente acima da face superior da laje € chamada de contrapiso
ou argamassa de regularizagdo. Possui a funcdo de diminuir a rugosidade superficial na medida que nivela

o substrato aonde sera colocado o revestimento.

Diversos autores convergem a proibicdo do uso de gesso neste tipo de argamassa. Apesar de acelerar o
processo de cura, prejudica a aderéncia e pode gerar deslocamentos do revestimento a médio prazo. Para

a argamassa de cimento e areia, considera-se como peso especifico 21 kN/m?2.

—

hparede

G35,

Figura 2.7: Carga de paredes em laje
Fonte: Borja (2015)

No caso de paredes existentes no interior da laje, calcula-se o peso total destas através da multiplicagdo
do volume pelo peso especifico aparente equivalente. Este valor deve ser divido pela drea total da laje, a
fim de que seja um carregamento uniformemente distribuido.

Yalv. e.h.l

=l [N /m?] (2.5)

g paredes =
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Este projeto considera as paredes feitas de blocos ceramicos furados. A NBR 6120/1980 recomenda o
peso especifico aparente de valor 13 kN/m3. Ressalta-se que se fossem tijolos macicos, a estrutura seria

mais pesada pois o peso especifico deste bloco é 18 kN/m?3.

De inicio, pressupds-se que as lajes seriam isoladas umas das outras. Entretanto, ndo é o que se verifica
na realidade. Este é um método académico que permite uma primeira estimativa de esfor¢cos no
pavimento. Uma borda comum a duas lajes deveria possuir um Unico valor equivalente de momento fletor
negativo. Para isso, a NBR 6118/2014 permite a compatibilizacdo conforme segue:

Item 14.7.6.2 — Quando houver predominancia de cargas permanentes, as lajes vizinhas podem

ser consideradas isoladas, realizando-se a compatibilizagdo dos momentos sobre os apoios de

forma aproximada.

No caso de andlise plastica, a compatibilizagdo pode ser realizada mediante alteragdo das razdes
entre momentos de borda e vdo, em procedimento iterativo, até a obtengdo de valores
equilibrados nas bordas [...]
Ha muitos anos, verifica-se uma pratica consolidada nos projetos estruturais brasileiros. Dado uma viga,
apoiada neste tramo por dois pilares extremos, onde apoiam-se duas lajes que descarregam
respetivamente os momentos fletores negativos ML1 e ML2, onde ML1 > ML2, o processo refere-se em

adotar como momento compativel o maior valor entre: 80% de ML1 ou a média entre os momentos.

L1 L2

Figura 2.8: Encastramento elastico na continuidade das lajes
Fonte: Bastos (2015, 115p)

Dada a compatibilizacdo entre os momentos negativos, procede-se pela corre¢do dos momentos
positivos. Adotando-se como nomenclatura Mi- para o momento negativo inicial e Mf- para o momento
negativo final, tem-se que o novo momento positivo da laje deve ser somado a metade da diferenga em

maddulo entre Mi- e Mf-.
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Figura 2.9: Correcdo do momento positivo apds compatibilizacao
Fonte: Pinheiro (2007)

Ressalta-se que os momentos positivos nunca serdo diminuidos. No exemplo acima, ml1 e m4

permanecem com o mesmo valor apds a compatibilizagdo dos momentos negativos.

Apds este processo, tem-se as lajes justapostas com os momentos negativos compatibilizados e os
momentos positivos corrigidos. Assim, é possivel consultar o diagrama de momentos fletores continuo
para todo o piso da estrutura. Entretanto, estes momentos sdo chamados de Momentos de Servico. Para
o calculo das armaduras de flexdo, serdo utilizados os Momentos de Calculo. Estes sdo obtidos
multiplicando os Momentos de Servico pelos coeficientes X de ponderagdo constantes no tépico 12.4.1

da NBR 6118/2014 referente ao dimensionamento no Estado Limite Ultimo (ELU):

Tabela 2.6: Coeficientes de ponderacdo Xc e ¥Xs

Combinagodes Concreto Xc Aco Xs
Normais 1,40 1,15
Fonte: NBR 6118/2014 - Tépico 12.4.1

A partir desta etapa do dimensionamento, as solicitagdes a serem encaminhadas as vigas e pilares ja sdo
previamente as agbes de calculo. Os esforgos resistentes nas lajes podem ser determinados da mesma

forma que se determina para as vigas. Isto é possivel gragas a ado¢do de uma base unitaria (1m).
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2.3 ELEMENTO ESTRUTURAL VIGA

Aluz dos itens 14.4.1 e 14.4.2 da NBR 6118/2014, conceitua-se que vigas s30 elementos em que o esforco
de flexao é o preponderante. Refere-se ao tratamento dado a elementos lineares "em que o comprimento
longitudinal supera em pelo menos trés vezes a maior dimensdo da secao transversal, sendo também

denominados barras.".

Segundo PINHEIRO (2007), as vigas constituem “barras horizontais que delimitam as lajes, suportam
paredes e recebem acdes das lajes ou de outras vigas e as transmitem para os apoios.". Reitera-se que,
para além dos carregamentos externos, a viga deve resistir de inicio ao seu peso préprio. Haja visto se

tratar de um material com 2,5 toneladas por m3, pode-se chegar a pecas de 500kg com facilidade.

As vigas numa estrutura de concreto armado podem ser revestidas ou aparentes. De maneira geral, os
arquitetos preferem as vigas embutidas nas paredes de vedacao, de modo que ndo possam ser percebidas
visualmente. Assim, é necessario que a largura das vigas seja definida em funcdo da espessura final da
parede. Este projeto adota blocos de alvenaria de 19cm. Com a aplicacdo das telas metalicas e fixacdo
destas, espera-se que sejam compativeis 5mm para cada lado dos blocos a fim de equacionar com a

espessura da viga definida em 20cm.

Ha de se considerar a espessura da argamassa de revestimento, a ser executada em ambas as faces da
parede. Em regra geral, trata-se da aplicagdo de uma camada entre 2,0 e 3,0cm a fim de regularizar a
superficie. Para revestimentos externos ainda podem ser previstos assentamentos ceramicos,

constituindo um carregamento a ser considerado em projeto.

No Brasil, diferentemente de paredes executadas em clima mediterranico, ndo sao previstas paredes de
dupla fiada de blocos. Em normalidade, tampouco sao previstos isolantes térmicos. Para além dos blocos
de alvenaria, procede-se pela aplicacdo de chapisco, emboco, reboco e por fim o revestimento que pode

consistir em pintura.

A NBR 6118/2014, item 13.2.2, entende que a largura minima para vigas € de 12cm. Isto se deve ao bom
alojamento das armaduras, respeitando o espagamento minimo entre as barras de aco longitudinais e o

cobrimento minimo da peca.

De modo a facilitar a execugdo, a pratica brasileira indica adotar para este elemento estrutural valor de
altura multiplo de 5,0 cm considerando uma altura minima de 25cm. Este critério induz a utilizacdo de
vaos superiores a 250cm tanto quanto possivel, a fim de prever o melhor custo beneficio para a pega. A
Norma ndo define altura maxima para vigas. Entretanto, conforme introducdo no inicio desta sec¢do, o
elemento que tiver a maior dimens&o de sua sec¢do transversal superior a 1/3 do valor do vdo pode ser
considerado viga-parede. Para este enquadramento, a Norma exige que este dimensionamento seja feito

a partir de elemento de superficie, especificamente chamado chapa.
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A altura maxima das vigas esta condicionada ao espaco disponivel para a viga e para as aberturas de portas
e janelas ao longo do pé-direito. Assim, é imprescindivel considerar portas compativeis com a altura da
viga de modo que as deformacgdes previstas em ELS ndo comprometam as esquadrias, caixilhos e demais

aberturas.

Segundo a NBR 6118/2014, item 17.2.2, “o estado-limite Gltimo é caracterizado quando a distribuicdo das
deformacdes na secado transversal pertencer a um dos dominios [...]“. Os dominios de dimensionamento

sdo transcritos abaixo.
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T
B
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hl d s L e
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o
©
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10 %o €
Alongamento Encurtamento

Figura 2.10: Dominios de deformagdo em ELU

Fonte: NBR 6118/2014 - Item 17.2.2

A rutura convencional por deformacdo de alongamento excessiva pode ser alcangada nos seguintes
dominios:

a) reta a —tragdo uniforme;

b) dominio 1 — tragdo ndo uniforme, sem compressao;

¢) dominio 2 —flexdo simples ou composta sem rutura a compressdo do concreto (ec < ecu e com

0 maximo alongamento permitido).

A rutura convencional por deformacdo de encurtamento do concreto comprimido pode ocorrer nos

dominios:

a) dominio 3 — flexdo simples (se¢do subarmada) ou composta com ruptura a compressdo do

concreto e com escoamento do ago (s > gyd);

b) dominio 4 — flexdo simples (se¢do superarmada) ou composta com ruptura a compressdo do

concreto e ago tracionado sem escoamento (&s < gyd);

c) dominio 4a — flexdo composta com armaduras comprimidas;
d) dominio 5 — compressdo ndo uniforme, sem tragéo;

e) reta b — compressdo uniforme.
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E fundamental relembrar os limites estabelecidos no item 8.2.10 da NBR 6118/2014 para compreender

as fronteiras entre os dominios de deformacao:

. Deformacao especifica de encurtamento do concreto no inicio do patamar plastico: c2 = 2,0%o
. Deformacao especifica de encurtamento do concreto na rutura: ecu = 3,5%o
GS A
_GC 2 d s
6.=0,85fcg [l—(l—‘;) ] Y
0.85fcg - \ /
GC=O'85'de
GS=ES '85
e ACO
CONCRETO
_SC 85
2%o 3,5%0 2,07 %o 10%e

Figura 2.11: Diagramas tensdo-deformacao concreto e aco CA-50
Fonte: Pappalardo (2005)

A tensdo de pico no diagrama tensao-deformacado do concreto refere-se a 85% da resisténcia de cdlculo a
compressdo do concreto (fcd), conforme item 8.10.2.1 da NBR 6118/2014. Para aco CA-50, tem-se
definido:

. Tensdo de escoamento do ago eyd = 2,07%o
. Modulo de elasticidade do ago Es =210 GPa

Dado o diagrama de dominio de deformagbes e os parametros que envolvem este projeto, tem-se a
equacdo referente a profundidade da linha neutra. Assim, é possivel verificar qual o dominio que se

encontra a peca para um determinado momento fletor solicitante de calculo Md.

Figura 2.12: Distribuicdo de tensdes de compressao

Fonte: Bastos (2015, 78p)
21



CAPITULO 2

No item 17.2.2 da NBR 6118/2014, tem-se definido que o diagrama parabola-retdngulo de altura (x) de
distribuicdo das tensdes no concreto pode ser simplificado. Trata-se da ado¢do de um diagrama retangular

de altura 0,8x para concreto de fck inferior a 50MPa.

=105 61— | 1- M = Ag = Mg
0,425-b-d? -foy fyg +(d =04 x)

Figura 2.13: Equacdes de equilibrio - secdo retangular de CA
Fonte: Pappalardo (2005)

Portanto, conclui-se que a profundidade da linha neutra (x) assume os seguintes intervalos para estar

enquadrada em dominios de dimensionamento diferentes:

Tabela 2.7: Profundidade da linha neutra e dominios de dimensionamento

Profundidade da linha neutra (x) Dominio de dimensionamento
0<x<0,259d Dominio 2
0,259d<x<0,628d Dominio 3
0,628 d < x Dominio 4

Fonte: Prdprio autor

O dominio 2 possui a rutura governada pelo escoamento excessivo das armaduras. Ja a rutura da pega
dimensionada no dominio 3 ocorre pelo escoamento do aco e pelo esmagamento do concreto. Para

ambos os casos, entende-se que a pega esta sub-armada e o comportamento ductil se dd como aceitavel.

J4 o dominio 4 refere-se a rutura por esmagamento do concreto sem escoamento da armadura. Trata-se
de um caso indesejavel, haja visto que a peca apresenta um comportamento fragil, isto é, sem estriccdo
da armadura antes de romper. Para este comportamento, diz-se que a pega estd superarmada. As vigas
podem ser dimensionadas neste dominio desde que disponham de armadura de compressao, isto €, a
chamada armadura dupla, conforme serad verificado na se¢ao de dimensionamento de vigas. As lajes ndo
devem ser dimensionadas neste dominio. Caso seja verificada esta condi¢do, deve-se aumentar a

espessura de laje em pelo menos 2 cm para se enquadrar no dominio 3 com folga.

A luz do item 14.6.4.3 da NBR 6118/2014, entende-se em ELU a relagdo entre a profundidade da linha
neutra (x) e a altura de calculo (d) sdo inversamente proporcionais a capacidade de rotagdo dos elementos

estruturais. Isto é, quanto menor a relagdo x/d maior serd a capacidade de rotacdo das pegas.

22



REVISAO DA LITERATURA: O ESTADO DA ARTE

Assim, neste tépico sdo impostos os limites maximos para a relacdo x/d, a fim de proporcionar ductilidade

ao comportamento de vigas e lajes:
a) x/d £0,45, para concretos com fck < 50 MPa;
b) x/d < 0,35, para concretos com 50 MPa < fck < 90MPa;

Como alternativa para diminuir o valor x referente a profundidade da linha neutra, entende-se que nao é
comum alterar as condi¢cGes de apoio para minorar o momento fletor solicitante de calculo (Md).
Portanto, encontram-se como alternativas: adotar concreto de resisténcia a compressao fck de classe
superior, aumentar a largura da viga ou aumentar a altura util de calculo. Observa-se na Figura 2.13, que
aumentar a altura da viga é a alternativa de maior impacto para este estudo. Isto se deve a pratica da
construcdo civil para obras de pequeno porte, como é o caso deste estudo de caso. Todos os elementos
sdo dimensionados para a mesma resisténcia do concreto, isto €, mesmo valor de fck (resisténcia
caracteristica a compressao). Além disso, a largura da viga decorre da largura da parede e ndo deve fugir

ao padrao arquiteténico definido para a edificacdo.

2.4 ELEMENTO ESTRUTURAL PILAR

Para a NBR 6118/2014, item 14.4.1.2, pilares sdo "elementos lineares de eixo reto, usualmente dispostos
na vertical, em que as forgas normais de compressao sao preponderantes.”. Trata-se de elementos que
recebem as a¢des de lajes ou vigas e as transmitem para os pavimentos inferiores de modo que sejam

destinadas finalmente a fundagao.

Para PINHEIRO (2007), podem ser considerados edificios de pequeno porte aqueles com estruturas
regulares muito simples e que apresentem as seguintes limitagdes:

a) Até quatro pavimentos;

b) Auséncia de protensdo;

c) Cargas de uso nunca superiores a 3kN/m?;

d) Altura de pilares até 4m e vdos ndo excedendo 6m;

e) Vdo maximo de lajes até 4m (menor vdo) ou 2m, no caso de balangos.
Para tal enquadramento admite-se compreensivel a omissdo dos efeitos do vento. Trata-se de uma
simplificacdo de cdlculo e supdem-se que a estrutura disponha de subestruturas auxiliares de

contraventamento nas dire¢des principais do edificio. Como trata-se de edificio retangular:

contraventamento paralelo ao eixo X global e paralelo ao eixo Y global.
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Para FUSCO (2000), as subestruturas de contraventamento referem-se, entre outros, aos pérticos e

paredes de elevada rigidez. Para estudos futuros, indica-se a locacdo das paredes estruturais no contorno

dos patamares da escada central.

Pilares, porticos e paredes

// Pilares usuais
contraventados

Figura 2.14: Subestruturas de contraventamento

Fonte: Fusco (2000)

A NBR 6118/2014 entende que:

Item 15.4.2 - As estruturas sdo consideradas para efeito de calculo, de nés fixos, quando os
deslocamentos horizontais dos nds sdo pequenos e, por decorréncia, os efeitos globais de 22
ordem sdo despreziveis (inferiores a 10% dos respetivos esforgos de 12 ordem). Nessas estruturas,

basta considerar os efeitos locais e localizados de 22 ordem.

Iltem 15.4.3 - Por conveniéncia de analise, é possivel identificar, dentro da estrutura, subestruturas
que, devido a sua grande rigidez a a¢des horizontais, resistem a maior parte dos esforgos
decorrentes dessas ag¢Oes. Essas subestruturas sdo chamadas subestruturas de

contraventamento.

Os elementos que ndo participam da subestrutura de contraventamento sdo chamados

elementos contraventados.

Portanto, este projeto refere-se a pilares contraventados. Situacdo em que, conforme ilustracdes de

FUSCO (2000), os efeitos globais de 22 ordem podem ser desprezados.
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Figura 2.16: Pilares contraventados e elementos de contraventamento

Fonte: Fusco (2000)

2.4.1 Posicao em planta

Uma das principais classificacdes dos pilares refere-se a sua localizacdo na planta de formas. Isto permite
determinar o tipo de solicitacdo a que o pilar estda submetido. As extremidades das vigas, quando
impedidas de girar pelos pilares, provocam o surgimento de efeitos de primeira ordem através dos
chamados momentos de extremidade. Isto &, trata-se de flexdo normal composta ou flexdao obliqua
composta. Para cada caso, serdo estudados os métodos usuais de dimensionamento das armaduras. Haja
visto que para cada um desses tipos bdsicos de classificacdo corresponde uma situacdo de projeto

diferente.

N
Pilar de canto Pilar de extremidade

Pilar interno

Figura 2.17: Classificacdo quanto as solicitacGes iniciais
Fonte: Pinheiro (2007)

Pilares centrais, internos ou também chamados intermediarios sdo aqueles em que ndo ha inicio ou final
de vigas. Isto é, trata-se do cruzamento de 2 vigas normalmente ortogonais que continuam apés o pilar.
Considera-se compressao centrada simples na situacado de projeto, pois as excentricidades iniciais podem

ser desprezadas.
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Figura 2.18: Situagéo de projeto de pilares intermediarios

Fonte: Bastos (2015, 100p)
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Figura 2.19: Detalhe do pilar intermediario
Fonte: Miranda (2008)

Nos pilares de extremidade, também chamados de pilares de borda ou laterais, as solicitagGes iniciais

correspondem a flexdo normal composta. Isto é, considera-se excentricidade inicial longitudinal a viga

gue se interrompe no pilar.

PLANTA

SITUACAO DE PROJETO
Figura 2.20: Situacdo de projeto de pilares de extremidade
Fonte: Bastos (2015, 100p)
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PILAR
)

Viga

Y Viga
Figura 2.21: Detalhe do pilar de extremidade
Fonte: Miranda (2008)

Ressalta-se que vigas podem iniciar ou terminar antes do contorno do edificio. Portanto, é possivel
encontrar pilar de extremidade no interior do edificio e ndo somente em seu contorno caso haja vigas

interiores descontinuas.

Os pilares de canto referem-se a origem ou a interrup¢do de duas vigas. Assim, ha excentricidade inicial

em ambas as direcdes principais. Logo, a situacdo de projeto deve considerar flexdao obliqua composta.

—7
.

|
PLANTA

HENE

SITUACAO DE PROJETO

Figura 2.22: Situacdo de projeto de pilares de canto

Fonte: Bastos (2015, 100p)

__PILAR

Figura 2.23: Detalhe do pilar de canto
Fonte: Miranda (2008)
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2.4.2 indice de esbeltez

O célculo de pilares é pautado nas instrucdes normativas da NBR 6118/2014. Para estruturas em que o
contraventamento é previsto, conforme consta no atual caso de estudo, devem ser respeitadas as

indicacdes:

Item 15.6 - Nas estruturas de nods fixos, o cdlculo pode ser realizado
considerando cada elemento comprimido isoladamente, como barra vinculada
nas extremidades aos demais elementos estruturais que ali concorrem, onde se
aplicam os esforgos obtidos pela andlise da estrutura efetuada segundo a teoria

de 12 ordem.

Conforme figura a seguir, FUSCO (2000) permite compreender que este projeto se refere a pilares de nds

fixos contraventados nas vigas a nivel de cada pavimento e nas subestruturas de contraventamento.
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a) Estrutura deslocavel b) Estrutura indeslocavel

Figura 2.24: Estruturas de nds fixos e moveis
Fonte: Fusco (2000)

Ainda a luz do tépico da Norma, o comprimento equivalente Le do elemento comprimido (pilar), suposto

vinculado em ambas as extremidades, deve ser o menor dos seguintes valores:

Le < { (2.6)

Lo+ h
L
Onde:

Lo = Distancia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos horizontais, que vinculam o

pilar
h = Altura da secdo transversal do pilar, medida no plano da estrutura em estudo

L = Distancia entre eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta vinculado
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Figura 2.25: Comprimento equivalente do pilar
Fonte: Pinheiro (2007)

Conforme sera visto nas sessdes a seguir, as vigas do pavimento tipo e da cobertura sdo de mesma secao
e de altura maior que o dobro das dimensGes dos pilares. Portanto, o comprimento equivalente dos
pilares refere-se a distancia entre as faces das vigas de vinculacdo acrescido da dimensao do pilar na
direcdo desejada.

Dada a definicdo do comprimento equivalente do pilar Le, deve-se proceder pela definicdo do
comprimento de flambagem Jle. Este depende da vinculagdo no topo e na base do pilar e pode ser

compreendido através dos indices de ponderagdo a seguir:

F
%
7 7
A. Simples B - B - i
A. Simples E. Elastico
fle=07L
fe=L 05 L=i.<L
—_ 1 ';‘. '.
L
—_1 A Y — 1
7 T 7
A Simples Engaste E. Elastico

Figura 2.26: Comprimento de flambagem
Fonte: Bastos (2015, 100p)

E interessante avaliar que entre o térreo e o primeiro pavimento, é possivel considerar que o pilar estd

encastrado na fundagao e apoiado na vinculagdo superior. A mesma condicdo ndo é encontrada entre os
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demais pisos. Portanto, apesar da se¢do constante e do pé-direito constante, os pilares do térreo possuem

comprimento de flambagem inferior aos pilares dos pavimentos superiores.
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a) situagdo real; b) situagdo simplificada.

Figura 2.27: Situagdo real e simplificada de pilares contraventados
Fonte: SUSSEKIND (1984)

O indice de esbeltez, conforme item 15.8.2 da NBR 6119/2014, deve ser calculado a partir da expressdo:
A=— (2.7)

Onde o raio de gira¢do refere-se a raiz da relagdo entre a inércia e a area da se¢do transversal para a

direcdo de calculo desejada:

i= |— (2.8)

Portanto, para se¢des retangulares simplifica-se o indice de esbeltez por:

1= Vi2 - le (2.9)

h

Onde h refere-se a dimensdo do pilar na dire¢do desejada de calculo. Para se¢do transversal de pilar
guadrado e com as mesmas condi¢Ges de vinculagdo para ambas as dire¢des, o indice de esbeltez possui

o0 mesmo valor pois hx = hy e Lex = Ley.

Ainda no referido item da Norma, verifica-se que “os esforgos locais de 22ordem em elementos isolados
podem ser desprezados quando o indice de esbeltez for menor que o valor-limite A1 (...)". Onde este

parametro é definido pela expressao:
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el
25+ (12,5 - &
1= ( h) (2.10)
ab

Para 35 <A1 <90, e ab definido por se enquadrar neste projeto em:

A) Pilares bi-apoiados sem cargas transversais

Mb
ab=06+040 -— (2.11)
Ma

Onde 0,4 <A1 <1,0 e os momentos Ma e Mb definidos por:

Sdo os momentos de 12 ordem nos extremos do pilar, obtidos na analise de 12 ordem no caso de
estruturas de nos fixos (...). Deve ser adotado para Ma o maior valor absoluto ao longo do pilar bi-
apoiado e para Mb o sinal positivo, se tracionar a mesma face que Ma, e negativo, em caso

contrario.
B) Pilar bi-apoiado com momentos menores que o0 momento minimo
ab=1,0 (2.12)

Conforme consta na NBR 6118/2014, item 11.3.3.4.3, "o efeito das imperfei¢des locais nos pilares pode

ser substituido, em estruturas reticuladas, pela consideracdo do momento minimos de 12ordem (...)".
M1d, min = Nd (0,015 + 0,03h) (2.13)

Onde:

h = Altura total da secdo transversal na dire¢cdo considerada, expressa em metros

Portanto, admitem-se satisfeitas as exigéncias relativas as imperfei¢cdes locais se utilizado valor igual ou

superior ao momento minimo de 12ordem.

2.4.3 Excentricidade inicial de 12 ordem

Conforme exposto, para cada localizagdo do pilar na planta de forma ha uma situacdo de projeto a ser
considerada. Para pilares de extremidade e de canto, percebeu-se a presenca de excentricidades em uma
e nas duas direcGes respetivamente. Isto se deve as vigas interrompidas no pilar. O calculo desta

excentricidade decorre da relagdo entre o momento de vinculagao do pilar e a carga axial de projeto.
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Figura 2.28: Casos de excentricidade inicial

Fonte: Bastos (2015, 100p)
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Figura 2.29: Excentricidades iniciais na base e no topo do pilar
Fonte: Pinheiro (2007)

Portanto, a excentricidade inicial é desprezada nos pilares intermediarios.

2.4.4 Excentricidade de 22 ordem

Conforme exposto no presente trabalho, ha a necessidade de se considerar a excentricidade de 22 ordem
qguando A supera o valor de Al. Este projeto usufruird de métodos de cdlculo para A < 90, haja visto que
se constituir de pilares medianamente esbeltos conforme item 15.8.3.3.5 da NBR 6118/2014. Logo,

dispensa-se a consideragao dos efeitos da fluéncia.

A determinacgao dos efeitos locais de 22 ordem, segundo a NBR 6118:2014, em barras submetidas a flexdao
normal composta, pode ser feita pelo método geral ou por métodos aproximados. Este projeto usufruira
de 2 métodos aproximados contemplados na sessdo 15 da referida NBR. Trata-se do Método do pilar-
padrdo com curvatura aproximada e do Método do pilar-padrdo com rigidez K aproximada.
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Ainda segundo o referido item da Norma, aos pilares de canto sujeitos a flexdo obliqua composta “podem

ser aplicados os processos aproximados simultaneamente, em cada uma das duas dire¢des.".

Tabela 2.8: indice de esbeltez e dimensionamento

Classificagao do ;
Indice de esbeltez Processos de calculo
pilar

Efeito de 22 ordem (local) pode ser desprezado, ou
Curto ou robusto A<Al
seja, e2=0.

Cdlculo por método do pilar padrao com curvatura

aproximada ou método do pilar padrdao com rigidez K
Medianamente
AL<A<90 aproximada. Metodologia empregada inclusive para
esbelto
pilares retangulares submetidos a flexdo obliqua

composta.

Fonte: Adaptado de MIRANDA (2008)

2.4.5 Método do pilar-padrao com curvatura aproximada

O método é regido pela NBR 6118/2014:

Item 15.8.3.3.2 - Pode ser empregado apenas no calculo de pilares com A < 90, com segdo
constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo. A ndo linearidade geométrica
é considerada de forma aproximada, supondo-se que a deformagdo da barra seja senoidal. A ndo
linearidade fisica é considerada através de uma expressdo aproximada da curvatura na segdo

critica.

O momento fletor total maximo no pilar deve ser calculado com a expressao:

2

Le® 1
Md, tot = (ab . Mld,A)'l‘(Nd E;) > M1d, A (2.14)

Onde:

ab = Deve ser definido conforme se¢ao 2.4.2
M1d,A = Momento de calculo na diregdo desejada
Nd = For¢a normal de cdlculo

Le = Comprimento de flambagem

1/r = Curvatura na seg3o critica
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Observa-se que o momento total maximo se refere a somatdria do momento de 12ordem com o momento
de 22ordem. Respectivamente, o primeiro trata-se da ponderacdao do momento de cdlculo. O segundo
refere-se ao produto da carga axial de projeto com a excentricidade de 22 ordem. Esta excentricidade

advém da curvatura na secao critica, que pode ser compreendida pela expressao:

1 0,005 0,005

—_ = < .
r h@+05) "~ h (2.15)
= Nd Paramet d ] l 2.16
V= Fed [Pardametro admensional] (2.16)

Onde:

h = altura da secdo na direcdo considerada

2.4.6 Método do pilar-padrao com rigidez K aproximada

O método é regido pela NBR 6118/2014:

Iltem 15.8.3.3.3 - Pode ser empregado apenas no calculo de pilares com A £ 90, com sec¢do
retangular constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo. A ndo linearidade
geométrica deve ser considerada de forma aproximada, supondo-se que a deformagdo da barra
seja senoidal. A ndo linearidade fisica deve ser considerada através de uma expressdo aproximada

da rigidez.

O momento total maximo no pilar advém da majora¢do do momento de 12ordem através da expressao:

ab M1d, A
Md, tot = ————
1-_2 (2.17)
(120 KZ)
%

Onde o valor da rigidez k é obtido pela expressao:

=32 (145 MR, wt) (2.18)
o= nNd )" '
Alternativamente, dado o processo iterativo, é possivel proceder por:
M1 — k2 22+ 10M1(2hNd — k2) + 25M17
Md,totzs k2 + k22 + 10M1(2hNd — k2) + 25 (2.19)
10
Onde:
2
1=1-

k 3840

M1 =ab -M1d,A

k2 =k1- h- Nd
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2.4.7 Disposigoes construtivas

A luz do item 18.2 da NBR 6118/2014, prescrevem-se os cuidados a serem tomados na disposicdo
construtiva das armaduras dos pilares de sustentacao do edificio:
Item 18.2.1 - O arranjo das armaduras deve atender ndo soé a sua fungdo estrutural, como também

as condigbes adequadas de execugdo, particularmente com relagdo ao langamento e ao

adensamento do concreto.

Os espagos devem ser projetados para a introdugdo do vibrador e de modo a impedir a segregacao

dos agregados e a ocorréncia de vazios no interior do elemento estrutural.

Este projeto refere-se a pilares cuja maior dimensao ndo supera em 5 vezes a menor dimensao. Isto é, por
ndo se tratar de pilar-parede, as disposi¢cdes construtivas seguem as prescri¢cdes contidas no tépico 18.4

da referida NBR.

Segundo PINHEIRO (2007):

As armaduras longitudinais colaboram para resistir a compressao, diminuindo a seg¢do do pilar, e
também resistem as tensdes de tragdo. Além disso, tém a fungdo de diminuir as deformag&es do

pilar, especialmente as decorrentes da retragdo e da fluéncia.
Paraisto, a Norma obriga a utilizacdo de armaduras longitudinais com diametro igual ou superior a 10mm
de modo que ndo ultrapasse 1/8 da menor dimensao do pilar.
Segundo o item 17.3.5.3 da referida Norma, a armadura longitudinal minima é dada pela expressao:

015-Nd _ 4
fyd = 1000

As,min = Ac (2.20)

Este projeto usufrui de concreto C30 e aco CA-50 e as cargas axiais de cdlculo ndo superam 1500kN.
Portanto, para 8 barras, a menor area de aco é 6,4cm? com a utilizagdo de barras com 10mm de didmetro.

A Norma entende que 8% da area da sessdo bruta de concreto refere-se a taxa de armadura mdaxima
considerando a sobreposicao de barras nas regides de emenda. Logo, aplicando a uma secao transversal

de (20x20) cm?, trata-se da adog¢do maxima de 32cm? ou 10p20mm ou 16p16mm.

Um exemplo dos arranjos longitudinais tipicos das armaduras dos pilares contraventados em edificios

pode ser entendido por FUSCO (2000) na ilustracdo a seguir.
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Figura 2.30: Arranjos longitudinais tipicos em edificios
Fonte: Fusco (2000)

Sobre a localizacdo das armaduras na secdo transversal do pilar, a NBR 6118/2014 entende que:

Item 18.4.2.2 - As armaduras longitudinais devem ser dispostas na se¢do transversal, de forma a
garantir a resisténcia adequada do elemento estrutural. Em se¢Oes poligonais, deve existir pelo

menos uma barra em cada vértice; em segOes circulares, no minimo seis barras distribuidas ao

longo do perimetro.
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Figura 2.31: Quantidade minima de barras

Fonte: Fusco (2000)

Em conformidade com as prescricdes normativas, o espacamento minimo livre e maximo entre as faces
das barras longitudinais, medido no plano da se¢do transversal, fora da regidao de emendas, deve ser igual

ou superior ao maior dos seguintes valores:

i i
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transpasse

Figura 2.32: Espacamentos entre barras longitudinais
Fonte: Fusco (2000)
Logo, para barras de até 20mm o espagamento minimo é de 2,0cm e para barras longitudinais de 25mm
0 espagamento minimo refere-se a 2,5cm.
O espacamento maximo entre eixos das barras, ou de centros de feixes de barras, deve ser menor ou igual
a duas vezes a menor dimensao da se¢ao no trecho considerado, sem exceder 40cm.
Ainda sobre o papel das armaduras dos pilares, segundo FUSCO (2000):

A secdo transversal dos pilares, formada pelo concreto e pelas barras da armadura longitudinal,
deve garantir a seguranga em relagdo a resisténcia e a estabilidade da construgdo. Além disso, a
armadura transversal dos pilares, formada por estribos, tem por fungdes principais impedir a
flambagem das barras comprimidas de aco dentro do concreto e manter a posi¢do das barras de

armadura longitudinal durante a concretagem da pega.
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Complementa-se com as observagGes de PINHEIRO (2007):

Na compressdo associada a confinamento lateral, como ocorre em pilares cintados, por exemplo,
a resisténcia do concreto é maior do que o valor relativo a compressao simples. O cintamento
pode ser feito com estribos, que impedem a expansao lateral do pilar, criando um estado multiplo
de tensdes. O cintamento também aumenta a ductilidade do elemento estrutural.
No item 18.4.3 da referida Norma, fica estabelecido para as armaduras transversais diametros superiores
a 5mm ou pelo menos 1/4 do didmetro da barra longitudinal. O espacamento longitudinal entre estribos,
medido na direcao do eixo do pilar, deve garantir o posicionamento e impedir a flambagem das barras
longitudinais; garantir a costura das emendas de barras longitudinais; e confinar o concreto de modo a
obter uma peca mais ductil e resistente (PINHEIRO, 2007). Além disso, o espacamento entre estribos deve
ser igual ou inferior ao menor dos seguintes valores: 20cm, menor dimensdo do pilar e 12¢longitudinal

para ago CAS0.

Em pilares com momentos nas extremidades, isto é, pilares de canto e de extremidade, LEONHARDT
(1982) recomendam a diminuicdo do espagcamento entre estribos nas proximidades com a vinculagdo de

topo e de base na ordem de 2 a 3 estribos com espacamento igual a st/2 e st/4.

/

- s,/4

& S¢/2

NN

Figura 2.33: Estribos extremos adicionais
Fonte: LEONHARDT, 1982 apud PINHEIRO, 2007

Por se tratar de um edificio de pequeno porte, com elementos de sustentacdo de pequena se¢do

transversal, este projeto ndo fara referéncia a necessidade de estribos suplementares e ganchos.
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Figura 2.34: Resumo das disposi¢cdes construtivas normativas

Fonte: Adaptado de ALVA (2008)

Para todos os pilares deste projeto, é possivel a adog¢do de estribos de 6,3mm espagados de 15cm, visto

gue para grande parte dos casos a armadura longitudinal refere-se a barras de 12,5mm. Nao serd repetida

a informacdo durante os calculos a fim de ndo tornar mais complexo o memorial de calculo. Reitera-se

para os desenhos finais e para os desenhos a serem encaminhados a obra em fase de execucdo a

obrigatoriedade de conter esta informacdo em todas as se¢bes transversais dos projetos de pilares.

2.5 FLECHAS

No item 19.3.1 da NBR 6118/2014, indica-se a verificacdo das flechas nas lajes com os mesmos critérios

utilizados para a verificagdao das flechas nas vigas. Ainda fica pré-estabelecido:

Iltem 17.3.2 - A verificagdo dos valores limites estabelecidos na Tabela 13.3 para a deformacdo da

estrutura, mais propriamente rotagdes e deslocamentos em elementos estruturais lineares,

analisados isoladamente e submetidos a combinagdo de agdes conforme a Segdo 11, deve ser

realizada através de modelos que considerem a rigidez efetiva das se¢Ges do elemento estrutural,

ou seja, que levem em consideragdo a presenga da armadura, a existéncia de fissuras no concreto

ao longo dessa armadura e as deformagdes diferidas no tempo.

A deformagdo real da estrutura depende também do processo construtivo, assim como das

propriedades dos materiais (principalmente do mddulo de elasticidade e da resisténcia a tragdo)

no momento de sua efetiva solicitagdo. Em face da grande variabilidade dos parametros citados,
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existe uma grande variabilidade das deformagdes reais. Ndo se pode esperar, portanto, grande

precisdo nas previsdes de deslocamentos dadas pelos processos analiticos prescritos.

Iltem 17.3.2.1 - O modelo de comportamento da estrutura pode admitir o concreto e o ago como
materiais de comportamento eldstico e linear, de modo que as se¢Ges ao longo do elemento
estrutural possam ter as deformacgdes especificas determinadas no estadio I, desde que os
esforgos ndo superem aqueles que ddo inicio a fissuragdo, e no estadio Il, em caso contrario.
Para iniciar o processo de calculo das flechas, é necessario compreender o significado dos estadios de
dimensionamento. Tem-se que o estddio | refere-se ao concreto nao fissurado, situagdo em que os
materiais trabalham em comportamento elastico-linear. Ja no estadio |l despreza-se a resisténcia a tragao

do concreto, considerando a possibilidade de fissuragao.

No item 17.3.1 da NBR 6118/2014, estabelece-se que a separacdo entre os estadios é definida pelo

momento de fissuracdo, cuja expressao é:

« - ftc - Ic

Mr=———
r i (2.21)

Para este estudo de caso as se¢Bes sdo retangulares. Desprezando as indicagdes normativas para segdes

T, o valor do fator que correlaciona a resisténcia a tragdo por flexdo com a resisténcia a tracdo direta é:
a =15 (2.22)
Onde os demais parametros de cdlculo sdo:

Yt —Para secOes retangulares refere-se a metade da altura do elemento estrutural, isto é, a distancia entre

o centro de gravidade da secdo e a fibra mais tracionada.
Ic — Momento de inércia da secdo bruta de concreto. Para secGes retangulares respeita a expressao:

b-h3
Ic = v (2.23)

fct — E a resisténcia a tragdo direta do concreto. Para determinagdo do momento de fissuracdo, deve ser
usado o fctk,inf no estado-limite de formacdao de fissuras e o fct,m no estado-limite de deformacgao

excessiva. Conforme item 8.2.5 da referida Norma, para este estudo de caso em que fck < 50MPa:
Estado-limite de deformagdo excessiva: fct,m = 0,3 - 3 fck?

Estado-limite de formacao de fissuras: fctk,inf = 0,7 - fct,m = 0,21 - 3/ fck?
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Compreende-se os estadios de dimensionamento por BASTOS (2015, 118p):

Se o momento fletor solicitante de uma seg¢do na laje é maior que o momento fletor de fissuragao,
a sec¢do esta no estadio I, ou seja, esta fissurada. Neste caso deve-se considerar o mddulo de
elasticidade secante (Ec) e a posi¢do da linha neutra deve ser calculada no estadio Il. Por outro
lado, no caso do momento fletor solicitante na laje ser menor que o momento de fissuragdo, a
sec¢do esta no estadio |, ou seja, ndo esta fissurada. As deformagGes podem ser determinadas no
estadio |, com o momento de inércia da segdo bruta de concreto.
Reitera-se que o valor da flecha, para ambos os estadios de dimensionamento, é caracterizado pelo valor
adotado para o Mddulo de Elasticidade (Ec). Apesar das orientagdes normativas transcritas neste projeto,
é fundamental compreender que as propriedades dos materiais dependem da boa execucdo de todas as
etapas de concretagem. Dentre elas, destaca-se: a mistura dos agregados, o lancamento nas formas, o
adensamento por vibrador mecanico e a cura. A ma execucao de qualquer uma das etapas descritas pode
ser fonte de incompatibilidades com o comportamento previsto para o elemento estrutural durante o
projeto. Portanto, ressalta-se a importancia do comprometimento da execucdo a partir das instrucoes

estudadas.

2.5.1 Estado-limite de deformacgdo excessiva

Para a definicdo do estadio de dimensionamento, usufrui-se da combinacdo quase permanente para se
obter o momento fletor da sec¢do critica (Ma). Diferentemente da combinagdo rara de ag¢des, que de
acordo com o item 11.8.3 da NBR 6118/2014 “ocorrem algumas vezes durante o periodo de vida da
estrutura”, as combinagdes quase permanentes “podem atuar durante grande parte do periodo de vida
da estrutura, e sua consideragdao pode ser necessaria na verificagdo do estado-limite de deformagdes

excessivas.”.
Fd=YFg+¢2-Fq (2.24)
Onde:
F4 = Valor da agdo de servigo
Fg = AcBes permanentes caracteristicas
Fq = Agdes variaveis caracteristicas
@2 = Fator de redugao de combina¢do quase permanente para ELS

A luz da Tabela 11.2 da referida Norma, tem-se que a carga acidental de forma conservadora deve ser
minorada pelo coeficiente @2 = 0,30. Admite-se que neste estudo de caso as lajes do edificio residencial
nao dispéem de “predominancia de pesos de equipamentos que permanecem fixos por longos periodos

de tempo, nem de elevadas concentragdes de pessoas”.
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2.5.2 Flechas imediatas

No tépico 17.3.2.1.1 da ABNT 6118/2014, encontra-se a expressio referente a rigidez equivalente a fim

de mensurar a flecha imediata em vigas e lajes denominada Férmula de Branson:

(EDeq = Ecs {(%) Ic + [1 - (%)3]11'1'} (2.25)

Para além dos parametros ja estabelecidos, complementa-se:

3

li — Momento de inércia da secdo fissurada de concreto no estddio Il, calculado com a relacdo entre o

mddulo de elasticidade e o mddulo de deformacgéo secante dada por aE = Es / Ecs

3

lii = + aE-As - (d — x)? (2.26)

A expressao a cima é valida em casos em que ndo ha armadura em zona comprimida. Para o célculo do
momento de inércia da secdo fissurada observa-se que é necessdrio estar em mao da profundidade da

linha neutra (x). Para isto, € necessario deduzir:

2'aE-As-x 2-aE-As-d

0=x*+
X b b (2.27)
—-b+VbZ-4ac
Para X = —, tem-se:
2a
—aE - As+/(aE - As)2+2-b-d-aE - As
x = (2.28)

b

Ma - momento fletor na secdo critica do vao considerado. Refere-se ao estado limite de deformacgGes
excessivas e, portanto, a combinagdo quase permanente de agdes. Este momento ndo se refere ao
momento de calculo de secbes de ago. Portanto, ainda nesta etapa ndo serd majorado pelo coeficiente

Xc=1,4.

O momento de inércia | e o mddulo de elasticidade E decorrem da verificacdo do estadio de

dimensionamento, podendo variar:

e Estiddio | 2 Momento de inércia da sec¢do bruta Ic e Mddulo de elasticidade secante Ecs. Portanto,
refere-se a rigidez do elemento a flexdo.

e Estadio Il 2 Momento de inércia da secdo fissurada. Portanto, trata-se da rigidez equivalente do

elemento estrutural.

Os momentos fletores das lajes sdo mensurados decorrente da relacdo entre os lados. Para lajes em que
a relacdo entre os lados é superior a 2 e, portanto, a armadura positiva principal é paralela a Lx, é possivel
proceder pelas expressdes a seguir.
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Figura 2.35: FC e MF laje armada em uma direcao
Fonte: Bastos (2015, 118p)

Tabela 2.9: Flecha para laje armada em uma direcdo

Condicdo de apoio  Flecha imediata

: . 5-p-lx*
Apoiada-Apoiada = ——
N384 E-1

. - xt
Apoiada-Engastada T
=185 E-1

- Ix*
Engastada-Engastada P
" T384-E-1

Fonte: Bastos (2015, 118p)

Na tabela a cima, verifica-se que P corresponde a combinacdo quase permanente dos esforgos
solicitantes. Para todas as lajes, este projeto utilizara as Tabelas de Czerny — Beton-Kalender (1976) —
coeficiente de Poisson v = 0,2, constantes no Anexo 1. Haja visto que para todos os casos, as flechas sdo
tabeladas em funcdo de Lx, do momento de inércia da secdo, do médulo de elasticidade e da carga

atuante no pano de laje.

Flechas diferidas no tempo

Correspondem as deformacdes decorrentes das cargas de longa duragdo, considerando o efeito de
fluéncia do concreto. A luz do item 17.3.2.1.2 da NBR 6118/2014, esta flecha se obtém pela multiplicacdo

da flecha imediata pelo fator af .

Ae

af = 1+5—0p, (2.29)
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Onde:

p’ — Taxa geométrica da armadura longitudinal de compressdo. Para lajes e para vigas em que ndo ha
armadura dupla, este valor é nulo. E o caso dos elementos estruturais do presente estudo de caso. Caso

houvesse area de armadura comprimida, deveria ser calculado por:
(2.30)

Onde b e d representam respetivamente a largura do elemento estrutural a ser medida em planta e a
altura de cdlculo que corresponde a distancia entre o centro da armadura de flexdao e a fibra mais

comprimida.

Para mensurar flechas de longa duracdo utiliza-se periodos superiores a 70 meses. Admitindo que as
cargas de longa duracdo atuardo nas lajes do edificio residencial apenas apds um més da betonagem (valor

conservativo), tem-se em conformidade com a regulamentacdo nacional que Ae = 1,32.

Portanto, considerando que a flecha diferida no tempo é uma flecha adicional a flecha imediata, obtém-

se a flecha total do elemento estrutural pela expressao:
at = ai+ ad (2.31)
Onde:
a:— Flecha total
ai— Flecha imediata

aq — Flecha diferida no tempo
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3  APRESENTACAO DO ESTUDO DE CASO

O presente trabalho académico possui como estudo de caso um edificio de concreto armado com térreo
e dois pavimentos. Em conformidade com o Cédigo de Obras da cidade de S3o Paulo, o edificio ndo possui
elevador, sendo acessivel o primeiro e o segundo andar através de escadas internas. Para o Cédigo de
Obras e EdificacBes (COE) — Lei n211.228/92:
Art.19. - Fica aprovado o Cddigo de Obras e Edificagbes, que dispde sobre as regras gerais e
especificas a serem obedecidas no projeto, licenciamento, execugdo, manutencdo e utilizagdo das
obras e edificagGes, dentro dos limites dos imdveis, no Municipio de Sdo Paulo.
O COE rege as dimensdes minimas e maximas no interior das habitacbes e estabelece recuos entre
edificagdes vizinhas a fim de otimizar o espaco na area urbana e melhorar a qualidade de vida dos
habitantes. O presente estudo de caso ndo dispGe de elevador pautado no artigo 9.5 desta Lei, que

permite a edificagdes de até 12m ndo dispor de ascensor.

A Regulamentagdo Municipal esta de acordo com a NBR 9077/2001. Esta dispGe sobre as orientagdes para
o dimensionamento de saidas de emergéncia para edifica¢gdes. Para a classe de ocupagdao A2 — HabitagGes
multifamiliares, edificios de apartamentos em geral — se permite ndo dispor de elevadores de emergéncia

para edificios de até 20 pavimentos.

Na elevagdo a seguir, observa-se que a distancia entre pisos é de 3,15m. Portanto, a luz do artigo 12.3 do
COE, a escada ndo necessita de patamar intermediario porque vence desnivel inferior a 3,25m. Além disso,
ndo ha mudanca de direcdo e o conjunto de degraus pode ser continuo. Ainda neste artigo, fica definido
qgue o espelho dos degraus deve ser inferior a 18cm e que o piso dos degraus deve ser superior a 27cm,
visto que se trata de uma escada coletiva. Por fim, indica-se para escadas de largura igual ou superior a

1,20 o uso de corrimdo em ambos os lados com altura definida entre 80 e 100cm do piso.

A NBR 9077/2017, tépico 4.7.3, indica a Lei de Blondel considerando o espelho (h) e o piso (b) para cada

degrau da escada:

63cm < (2h +b) < 64cm (3.1)

A modelagem da escada n3do faz parte do escopo deste trabalho, sendo indicado para aprofundamentos

futuros o dimensionamento a partir das dimensdes sugeridas nas figuras a seguir.
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Figura 3.1: Corte A-A — Elevacao

Fonte: Préprio Autor

4,76

Figura 3.2: Sugestdo de escada para dimensionamento futuro

Fonte: Préprio Autor
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Figura 3.3: Planta de arquitetura - Térreo

Fonte: Préprio Autor
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Figura 3.4: Planta de arquitetura - Andar tipo

Fonte: Préprio Autor
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Fonte: Préprio Autor

Figura 3.6: Definicdo dos vaos efetivos e nomeacdo das lajes
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3.1 PRE-DIMENSIONAMENTO DA ESPESSURA DAS LAJES

Adotando-se como regra pratica o vao efetivo conforme exposto na revisdo bibliografica, temos definido
Lx e Ly para todas as lajes. Uma maneira grosseira de prever a espessura suficiente para atender as
solicita¢des de carga é calcular Lx/40 para cada uma das lajes. Comparando os resultados é possivel avaliar
uma espessura Unica para todo o pavimento, de modo a uniformizar as formas na concretagem e facilitar

a locomogao dos usuarios da edificagao.

Tabela 3.1: Pré-dimensionamento da espessura das lajes

Menor Maior } 2,5% da menor Adocao
Lajes Area (m?)
Dimensao (m) | Dimensao (m) dimensao Lx provisdria

L1 3,50 6,20 21,70 8,75 9,00
L2 3,50 6,20 21,70 8,75 9,00
L3 4,60 5,50 25,30 11,50 12,00
L4 4,60 5,50 25,30 11,50 12,00
L5 2,00 6,20 12,40 5,00 8,00
L6 2,00 6,20 12,40 5,00 8,00
L7 2,50 6,20 15,50 6,25 8,00
L8 2,50 3,00 7,50 6,25 8,00
L9 2,50 3,00 7,50 6,25 8,00
L10 2,50 6,20 15,50 6,25 8,00
L11 3,10 5,00 15,50 7,75 8,00
L12 3,10 5,00 15,50 7,75 8,00
L13 3,00 5,00 15,00 7,50 8,00
L14 3,00 5,00 15,00 7,50 8,00
L15 3,10 5,00 15,50 7,75 8,00
L16 3,10 5,00 15,50 7,75 8,00
Média 8,63

Fonte: Préprio Autor
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Apesar da estimativa para as lajes L2 e L3 bastante superior a média, este projeto adotara lajes com 10cm

de espessura (h).

! o [ J e 0

Figura 3.7: Altura de célculo para lajes
Fonte: Bastos (2015, 118p)

Conforme Tabela 2.2, por se tratar de um projeto com CAA —ll, respeita-se um cobrimento nominal de

armadura de 2,5cm. Portanto, a altura de calculo para as lajes é de 7,5cm.

3.2 PRE-DIMENSIONAMENTO DA ALTURA DAS VIGAS

Uma estimativa grosseira para a altura das vigas é dada por PINHEIRO (2007):

. . L vao
e Tramos internos: h viga = -
. . . . L vao
e Tramos externos ou vigas bi-apoiadas: h viga = o

. Ivao
e Balangos: hviga = —~
Conforme exposto na figura abaixo, este estudo de caso ndo possui balangos e é constituido de 17 vigas.
Devido a simetria, serdo estudadas 9 vigas. O comportamento é idéntico devido ao carregamento e a

dimensdo dos elementos.

V1
V2 V3
o
V4 >
V5 Ve
2 s o = 2 e =
2||lv7 > > > >|lva > > >

Figura 3.8: Esboco da numeracdo das vigas

Fonte: Préprio Autor
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Usualmente, para projetos de pequeno porte como este estudo de caso, ndo é recomenddvel a definicdo
de diversos valores para a altura das vigas. Indica-se a utilizacdo de no maximo duas alturas de modo a
facilitar e otimizar a execucdo dos elementos. Segundo PINHEIRO (2007), é necessario levar em
consideracao as estruturas de cimbramento, isto é, os suportes que servem de escoramento e fixacao das
formas para o concreto armado. Alturas de vigas diferentes geram necessidade de adaptacao do
cimbramento. Ainda se ressalta que este procedimento pode eventualmente “gerar a necessidade de

armadura dupla em alguns trechos das vigas”.

Tabela 3.2: Pré-dimensionamento da altura das vigas

Comprimento L Interno ou H calculado H adotado | Secdo adotada
Viga | Trecho
(cm) Externo (cm) (cm) (bxh)
1 620 Externo 52 55
2 460 Externo 38 40
V1 20x55
3 460 Externo 38 40
4 620 Externo 52 55
V2=V3 1 620 Interno 62 65 20x65
1 620 Interno 62 65
2 300 Interno 30 35
\V/ 20x65
3 300 Interno 30 35
4 620 Interno 62 65
1 310 Interno 31 35
V5=V6 2 310 Interno 31 35 20x55
3 300 Interno 30 35
1 310 Externo 26 30
V7 =V8 2 310 Externo 26 30 20x55
3 300 Externo 25 30
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Viga Trech Comprimento Interno ou H calculado H adotado Secdo
o L (cm) Externo (cm) (cm) adotada

(bxh)

V9 =V17 1 500 Externo 42 45 20x55
2 250 Externo 21 25
3 200 Externo 17 25
4 350 Externo 29 35

V10 =V16 1 500 Interno 50 55 20x55

V11 =V15 1 500 Interno 50 55 20x55
2 250 Interno 25 30
3 200 Interno 20 25
4 350 Interno 35 40

V12 =Vi4 1 500 Externo 42 45 20x55
2 250 Externo 21 25

V13 1 550 Interno 55 60 20x65

Média 41,3

Fonte: Préprio Autor

Constatou-se a necessidade de aumentar a altura das vigas V2, V3, V4 e V13 de modo que os 55cm que
atendem as demais vigas ndo seriam suficientes para estes casos. Todavia, serd verificada a necessidade

de armadura dupla de modo a induzir o comportamento ductil a partir de armadura de compressao.

3.3 PRE-DIMENSIONAMENTO DAS DIMENSOES DOS PILARES

Mesmo antes de se conhecer os esforgos solicitantes atuantes, é necessario definir as dimensdes dos
pilares. Diversos autores convergem sobre a relevancia de se utilizar da experiéncia de projetos

anteriores. Assim, seria justificavel o embasamento para o pré-dimensionamento de um novo projeto.

Entretanto, para este estudo de caso, serd adotado o processo das areas de influéncia. Isto é, sera
estimada a carga vertical no pilar através da ado¢do de uma carga total média para o pavimento. Para

BASTOS (2015, 100p), os edificios de pequena altura, com fins residenciais e de escritdrios podem ter a

52



APRESENTACAO DO ESTUDO DE CASO

carga total por metro quadrado de laje estimada em 10 kN/m? levando-se em conta todos os

carregamentos permanentes e variaveis.

Conforme AUFIERI (1997), seguindo algumas recomendacdes, o método em questdo prevé a divisdo do
pavimento em areas delimitadas por figuras geométricas, supondo que o carregamento uniformemente

distribuido seja absorvido pelo pilar correspondente, haja visto a ado¢cao de compressdo centrada.
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Figura 3.9: Determinagdo da area de influéncia dos pilares
Fonte: Bastos (2015, 100p)
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Figura 3.10
Fonte: Pinheiro (2007)

Percebe-se que as diretrizes entre BASTOS e PINHEIRO para o tragado das areas de influéncia convergem

sobre a minoragao das dreas para os pilares de canto. Entretanto, ndo ha consenso sobre o valor exato

deste tracado.
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Entendendo que ndo ha variagdes significantes entre as dimensdes finais a serem adotadas aos pilares,
este estudo de caso adotara o mesmo critério de divisdo das figuras geométricas independentemente da

localizagdo dos pilares. Os poligonos serdo formados pela meia distancia entre os eixos dos pilares.

("\.P1 P2 . P3-. —~P4 P5If ~

P6 P7 P8 = Pg P10 P'l’l‘ £,
+P12 P13, P14,-—\‘ (P15 T, P16 P’I?"\.
AP18 P19, P20, P21 HP22 P23}
WL - = = = =/

Figura 3.11: Localizacdo dos pilares sem dimensao

Fonte: Préprio Autor
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Figura 3.12: Area de influéncia dos pilares

Fonte: Préprio Autor

54



APRESENTACAO DO ESTUDO DE CASO

Tabela 3.3: Area de influéncia dos pilares

Area de Area de
Pilar Pilar
influéncia (m?) influéncia (m?)
1 8,53 13 17,25
2 14,85 14 5,63
3 12,65 15 5,63
4 14,85 16 17,25
5 8,53 17 11,63
6 12,40 18 7,75
7 21,60 19 11,50
8 7,20 20 3,75
9 7,20 21 3,75
10 21,60 22 11,50
11 12,40 23 7,75
12 11,63 TOTAL 256,80

Fonte: Préprio Autor

A luz do item 13.2.3 da NBR 6118/2014, é imposto para qualquer condi¢do de dimensionamento do
elemento estrutural pilar a se¢do transversal minima de 360 cm? Sendo indicado para casos

convencionais a dimensdao minima de 19cm.

Conforme exposto na Figura 2.11: Diagramas tensdo-deformagdo concreto e ago CA-50, a tensao de pico
no diagrama tensdao-deformacdo do concreto refere-se a 85% da resisténcia de calculo a compressao do

concreto (fcd), conforme item 8.10.2.1 da NBR 6118/2014.

Portanto, como todos os elementos estruturais deste caso de estudo sdo de concreto da classe C30, tem-

se a tensdo ideal na cota de arrasamento na base dos pilares defina por:

30
T =085 fed = 0,85 — = 18,2 MPa = 1,82kN/cm’ (3.2)

)
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Admitindo que a cobertura corresponde a 70% da carga convencional do pavimento-tipo, conforme indica
PINHEIRO (2007), o carregamento deve ser multiplicado por 2,7. Assim, contempla-se o primeiro e o

segundo pavimentos e a cobertura.

Admite-se ainda que uma das dimensdes dos pilares esta embutida na viga e tem valor 20cm. Trata-se de

uma imposigdo arquitetdnica em que a segunda dimensao é definida em termos estruturais.

Observa-se na tabela a seguir que os pilares internos sdo os mais solicitados. Isto ja era esperado, haja
visto que possuem as maiores areas de influéncia. Para todos os casos, verificou-se que a se¢ao quadrada
(20x20) cm? é suficiente para exigir na cota de arrasamento uma tens3o inferior a admissivel. O maximo

valor de tens3o refere-se aos pilares P7 e P10, ambos com tens3o inferior a 1,50 kN/cm?.

Ainda se ressalta que é fundamental realizar etapas de conferéncia para os célculos. A somatdria das areas

de influéncia dos pilares deve coincidir com a area total do pavimento tipo.

Portanto, a luz da NBR 6118/2014, n3o ha pilar-parede neste projeto. Este elemento estrutural possui
uma dimens3o da secdo transversal inferior a 1/5 da outra. Ndo é o caso deste projeto e os pilares podem

ser dimensionados pelos métodos convencionais conforme sua localiza¢cdo na planta de formas.

Tabela 3.4: Titulos das colunas de dimensionamento dos pilares

A Pilar

B Area de influéncia (m?)

C Localizagao

D PP (kN/m?)

E Quantidade de pavimentos

F Carga na fundacao (kN)

G Tens3o ideal na cota de arrasamento (kN/cm?)
H Area exigida para se¢do transversal (cm?)

| Dimensao pré-definida pela arquitetura (cm)

J Dimensao exigida por termos estruturais (cm)
K Sec3o transversal adotada para o pilar (cm?)

Fonte: Préprio Autor
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Tabela 3.5: Dimensionamento da se¢do transversal dos pilares

A B C D E F G H | J K

1 8,53 Canto 10 | 2,7 | 230,175 | 1,82 | 126,47 | 20 | 6,32 (20x20)cm?
2 14,85 Extrem. | 10 | 2,7 | 400,95 1,82 | 220,30 | 20 | 11,02 | (20x20)cm?
3 12,65 Extrem. | 10 | 2,7 | 341,55 1,82 | 187,66 | 20 | 9,38 (20x20)cm?
4 14,85 Extrem. | 10 | 2,7 | 400,95 1,82 | 220,30 | 20 | 11,02 | (20x20)cm?
5 8,53 Canto 10 | 2,7 | 230,175 | 1,82 | 126,47 | 20 | 6,32 (20x20)cm?
6 12,40 Extrem. | 10 | 2,7 334,8 1,82 | 183,96 | 20 | 9,20 (20x20)cm?
7 21,60 Interno | 10 | 2,7 583,2 1,82 | 320,44 | 20 | 16,02 | (20x20)cm?
8 7,20 Extrem. | 10 | 2,7 194,4 1,82 | 106,81 | 20 | 5,34 (20x20)cm?
9 7,20 Extrem. | 10 | 2,7 194,4 1,82 | 106,81 | 20 | 5,34 (20x20)cm?
10 | 21,60 Interno | 10 | 2,7 583,2 1,82 | 320,44 | 20 | 16,02 | (20x20)cm?
11| 12,40 Extrem. | 10 | 2,7 334,8 1,82 | 183,96 | 20 | 9,20 (20x20)cm?
12 | 11,63 Extrem. | 10 | 2,7 | 313,875 | 1,82 | 172,46 | 20 | 8,62 (20x20)cm?
13 | 17,25 Interno | 10 | 2,7 | 465,75 1,82 | 255,91 |20 | 12,80 | (20x20)cm?
14 5,63 Extrem. | 10 | 2,7 | 151,875 | 1,82 | 83,45 | 20| 4,17 (20x20)cm?
15 5,63 Extrem. | 10 | 2,7 | 151,875 | 1,82 | 83,45 | 20 | 4,17 (20x20)cm?
16 | 17,25 Interno | 10 | 2,7 | 465,75 1,82 | 255,91 |20 | 12,80 | (20x20)cm?
17 | 11,63 Extrem. | 10 | 2,7 | 313,875 | 1,82 | 172,46 | 20 | 8,62 (20x20)cm?
18 7,75 Canto 10 | 2,7 | 209,25 1,82 | 114,97 | 20| 5,75 (20x20)cm?
19 | 11,50 Extrem. | 10 | 2,7 310,5 1,82 | 170,60 | 20 | 8,53 (20x20)cm?
20 3,75 Canto 10 | 2,7 101,25 1,82 | 5563 | 20| 2,78 (20x20)cm?
21 3,75 Canto 10 | 2,7 101,25 1,82 | 5563 | 20| 2,78 (20x20)cm?
22 | 11,50 Extrem. | 10 | 2,7 310,5 1,82 | 170,60 | 20 | 8,53 (20x20)cm?
23 7,75 Canto 10 | 2,7 | 209,25 1,82 | 114,97 | 20| 5,75 (20x20)cm?

256,80 6933,6
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4 LAJES

O método simplificado de cdlculo de lajes pressupGe estas como elementos isolados. Trata-se de uma
estimativa grosseira de esforgos, que ndo condiz com os métodos de calculo de grelhas ou elementos
finitos. Entretanto, hd a necessidade de se compreender como esta estimativa permite aferir a

distribuicdo de esforcos e compatibiliza-los.

Este procedimento académico ndo ilustra um parametro de comparagdao com os modelos numéricos, haja
visto que estes compreendem os esfor¢cos atuando de maneira global na estrutura. Entretanto, sera
realizada a modelagdo dos elementos académicos a titulo de exposicdo dos mecanismos de
dimensionamento de armaduras do ROBOT, a partir da utilizacdo do método de elementos finitos do

software.

Apds esta adaptacdo tedrica, o software CAD/TQS exibira apenas os resultados do modelo numérico
global da estrutura, como parametro final de representagao da realidade. Ha de se atentar de inicio que

nao é condizente comparar o modelo simplificado com os modelos globais da estrutura.

Por fim ressalta-se, desde o inicio do dimensionamento manual, que o atual trabalho académico permite

compreender que os softwares de cdlculo automatico de estruturas ndo utilizam o modelo simplificado

de dimensionamento.

Dado o carregamento, se as lajes possuem a distribuicdo dos esforcos internos de maneira diferente ao
previsto pelo método simplificado, as vigas ndo terdo o esquema estatico definido de maneira préoxima
aos diagramas dos softwares de modelacdo global da estrutura. Assim a distribuicdo de carregamento

para os pilares e fundagGes também ocorreria de maneira distinta.

Apesar da incompatibilidade, sera contemplado o dimensionamento manual pelo método simplificado de
modo a expor um modelo de carregamento estdtico e comportamento linear dos materiais. E, por fim,

avaliar as diferencas ja esperadas nos softwares comerciais.
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4.1 MOMENTOS FLETORES NAS LAJES ISOLADAS

De inicio é fundamental se atentar que a laje L8 ndo possui fronteira com a laje L3 superior a 2/3 de 4,6m.

Portanto, trata-se de uma ligacdo simplesmente apoiada.

L1
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Figura 4.1: Condigdo de contorno das lajes
Fonte: Préprio Autor

Dada a simetria dos panos de laje no eixo vertical representada na planta de forma no Anexo 10, serdo

estudadas 8 lajes que representardo os esforcos em toda a estrutura.
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Tabela 4.1: Condi¢do de contorno

Tabela
Menor Maior
Laje Ly Czerny —
Dimensa | Dimensa | — Descri¢ao
s Lx Beton-
olx(m) | oly(m)
Kalender
1,7
L1 3,50 6,20 Tipo 3 Duas bordas adjacentes engastadas e duas apoiadas
7
1,7
L2 3,50 6,20 Tipo 3 Duas bordas adjacentes engastadas e duas apoiadas
7
1,2 Duas bordas maiores engastadas e duas bordas
L3 4,60 5,50 Tipo 4B
0 menor apoiadas
1,2 Duas bordas maiores engastadas e duas bordas
L4 4,60 5,50 Tipo 4B
0 menor apoiadas
3,1
L5 2,00 6,20 Tipo 5B Uma borda menor apoiada e as demais engastadas
0
3,1
L6 2,00 6,20 Tipo 5B Uma borda menor apoiada e as demais engastadas
0
2,4
L7 2,50 6,20 Tipo 5B Uma borda menor apoiada e as demais engastadas
8
1,2
L8 2,50 3,00 Tipo 3 Duas bordas adjacentes engastadas e duas apoiadas
0
1,2
L9 2,50 3,00 Tipo 3 Duas bordas adjacentes engastadas e duas apoiadas
0
2,4
L10 2,50 6,20 Tipo 5B Uma borda menor apoiada e as demais engastadas
8
1,6
L11 3,10 5,00 Tipo 3 Duas bordas adjacentes engastadas e duas apoiadas
1
1,6
L12 3,10 5,00 Tipo 5B Uma borda menor apoiada e as demais engastadas
1
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1,6
L13 3,00 5,00 Tipo 3 Duas bordas adjacentes engastadas e duas apoiadas
7
1,6
L14 3,00 5,00 Tipo 3 Duas bordas adjacentes engastadas e duas apoiadas
7
1,6
L15 3,10 5,00 Tipo 5B Uma borda menor apoiada e as demais engastadas
1
1,6
L16 3,10 5,00 Tipo 3 Duas bordas adjacentes engastadas e duas apoiadas
1

Fonte: Préprio Autor

Conforme tabela a cima, observa-se que apenas as lajes L5, L6, L7 e L10 possuem a armadura principal
positiva calculada apenas na direcdo paralela a Lx. As demais lajes sdo consideradas com armadura
principal em ambas as direcdes ortogonais. Os valores minimos de secdo de aco para a armadura

secunddria estao dispostos na segao 2.2.

Tabela 4.2: Carregamento das lajes (kN/m?)

Peso Carga

Lx | Ly A Contrapiso | Piso Carga | Carga
Lajes Préprio Paredes | Permanente

(m) | (m) | (Ly/Lx) &) @ Variavel | Total

@ Total
L1=12 |3,50|6,20| 1,77 2,50 0,84 0,56 | 0,00 3,90 2,00 5,90
L3=14 |4,60|550| 1,20 2,50 0,84 0,56 | 0,00 3,90 2,00 5,90
L5=16 |2,00/6,20| 3,10 | 2,50 0,84 0,56 | 2,55 @ 6,45 2,00 | 8,45
L7=110 (2,50|6,20| 2,48 | 2,50 0,84 0,56 | 1,20 © 5,10 2,00 | 7,10
L8=19 |2,50|3,00| 1,20 2,50 0,84 0,56 | 0,00 3,90 2,00 5,90
L11=116|3,10|5,00| 1,61 2,50 0,84 0,56 | 0,00 3,90 2,00 5,90
L12=115|3,10|5,00| 1,61 2,50 0,84 0,56 | 0,00 3,90 2,00 5,90
L13=114|3,00|5,00| 1,67 2,50 0,84 0,56 | 0,00 3,90 2,00 5,90

Fonte: Préprio Autor
(1) gre = (25kN/m?3) - 0,10m

(2) 8cp = (21kN/m3) - 0,04m
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LAJES
(3) gpiso = (28kN/m?3) - 0,02m > Adogdo de marmore como piso genérico para as lajes
(4) 8parede 15=16 = [(3,05 + 0,20 - 4m?3) - (13kN/m?3)] / (6,2 - 2,0m?)
(5) 8parede L7-L10 = [(3,05 * 0,20 - 2,3m3) * (13kN/m?3)] / (6,2 - 2,5m?)

A luz das tabelas Tabelas de Czerny — Beton-Kalender (1976) para Coeficiente de Poisson v = 0,2,
contempladas no Anexo 1 deste trabalho, decorre para o carregamento uniforme de cada laje isolada os

momentos fletores descritos na tabela a seguir.

Tabela 4.3: Coeficientes de Beton-Kalender para lajes isoladas

Lx Ly A Tabela Beton- Carga
Lajes ax [ ay | Bx | By | a2
(m) | (m) | (Ly/Lx) Kalender Total
L1=L2 | 3,50 | 6,20 1,77 Tipo 3 5,90 18,30(40,20| 8,80 |12,20| 20,00
L3=14 | 4,60 | 550 1,20 Tipo 4B 5,90 27,20(48,10|13,00| - 39,00
L5=L6 | 2,00 | 6,20 3,10 Tipo 5B 8,45 24,00|54,00|12,00|17,50 32,00
L7 =L10 | 2,50 | 6,20 2,48 Tipo 5B 7,10 24,00|54,00|12,00(17,50 32,00
L8=19 | 2,50 | 3,00 1,20 Tipo 3 5,90 26,40|34,00|11,50|13,10 29,90
L11=116| 3,10 | 5,00 1,61 Tipo 3 5,90 19,60(40,20| 9,20 |12,30| 21,40
L12=115| 3,10 | 5,00 1,61 Tipo 5B 5,90 24,70(49,50(12,30|17,50| 35,90
L13=114| 3,00 | 5,00 1,67 Tipo 3 5,90 19,00|40,20| 9,00 | 12,20 20,80

Fonte: Préprio Autor

Tabela 4.4: Momentos fletores para lajes isoladas segundo Beton-Kalender (kN.m)

Lajes Mx+ | My+ | Mx- | My -

L1=12 3,95 | 1,80 | -8,21 | -5,92
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L3=14 | 4,59 | 2,60 | -9,60 -

L5=16 1,41 | 0,63 | -2,82 | -1,93

L7=L10 | 1,85 | 0,82 | -3,70 | -2,54

L8=19 1,40 | 1,08 | -3,21 | -2,81

L11=116 | 2,89 | 1,41 | -6,16 | -4,61

L12=115| 2,30 | 1,15 | 4,61 | -3,24

L13=114 | 2,79 | 1,32 | -5,90 | -4,35

Fonte: Préprio Autor

Usufruindo da laje L1 como exemplo, procedeu-se a modela¢do do elemento com 10cm de espessura,
concreto C30 e carregamento de valor 5,90 kN/m? na ferramenta Autodesk Robot Structural Analysis

Professional 2015.

Figura 4.2: Momento fletor caracteristico paralelo a Lx para laje L1

Fonte: ROBOT
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2,02 -u,lsl{:\ +3,50 '

0,16 ~ -
,KWQOOJ

S —

( +0,00 ) ( +6,20 )

Figura 4.3: Momentos fletores paralelos a Lx para laje L1

Fonte: ROBOT

(+6,26,¥0.00 )

Figura 4.4: Momento fletor caracteristico paralelo a Ly para laje L1

Fonte: ROBOT
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Figura 4.5: Momentos fletores paralelos a Ly para laje L1
Fonte: ROBOT

Atentando-se a variagdo das condigdes de contorno, procedeu-se a modelacao da laje L3 com a mesma

espessura, mesmo material e carregamento correspondente.

Figura 4.6: Momento fletor caracteristico paralelo a Ly para laje L3

Fonte: ROBOT
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TU,S“'

(0,00 ) ( +4,60 )

Figura 4.7: Momentos fletores paralelos a Ly para laje L3

Fonte: ROBOT

( £0,00 )

(34,60 30,00 )

Figura 4.8: Momento fletor caracteristico paralelo a Lx para laje L3

Fonte: ROBOT
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A7 036

1,55

2,5
031 091 a5t
039 —
0,19 =o;19(~ +0,00 )
(40,00 } { +4,60 )

Figura 4.9: Momentos fletores paralelos a Lx para laje L3
Fonte: ROBOT

Reitera-se que esta modelagdo foi baseada em uma malha retangular de elementos finitos com 0,20m de

refinamento.

Ao modelar todas as lajes deste projeto de forma isolada na ferramenta da Autodesk, obtém-se os
resultados mostrados na tabela a seguir. Constata-se que as maiores variagGes ocorrem nos momentos

positivos e a maioria é superior ao calculados através das tabelas.
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Tabela 4.5: Comparacgdo entre os esforcos de momento fletor (kN.M)

LAJES

Czerny — Beton-Kalender Robot Structural Analysis
(Robot) / (Tabelas Tedricas)
(1976) Professional 2015

Lajes Mx+ | My+ | Mx- | My- | Mx+ My + Mx - My- | Mx+ | My+ | Mx- | My -
L1=12 | 395 | 1,80 | -8,21 | -5,92 | 4,37 1,85 -8,27 -5,88 |10,6%| 2,9% | 0,7% |-0,7%

L3=14 | 459 | 2,60 | -9,60 - 4,54 2,39 -9,67 - -1,1% | -7,9% | 0,7% | -
L5=16 | 141 | 0,63 |-2,82|-1,93 | 1,45 0,62 -2,85 -1,93 | 3,0% | -0,9% | 1,2% |-0,1%
L7=110 | 1,85 | 0,82 | -3,70 | -2,54 | 1,86 0,85 -3,76 -2,52 | 0,6% | 3,4% | 1,7% |-0,6%
L8=19 | 1,40 | 1,08 | -3,21 | -2,81 | 1,55 1,12 -3,16 -2,81 |10,7%| 3,3% |-1,5% |-0,2%
L11=116| 2,89 | 1,41 | -6,16 | -4,61 | 3,22 1,51 -6,21 -4,60 |11,3%| 7,1% | 0,8% |-0,2%
L12=115| 2,30 | 1,15 | -4,61 | -3,24 | 2,27 1,03 -4,65 -3,26 |-1,1% |-10,1% | 0,9% | 0,6%
L13=114| 2,79 | 1,32 | -5,90 | -4,35 | 3,09 1,40 -5,91 -4,27 |10,6%| 6,0% | 0,2% |-1,8%

Fonte: Préprio Autor

Deve-se atentar que, apesar da variagdo dos resultados para os momentos negativos ser inferior a 2%, ha
casos em que a ferramenta exibe esforco muito inferior as tabelas tedricas. E o caso da laje L12 em que a
variagdo é de -10,1% e o da laje L3 em que a varia¢do é de - 7,9%. Para ambos os casos, o esforgo refere-

se ao momento fletor positivo na diregdo paralela a Ly.

4.2 EvoLucAo po CALcuLO DE FLECHAS EM LAJES

Em conformidade com a se¢do 2.5, o momento fletor de fissuracdo é aquele correspondente ao

surgimento da primeira fissura na laje e é calculado pela expressdo (2.21).

fctk,inf=0,7- fct,m = 0,21 - V302 = 2,027 MPa = 0,2027 kN /cm?

— Estado — limite de formacao de fissuras

Adotando-se base unitaria para laje de 100cm, calcula-se o0 momento de inércia da se¢do bruta pela
expressao:

b-h® 100-10°

— 4
v o - 8333,33 cm

Ic =

E sabido para sec¢des retangulares a = 1,50. E para a espessura de 10cm da laje Yt = 5cm, visto que se

refere a distancia entre o CG da peca e a fibra mais tracionada.
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Portanto:

« ftc-Ic 1,5 - 0,2027 - 8333,33
Mr = vt = z = 506,75 kN.cm

Os momentos fletores positivos atuantes nas lajes, correspondentes a combinacao rara de servico, foram
obtidos com o auxilio das Tabelas de Czerny — Beton-Kalender (1976) — coeficiente de Poisson v = 0,2 —

contidas no Anexo 1. Os resultados foram expostos na Tabela 4.4.

Constata-se, para ambas as dire¢cBes ortogonais X e Y, que nao ha laje neste estudo de caso em que o
momento de servico obtido pela combinag¢do rara de a¢des supere o valor do momento de fissuragao.
Portanto, as lajes deste projeto encontram-se todas em estadio | de dimensionamento, isto é, sem

fissuragao.
O médulo de elasticidade secante do concreto é dado pela expressdo (2.2) e possui valor de projeto:
Ecs =ai - aE - 5600 - ,/fck
Ecs = 0,88-1,0 5600 - V30
Ecs = 27000 MPa
e Drita de granito (aE =1,0)

Dado o cdlculo do momento de inércia para a se¢do bruta Ic, tem-se definido o uso da rigidez a flexdo da
peca. Conforme visto nas se¢des anteriores, caso o elemento estrutural estivesse em estadio |l deveria

ser calculada uma rigidez equivalente pela Férmula de Branson.

Para esta verificacdo, sera utilizada a tabela de valores extraidos de BARES e adaptados por PINHEIRO
(1993), contemplada no Anexo 3 deste projeto. Para isto, é necessario entender a evolugdo ocorrida neste
processo desde a execucdo das Tabelas de Czerny — Beton-Kalender (1976). Reitera-se que para ambos os

casos, o coeficiente de Poisson utilizado possui valor 0,2 respeitando as indicacGes regulamentares.

__oxp- U
. p !
. " Ky

Para ambos os casos, verifica-se que a flecha tem seu valor predominantemente definido pela dimensao
Lx quando comparada ao carregamento P. Ao ser elevado a 42 poténcia, é um parametro mais

preponderante que o carregamento.
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11,05 1,1 1,15 1.2 125 13 135 14 145 15 155 1.6 165 1,7 1,75 1.8 1.85 1.9 195

> >

2,00%
1,75%
1,50% N

1,25%

A

0.75%
0.50% //\‘\
e - — e\
———— = — — ——
0,00% ——— S —_—_———
-0,25%

=0=T ] =o=T2A =e=T2B T3 =#=T4A =0=TIB =@=T 5A =e=T 5B =e=T 6

Figura 4.10: Evolugao do método de calculo de flechas para lajes
Fonte: Préprio Autor

Com a figura a cima e as tabelas descritas nos anexos 1 e 3, fica claro que para a maioria dos tipos de laje
as tabelas de PINHEIRO (1993) tendem a manter ou aumentar o valor das flechas imediatas contempladas
nas tabelas de CZERNY — BETON-KALENDER (1976). Trata-se de um processo de majoragdo da seguranga
na medida em que as minoragdes sdo inferiores a 0,25% enquanto a majoragdo de alguns parametros

supera 1,50%.

As evolugdes superiores a 2,0% encontram-se em verde na tabela a seguir e sdo predominantemente

verificadas nas lajes armadas em uma diregao.
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Tabela 4.6: Evolugdo do método de calculo de flechas para lajes

Evolucao dos parametros no tempo

' T1 T2A | T2B | T3 T4A T4B | T5A | TSB T6
1 0,4% 0,2% | 0,2% | 0,1% | 0,1% | 0,1% | 0,1% | 0,1% | 0,0%
1,05 0,5% 0,2% | 0,2% | 0,1% | 0,1% | 0,1% | 0,1% | 0,0% | 0,0%
1,1 0,7% 0,2% | 0,2% | 0,2% | 0,2% | 0,1% | 0,1% | 0,1% | 0,1%
1,15 0,8% 0,3% | 02% | 0,1% | 0,2% | 0,1% | 0,1% | 0,0% | 0,1%
1,2 1,0% 04% | 0,2% | 0,2% | 0,2% | 0,1% | 0,1% | 0,0% | 0,1%
1,25 0,6% 0,5% | 0,2% | 0,2% | 0,2% | 0,1% | 0,1% | 0,0% | 0,1%
1,3 1,0% 06% |[03% |03% | 03% | 0,1% | 0,2% | 0,1% | 0,1%
1,35 1,1% 0,7% | 0,2% | 0,3% | 0,5% | 0,1% | 0,2% | 0,1% | 0,1%
1,4 1,3% 0,8% [04% | 0,3% | 0,5% | 0,1% | 0,2% | 0,1% | 0,1%
1,45 1,1% 0,8% |[04% | 0,2% | 0,7% | 0,1% | 0,2% | 0,1% | 0,1%
1,5 0,9% 1,1% | 0,5% | 0,2% | 0,7% | 0,1% | 0,2% | 0,1% | 0,1%
1,55 1,2% 1,1% | 0,4% | 0,4% | 0,8% | 0,1% | 0,2% | 0,1% | 0,0%
1,6 0,9% 1,0% | 0,4% | 04% | 0,8% | 0,1% | 0,3% | 0,1% | 0,1%
1,65 1,4% 1,1% | 0,2% | 0,5% | 1,2% | 0,0% | 0,3% | 0,0% | 0,1%
1,7 1,4% 09% |00% |04% | 1,1% | -0,1% | 0,3% | 0,0% | 0,0%
1,75 1,0% 09% |0,1% | 0,4% | 1,2% | -0,1% | 0,3% | -0,1% | 0,0%
1,8 1,7% 16% | 0,3% | 04% | 1,5% | -0,1% | 0,4% | -0,1% | 0,1%
1,85 1,9% 1,0% | 0,4% | 0,5% | 1,4% | -0,1% | 0,4% | -0,1% | 0,1%
1,9 2,0% 19% | 04% | 04% | 1,4% | -0,1% | 0,5% | -0,1% | 0,1%
1,95 1,8% 1,7% | 0,7% | 0,5% | 1,4% | -0,1% | 0,5% | -0,1% | 0,1%
2 3,0% 2,5% |08% |05% | 19% | -0,1% | 0,5% | 0,0% | 0,1%
>2 10,5% | 10,5% | 3,1% | 3,1% | 10,5% | 0,0% | 3,1% | 0,0% | 0,0%

72

Fonte: Préprio Autor




LAJES

O programa de calculo automatico ROBOT permite aferir o deslocamento W. Este corresponde ao
deslocamento vertical da laje devido ao carregamento e tem seu limite definido no item 13.3 da NBR

6118/2014.

Entretanto, assim como no uso das tabelas expostas, é necessario compreender que o carregamento para
a obtencdo destes resultados advém da combinacdo quase permanente das a¢des. Isto €, minora-se o
carregamento acidental pelo fator @2 = 0,30. Admite-se neste estudo de caso que as lajes do edificio
residencial ndo dispdem de “predominancia de pesos de equipamentos que permanecem fixos por longos

periodos de tempo, nem de elevadas concentracdes de pessoas”.

Além disso, deve-se atentar a necessidade de fazer o input do mdédulo de elasticidade secante a ser

utilizado no calculo das flechas como 27Gpa.

-0,11 -0,30-0,38-0,30 -0,11
-0,31 - -0,31
-0, 0,44
-0,5 ,51
-0, ,54
-0,5 ,53
-0.4 0,47
-0,36 -0,36

-0,49-0,62-049 -0,19

Figura 4.11: Flecha ELS para laje L3

Fonte: ROBOT

-0,

0,04 004 004 003 003

000 -001 -001 -001

Figura 4.12: Flecha ELS para laje L5

Fonte: ROBOT
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No item 13.3 da NBR 6118/2014, fica definido para o tipo de efeito “aceitabilidade sensorial” a condicdo
limite para as lajes em que nao ha carregamento advindo de paredes:
e Deslocamentos visiveis em elementos estruturais 2 Lx / 250

e VibragGes sentidas no piso 2 Lx /350

Ainda neste tdpico da Norma, exige-se para lajes em que ha carregamentos advindo de paredes a

seguintes verificacdo: L / 500
Onde L refere-se a dimensdo onde a parede se desenvolve.

Entende-se que o contorno das lajes por paredes sdo carregamentos diretos das vigas e serdao

considerados no dimensionamento destes elementos lineares.

Como a laje L3 ndo é base de assentamento de paredes, por exemplo, permite-se verificar os limites:
e Deslocamentos visiveis em elementos estruturais 2 460/ 250 = 1,84 cm ou 18,4 mm

e VibragBes sentidas no piso 2 460/350=1,31cmou 13,1 mm

Este calculo é retdrico e pode ser executado para laje L1:
e Deslocamentos visiveis em elementos estruturais = 350/ 250 = 1,40 cm ou 14,0 mm

e Vibrag&es sentidas no piso =350/ 350 = 1,00 cm ou 10,0 mm
Para as lajes em que ha paredes, tem-se:

Laje L5=L6 = 200 /500 =0,4 cm ou 4mm

Laje L7 =L10 - 250/ 500 = 0,5 cm ou 5 mm

Tabela 4.7: Limite regulamentar para flecha em lajes

Lx (cm) | Divisor | Wmax (cm) | Wmax (mm)
L1=12 | 350,00 | 350,00 1,40 14,00
L3=14 | 460,00 | 350,00 1,84 18,40
L5=16 | 200,00 | 500,00 0,40 4,00
L7 =110 | 250,00 | 500,00 0,50 5,00
L8=19 | 250,00 | 350,00 0,71 7,14
L11=1L16 | 310,00 | 350,00 0,89 8,86
L12 =115 | 310,00 | 350,00 0,89 8,86
L13 =114 | 300,00 | 350,00 0,86 8,57
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Lajes

L1=12
L3=14
L5=16
L7 =110
L8=19
L11=1L116
L12 = L15

L13 =114

Czerny — Beton-Kalender

(1976) Wmax (mm)

1,25

1,91

0,13

0,26

0,22

0,72

0,43

0,65

Tabela 4.8: Flechas nas lajes isoladas

1,32

1,91

0,13

0,26

0,23

0,76

0,44

0,68

Robot Structural Analysis

Professional 2015 Wmax (mm)

Fonte: Préprio Autor

NBR 6118/2014

Wmax (mm)
14,00
18,40
4,00
5,00
7,14
8,86
8,86

8,57

LAJES

5,6%
0,0%
0,0%
0,0%
4,5%
5,6%
2,3%

4,6%

Tem-se precisamente um resultado bastante compativel entre a modela¢do dos elementos isolados e as

tabelas tedricas para a combinagdo quase permanente dos carregamentos. Aplicando os conceitos

descritos na expressdao (2.31), conclui-se, portanto, que as flechas diferidas no tempo atendem as

exigéncias regulamentares.

Tabela 4.9: Flecha total das lajes isoladas

Flecha imediata Flecha diferida no Flecha total | Limite maximo
Lajes Situacao
(mm) tempo (mm) (mm) (mm)
L1=12 1,25 1,65 2,90 14,00 OK
L3=L4 1,91 2,52 4,43 18,40 OK
L5=16 0,13 0,17 0,30 4,00 OK
L7 =110 0,26 0,34 0,60 5,00 OK
L8=1L9 0,22 0,29 0,51 7,14 OK
L11 =116 0,72 0,95 1,67 8,86 OK
L12 =115 0,43 0,57 1,00 8,86 OK
L13 =114 0,65 0,86 1,51 8,57 OK
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4.3 COMPATIBILIZACAO DOS MOMENTOS DE SERVICO

Os momentos fletores nos vaos e nos apoios sdao conhecidos respetivamente por momentos positivos e
negativos. Conforme exposto na secao 2.2, tem-se de inicio a compatibilizacdo dos momentos negativos
de modo a encarar o comportamento global como lajes justapostas formando um conjunto de elementos

de superficie de forma continua.

Para a compatibilizacdo dos momentos negativos ML1 e ML2, adota-se como regra pratica o maior valor

entre: 80% do maior momento ou a média entre os momentos.

Tabela 4.10: Compatibilizacdo dos momentos negativos

Momentos Negativos
L1 L3 15
My(-) [ M2(-) | Mi() | Mi(-) | Mi(-)adotado Mi() | Ma() | Mf() | M=) | Mi(-)adotado | | M1()) | Ma(=) | Mi(-) | Mi(-) | MH(-)adotado
-8,21 | -2,82 | -5,52 |-6,57 -6,57 -9,60 | -5,92 |-7,76 | -7,68 -7,76 -2,82 | -8,21 | -5,52 | -6,57 -6,57
-5,92 |-9,60 | -7,76 |-7,68 -7,76 -9,60 | -9,60 |-9,60 | -7,68 -9,60 -2,82 | -3,70 | -3,26 | -2,96 -3,26
-9,60 | -1,93 |-5,77| -7,68 -7,68 -1,93 | -9,60 | -5,77 | -7,68 -7,68
L7 L8 L11
Mi() | M2() | Mi(-) | Mt(-) | Mi()adotado | | Mi1(5) | Ma() | Mi(-) | M(-) | Mi(-)adotado | | M1(5) | Ma(-) | Mi(-) | Mi(-) | Mi(-)adotado
-3,70 | -3,24 | -3,47 |-2,96 -3,47 -2,81 | -2,54 | -2,68 | -2,25 -2,68 -4,61 | -3,70 | -4,16 | -3,69 -4,16
-3,70 | -2,82 | -3,26 |-2,96 -3,26 -3,21 | -4,35 | -3,78 | -3,48 -3,78 -6,16 | -4,61 | -5,39 | -4,93 -5,39
-3,70 | -4,61 [-4,16 |-3,69 -4,16
-2,54 | -2,81 | -2,68 |-2,25 -2,68 L12 L13
Mi(5) | Ma() [ M) | Mi(5) | M(-)adotado | | Ma() | Ma() | Mi(-) | M() | M(-)adotado
-3,24 | -3,70 | -3,47 | -2,96 -3,47 -5,90 | -4,61 | -5,26 | -4,72 -5,26
-4,61 | -6,16 | -5,39 | -4,93 -5,39 -4,35 | -3,21 | -3,78 | -3,48 -3,78
-4,61 | -5,90 | -5,26 | -4,72 -5,26

Fonte: Préprio Autor

-_I 62 45 t
- L1
| L3
LS \
! L7 L8
—
= L11 L12 L13

Figura 4.13: Identificacdo de fronteiras duplas

Fonte: Préprio Autor
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Observa-se que a fronteira esquerda da laje L3 possui 2 momentos negativos a serem compatibilizados.
Neste estudo de caso, optou-se pela compatibilizacdo com a laje L1 devido a ordem de grandeza destes
valores. Assim, a fronteira entre as lajes L3 e L5 sera regida pelo momento negativo compatibilizado entre

L3 e L1, de modo a majorar os esforcos e a drea de aco para as armaduras desta regiao.

A mesma situacao é observada na fronteira da laje L7 com as lajes L11 e L12. Como a laje L11 possui
momento fletor negativo de maior grandeza que a laje L12, optou-se por seguir com este parametro de
projeto. A fronteira entre L7 e L11 seguira os mesmos procedimentos referentes a majoracao da drea de

ago para as armaduras.

L1 - L3
+ -
+
6,57 /. 6,57
LS
+ +
3,26 3,26
L7 = N L8
+ + *
4,16 4,16 3,78
L11 % L12° L13
+ + +

Figura 4.14: Esboco dos momentos negativos nas lajes no eixo vertical (kN.m)

Fonte: Préprio Autor
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L1

L3

7.76 9,90
. - /
L5 7.76 9,90
. /
L7 268|L8
) ;
L11 L12 L13
5,39 5.26

Figura 4.15: Esboco dos momentos negativos nas lajes no eixo horizontal (kN.m)

Ha de se atentar que a laje L3 faz fronteira com a laje L4. Esta ndo estd representada na ilustracdo devido

Fonte: Préprio Autor

a simetria com o eixo vertical do edificio.

Dada a compatibilizacdo entre os momentos negativos, procede-se pela correcdo dos momentos
positivos. Conforme exposto na se¢do 2.2, os momentos positivos nunca serdo minorados. Caso o
momento negativo tenha sua grandeza diminuida, o momento positivo deve ser somado a metade deste

acréscimo. Este procedimento repete-se para todas as condi¢cdes de contorno das lajes no método

simplificado.
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Tabela 4.11: Corregdo dos momentos positivos (kN.m)

Momentos Positivos

L1 L3 L5
M | Mi(5) [Mi(5) [ Ma(5) | Mar(-) |Me() | | Mi | Ma(5) [ M) | Ma(5) [Max(5) | Mis(+) M | Mi() [Mi(-) | Ma(-) | Mar(-) | Me(+)
3,95/ 0,00 | 0,00 |-8,21|-6,57 | 4,77 4,591-9,60(-9,60 [-9,60(|-7,76 | 5,51 1,41(-2,821|-6,57 |-2,82|-3,26 | 1,41
1,80( 0,00 | 0,00 |-5,92|-7,76 | 1,80 2,60| 0,00 | 0,00 | 0,00 | 0,00 | 2,60 0,63]-1,93|-7,68 | 0,00 | 0,00 | 0,63

L7 L8 L11
Mi | Mi(5) | M1f(-) [ M2() [Mar(9) [Me(#) | | Mi [ Mi1(5) [Mar(9) | M2() [ Mar(5) | Mi(+) Mi | Mi(5) | M14(-) [ Ma(-) | Mar(-) | Me(+)
1,85(-3,70( -3,26 | -3,70 | -4,16 | 2,07 1,40(-3,21|-3,78 | 0,00 | 0,00 | 1,40 2,89( 0,00 | 0,00 |-6,16|-5,39 | 3,28
0,82|-2,54|-2,68 0,00 | 0,00 | 0,82 1,08(-2,81|-2,68 | 0,00 | 0,00 1,15 1,411 0,00 | 0,00 |-4,61|-4,16 | 1,64

L12 L13
Mi [ Mi(5) |Mie(-) [ Mo(-) [ Mor(5) |Mi(+) | | M | Mi() [Mae(=) | Ma() | Max(-) | M(+)
2,30|-4,61]-5,39 |-4,61|-5,26 | 2,30 2,791 0,00 | 0,00 |-590|-5,26 | 3,12
1,15/ 0,00 | 0,00 |-3,24|-3,47 | 1,15 1,32| 0,00 | 0,00 |-4,35]|-3,78 | 1,61

Fonte: Préprio Autor

Como adocdo de projeto, serd majorada a area de aco da laje L12. Ao invés de corresponder a apenas
1,15 kN.m, sera adotado o comportamento da laje L11 com uma solicitacdo de 1,64 kN.m. Este
procedimento é uma simplificacdo de projeto. Nas préximas etapas, sera comprovado que para ambos os

esforgos é suficiente a armadura minima regulamentar.

L1 L3

+ 477 + 477

+ | 2,60

6,57 4 6,57 <
L5

H1,41 1,41

3,26 _ 3,26 |

L7 L&

42,07 4 2,07 *11,40
4,16 4.16 3,78
L1 L1z |uae

| |

+ 1,64 + 1,64 + 1,81

Figura 4.16: Esbo¢co dos momentos de servigo nas lajes ao longo eixo vertical (kN.m)

Fonte: Préprio Autor
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L1 L3
7.76 9,90
+ +
1,80 5,51
L5 776 9,90
+
DTBS 0,91
L7 2 68 L8
+ ) -
0,82 1,15
L11 L12 L13
5,39 5,26
I + o ) + - — +
3,28 2.30 3.12

Figura 4.17: Esbogo dos momentos de servigo nas lajes ao longo eixo horizontal (kN.m)
Fonte: Préprio Autor

Ap0s este procedimento, tem-se as lajes justapostas. Assim, é possivel consultar o diagrama de momentos
fletores continuo para todo o piso da estrutura, conforme exposto na Figura 4.16 e na Figura 4.17.
Entretanto, é fundamental relembrar que estes momentos sdao chamados de Momentos de Servico. Para
a etapa seguinte, onde serdo verificadas as armaduras de flexdo, deve-se majorar os esforcos de servico
pelo coeficiente ¥c = 1,4 conforme exposto no tdpico 12.4.1 da NBR 6118/2014 e na Tabela 2.6 deste

estudo de caso.
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4.4 ARMADURA DE FLEXAO NAS LAJES

Dada a compatibilizacdo dos momentos negativos e a correcdo dos momentos positivos, procede-se ao
calculo das armaduras de flexdo. Este projeto usufruird dos parametros adimensionais Kc e Ks constantes

na tabela do Anexo 2.

o b 4 KsoMd
= Md $TT4

Para lajes b = 100cm. Este processo de cdlculo pode ser executado para vigas, com a largura bw definida
na secdao de pré-dimensionamento. Para ambos os elementos estruturais de se¢ao retangular, vale o

transcrito na tabela abaixo.

Tabela 4.12: Taxas minimas de armadura de flexdo

Taxa de armadura minima pmin = (As,min/Ac) % - Aco CA-50
Forma da sec¢ao
Cc20 C25 C30 C35 c40 C45 C50

Retangular 0,150 0,150 0,150 0,164 0,179 0,194 0,208
Fonte: NBR 6118/2014 tépico 17.3.5.2.1

Ainda segundo a Norma, tem-se o limite maximo da area ag¢o para todos os elementos estruturais deste
caso de estudo, isto é, para lajes, vigas e pilares:
Iltem 17.3.5.2.4 — A soma das armaduras de tragcdo e de compressao (As + As’) ndo pode ter valor
maior que 4% da area de concreto (Ac), calculada na regido fora da zona de emendas, devendo
ser garantidas as condigdes de ductilidade [...]
No tépico 20.1 da NBR 6118/2014, fica estabelecido para lajes que o didmetro maximo das armaduras de
flexdo deve ser inferior a 1/8 da espessura da laje (h). Ainda neste tépico, limita-se o espagamento maximo
ao menor dos valores entre: 20cm e 2h. Para a armadura secunddria a Norma permite espagcamento
maximo de 33cm. Para este projeto, fica indicado o mesmo limite utilizado para as armaduras positivas

principais: 20cm. E, portanto, gmax = 12,5mm.

Todavia, ha de se considerar em projeto que a distancia entre as armaduras deve ser suficiente para

penetrar o concreto, de modo a ndo permitir o mal adensamento e futuras anomalias.
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Tabela 4.13: Lista de Bitolas Padronizadas

@ (mm) Area de 1 ¢ (cm?)

5 0,20

6,3 0,315
8 0,5

10 0,8

12,5 1,25

16 2

20 3,15

Fonte: Préprio Autor

A Norma ndo especifica didmetro minimo ou espacamento minimo. De regra geral, adota-se o
espacamento como 10, 12.5, 15, 17.5 ou 20cm. Para as armaduras positivas de lajes, a pratica brasileira
refere-se a didametros comerciais a partir de 6,3mm. Este diametro também é utilizado em armaduras de
canto a fim de suprimir os momentos volventes. Para as armaduras negativas entre lajes, indica-se barras

de ao menos 8mm de diametro comercial.

Para o caso de laje com armadura positiva principal em apenas uma direcdo, a NBR 6118/2014, item
19.3.3.2, entende que a armadura positiva destinada a outra direcdo é chamada secundaria. Esta
armadura também é chamada de distribuicdo e tem por objetivo solidarizar as faixas da laje na direcdo

principal, evitando, portanto, uma eventual concentracdo de esforgos.

Tabela 4.14: pmin para armaduras passivas aderentes

Elementos estruturais sem

Armadura
armaduras ativas
Armaduras negativas ps = pmin
Armaduras positivas de lajes armadas nas duas dire¢des ps 20,67 pmin
Armadura positiva (principal) de lajes armadas em uma dire¢do ps = pmin

As/s 2 20 % da armadura principal

Armadura positiva (secunddria) de lajes armadas em uma
As/s >0,9 cm2/m
direcao

ps =2 0,50 pmin

Fonte: NBR 6118/2014, Tabela 19.1
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Conforme Tabela 4.12, para fck C30, tem-se que a taxa minima de armadura se refere a 1,5%o da 4rea de
secdo bruta de concreto. Admitindo base unitaria b = 100cm e altura definida no pré-dimensionamento h

=10cm, tem-se:

Tabela 4.15: Valores minimos para armaduras das lajes de projeto

Elementos estruturais sem armaduras

Armadura
ativas
Armaduras negativas As >1,50 cm?/m
Armaduras positivas de lajes armadas nas duas direcoes As > 1,00 cm?/m

Armadura positiva (principal) de lajes armadas em uma
As >1,50 cm?/m
direcdo
As/s = 20 % da armadura principal

Armadura positiva (secunddria) de lajes armadas em uma
As/s > 0,9 cm?/m
direcdo

As > 0,75 cm?/m
Fonte: Préprio Autor

Tabela 4.16: Aplicacdo Tabela Kc e Ks - Momentos positivos

Armadura Positiva
fck C-30 by (cm) = 100 h (cm) = 10 diecm)= 75 9 naximo 12,5 Ago CA-50
Armadura paralela a Lx

Laje M Mg k. ks Ascatutado | Asminimo  |@ adotado | Asis e (cm) € adotado | (cm) n n
(kN.cm) |(kN.cm) |(cm?/kN |(ecm?/kN | (cm?/m) | (em?/m) | (mm) | Liotedo (cm) calculado | adotado
L1 477,00 | 667,80 8,4 0,0240 2,14 1,00 6,3 0,312 14,59 12,5 350 28,0 24
L3 551,00 | 771,40 7,3 0,0240 2,47 1,00 6,3 0,312 12,63 12,5 460 36,8 37
L5 141,00 197,40 28,5 0,0234 0,62 1,50 6,3 0,312 20,78 20,0 200 10,0 10
L7 207,00 | 289,80 19,4 0,0234 0,90 1,50 6,3 0,312 20,78 20,0 250 12,5 13
L8 140,00 | 196,00 28,7 0,0234 0,61 1,00 6,3 0,312 31,17 20,0 250 12,5 13
L11 328,00 | 459,20 12,2 0,0236 1,44 1,00 6,3 0,312 21,57 20,0 310 15,5 15
L12 230,00 322,00 17,5 0,0234 1,00 1,00 6,3 0,312 31,03 20,0 310 15,5 15
L13 312,00 | 436,80 12,9 0,0236 1,37 1,00 6,3 0,312 22,68 20,0 300 15,0 15
Armadura paralela a Ly
Laje M My k. ks A s calulado A sminimo  |@ adotado | A sadotado € adotado n n
(kN.cm) |(kN.cm) |(cm?/kN |(cm?/kN | (cm?/m) | (em?/m) | (mm) | (cm?) e fem) (cm) Ly fem) calculado | adotado
L1 180,00 | 252,00 22,3 0,0234 0,79 1,00 6,3 0,312 31,17 20,0 620 31,0 31
L3 260,00 | 364,00 15,5 0,0236 1,15 1,00 6,3 0,312 27,22 20,0 550 27,5 28
L5 63,00 88,20 63,8 0,0232 0,27 0,90 6,3 0,312 34,64 20,0 620 31,0 31
L7 82,00 114,80 49,0 0,0232 0,36 0,90 6,3 0,312 34,64 20,0 620 31,0 31
L8 115,00 | 161,00 34,9 0,0232 0,50 1,00 6,3 0,312 31,17 20,0 300 15,0 15
L11 164,00 | 229,60 24,5 0,0234 0,72 1,00 6,3 0,312 31,17 20,0 500 25,0 25
L12 164,00 | 229,60 24,5 0,0234 0,72 1,00 6,3 0,312 31,17 20,0 500 25,0 25
L13 161,00 | 225,40 25,0 0,0234 0,70 1,00 6,3 0,312 31,17 20,0 500 25,0 25

Fonte: Préprio Autor
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Apenas as lajes L5 e L7 sdo armadas em 1 dire¢do. A armadura minima paralela a Lx é considerada principal
e tem valor 1,50cm?/m. A armadura secundaria € paralela a Ly e de valor 0,90cm?/m. Para ambos, estes

valores sdo efetivamente os de dimensionamento.

Tabela 4.17: Aplicacdo Tabela Kc e Ks - Momentos negativos

| Armadura Negativa

fck C-30 by, (cm) = 100 h (cm) = 10 d(m)= 75 & iimo 12,5 Ago CA-50
4 T
(kICT’ ckm) (kl\l\l/.lcdm) (kaz‘/kN (cm I:;kN ) ::::2’"/’::; {':;mz'"/'"'m") adotado A(Z‘:"’;")" ’ e fem) ) ;:;;;do fronteira calc:Iado ado:ado
L 1 [em)

L3-L1/L5 776,00 | 1086,40 5,2 0,0244 3,53 1,50 8,0 0,503 14,22 12,5 550,0 44,0 44,00
L1-1L5 657,00 919,80 6,1 0,0242 2,97 1,50 8,0 0,503 16,94 15,0 620,0 41,3 42,00
L5-17 326,00 456,40 12,3 0,0236 1,44 1,50 8,0 0,503 33,51 20,0 620,0 31,0 31,00

L7-111/L12 | 416,00 582,40 9,7 0,0238 1,85 1,50 8,0 0,503 |27,20 20,0 620,0 31,0 31,00
L7 -L8 268,00 375,20 15,0 0,0236 1,18 1,50 8,0 0,503 |[33,51 20,0 250,0 12,5 13,00
L8-1L13 378,00 529,20 10,6 0,0238 1,68 1,50 8,0 0,503 | 29,93 20,0 300,0 15,0 15,00

L11-L12 539,00 754,60 7,5 0,0240 2,41 1,50 8,0 0,503 | 20,82 20,0 500,0 25,0 25,00

L12-1L13 526,00 736,40 7,6 0,0240 2,36 1,50 8,0 0,503 |21,33 20,0 500,0 25,0 25,00
L3-14 990,00 | 1386,00 4,1 0,0248 4,58 1,50 8,0 0,503 10,97 10,0 550,0 55,0 55,00

Fonte: Préprio Autor

Observa-se que apesar de majorar My+ da laje L12, esta solicitagdo nao foi suficiente para ser necessdrio
armadura superior ao minimo regulamentar. Assim, ressalta-se como um limitante de projeto o valor da

armadura minima.

Sugere-se para o comprimento das barras as alternativas propostas por PINHEIRO (2007). Onde para
barras inferiores (M+) ha a ancoragem de uma extremidade da barra em uma distancia de pelo menos
10¢ a partir da face do apoio. Para barras superiores, sugere-se a alternancia de comprimentos em pares,

conforme segue.

a)

4]

b) —

A2
L2y
c) Jf—a

—_—
—
a5

21

a

Figura 4.18: Alternativa para armaduras negativas

Fonte: Pinheiro (2007)
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Barras entre dois lados Barras entre um lado apolado Barras entre dois lados
apolados e outro engastado engastados

Figura 4.19: Comprimento e distribuicdo de barras inferiores
Fonte: Pinheiro (2007)

L 025 L

250 ‘

Figura 4.20: Exemplo de armadura de borda
Fonte: Préprio Autor

As bordas das lajes que nao configuram a vinculacdo de encastramento devem dispor de armadura
negativa conforme orientacdo ao lado. Trata-se de barras de 6,3mm espacadas de 15cm adotadas para

evitar o aparecimento de fissuras ao longo das bordas das lajes sem continuidade.

4.5 REACAO DAS LAJES NAS VIGAS

O célculo das reacGes das lajes nas vigas pode ser feito mediante o uso de tabelas, como as encontradas
em PINHEIRO (1993) e contempladas no Anexo 3 deste trabalho. Estas tabelas sdo baseadas no Processo

das Areas preconizado no tépico 14.7.6.1 da NBR 6118/2014.

A luz do item normativo, tem-se que as charneiras plasticas se aproximam de retas inclinadas a partir dos
vértices, com os angulos a seguir:
e 452 entre dois apoios do mesmo tipo;

e 609 a partir do apoio considerado encastrado, se o outro for considerado simplesmente apoiado.
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Figura 4.21: Exemplos de aplicacdo do processo das areas
Fonte: Pinheiro (2007)

As reacOes a serem consideradas em cada apoio da laje decorrem da condicdo global de contorno.
Observa-se que os contornos considerados encastrados sao responsaveis por absorver mais esforco que
os contornos simplesmente apoiados. Esta reacdo é calculada a partir de uma carga uniformemente

distribuida (kN.m) e por vdos medidos em metros.

A tabela a seguir descreve o carregamento de servigco das lajes. Isto é, para o calculo da armadura de
flexdo, conforme Tabela 2.6, os momentos fletores deverdo ser majorados pelo coeficiente de
ponderacdo ¥c = 1,40. As reacgGes das lajes nas vigas serdo tratadas como reacdes laterais, em que “R”

o"_n
r

refere-se a Ly e a Lx. A somatoria dos 4 quinhdes de distribuicdo deve corresponder ao carregamento

total de cada laje.

Tabela 4.18: Carregamento das lajes em combinacdo rara de acGes

) Lx Ly Area Tabela Beton- Carga de Servico Carga Total de
Lajes (m) | (m) (m?) Kalender (kN/m?) Servico (kN)
L1=12 | 3,50 | 6,20 | 21,70 Tipo 3 5,90 128,0
L3=14 | 4,60 | 550 25,30 Tipo 4B 5,90 149,3
L5=16 | 2,00 | 6,20 | 12,40 Tipo 5C* 8,45 104,8
L7 =L10 | 2,50 | 6,20 15,50 Tipo 5C* 7,10 110,00
L8=19 | 2,50 | 3,00 7,50 Tipo 3 5,90 44,25
L11=116| 3,10 | 5,00 15,50 Tipo 3 5,90 91,5
L12=115| 3,10 | 5,00 | 15,50 Tipo 5C* 5,90 91,5
L13=114| 3,00 | 5,00 | 15,00 Tipo 3 5,90 88,5
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Tabela 4.19: Discretizacdo das reacdes das lajes nas vigas

Carga de
RA RE rA rE
Lajes Servigo Lx(rA+1rE) + Ly(RA + RE)[kN]
(kN/m) | (kN/m) | (kN/m) | (kN/m)
(kN/m?)
L1=12 5,90 5,4 9,4 3,8 6,5 128,0
L3=L4 5,90 - 10,3 3,9 - 149,3
L5=L6 8,45 - 7,4 2,4 4,2 104,8
L7 =L10 7,10 - 7,5 2,6 4,4 110,0
L8 =19 5,90 3,1 5,5 2,7 4,7 44,25
L11=
5,90 4,6 8,0 3,3 5,8 91,5
L16
L12 =
5,90 - 6,9 2,6 4,6 91,5
L15
L13 =
5,90 4,5 7,9 3,2 5,6 88,5
L14

Fonte: Préprio Autor

Conforme esperado, as reagdes “E” referentes aos contornos encastrados absorvem mais esfor¢os que os
contornos simplesmente apoiados “A”. E fundamental realcar a precisdo das tabelas de
dimensionamento. Uma vez que o carregamento total da laje é integralmente distribuido conforme as
condicdes de contorno de cada laje, é possivel aferir que as vigas internas sdo mais carregadas que as
externas. Isto ja era esperado, visto que as vigas internas recebem cargas laterais de 2 lajes. As vigas
externas conferem condicdo simplesmente apoiada as lajes e, portanto, ndo absorvem a maior parte do

carregamento de servico, conforme ilustragdo a seguir.
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Figura 4.22: QuinhGes de carga - Reagoes laterais das lajes nas vigas

Fonte: Préprio Autor



5 ViIGAs

Uma vez definidos os materiais C30 e CA-50 e a secdo das vigas, serdo estudados os vaos efetivos de cada
tramo. Posteriormente é necessario verificar os carregamentos das vigas. Neste inicio de calculo
simplificado, admite-se que os pilares conferem condicdao de simples apoio. Ao final do estudo, serdo
compatibilizadas as ligacbes considerando as exigéncias de vinculagdo. Por fim, os esforcos de servigo
devem ser majorados pelos coeficientes de ponderagdo para se obter os valores de armadura de flexao e

armadura de cisalhamento.

No item 14.6.2.4 da NBR 6118/2014, permite-se que o célculo de cada tramo de viga seja realizado pela

expressdo (2.4) contemplada na secdo 2.2 deste trabalho.
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L} 1 -
vl ) _ g
' N 8 " !
' o 0 Z
. ! i
Ty 4 4
1 P
a
1 A [
a ! '
a1 1
I g .|
4 A

N A

Figura 5.1: Vao efetivo de elementos lineares
Fonte: Pinheiro (2007)

E possivel verificar que as lajes e vigas deste projeto possuem os vdos efetivos baseados na mesma
instrugcdo normativa. No Brasil, entretanto, é comum para projetos de pequeno porte, como é este estudo
de caso, adotar como vao efetivo a distancia entre os eixos dos apoios. Portanto, tem-se definido a relagdo

entre os vaos de calculo das lajes como os vaos efetivos de cada tramo de viga.

O modelo cldssico de viga continua considera a viga simplesmente apoiada nos pilares, isto é, como se
n3o houvesse solidariedade ou transmissdo de momentos entre esses elementos. A luz do item 14.6.6 da
NBR 6118/2014, exige-se para o estudo das cargas verticais que sejam observadas as seguintes exigéncias

para o modelo:
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a) ndo podem ser considerados momentos positivos menores que os que se obteriam se houvesse

encastramento perfeito da viga nos apoios internos;

MA M1_C Nh lec MC Ma_c

a/ml VAO EXTREMO § % . m§
N N

2 VAQ INTERNO E

N My /r

—i

Ma /NﬂB \Ve Mo

\_ﬁ ! \-LT'/ ' ‘\L\_ﬁ/

M M
1.c 2c 3c
g {M1.i g {M 2i g {M3,i

Figura 5.2: MF maximos positivos nos vaos de vigas continuas
Fonte: Bastos (2015, 56p)
Apesar desta verificacdo, deve-se respeitar a armadura positiva minima explicada nas sessdes a seguir.

b) quando a viga for soliddria com o pilar intermediario e a largura do apoio, medida na direcdo do eixo

da viga, for maior que a quarta parte da altura do pilar, ndo pode ser considerado o momento negativo

de valor absoluto menor do que o de encastramento perfeito nesse apoio;

|
|
b int

. 1

| 4

FRNSSN

_A"_m:]\§ Se binl = (e-‘"‘l4
ef L ef

%% m§ Se by < (/4
[ _L -

-

Figura 5.3: Vinculagdo nos apoios internos de vigas continuas

Fonte: Bastos (2015, 56p)
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Se bypilar > hpiar/4 = (M2 = |Meng|

hpllar

Figura 5.4: Condicdo para o encastramento de apoios intermediarios
Fonte: Fontes (2005)

Esta condicdo se verifica na totalidade dos casos, haja visto que para o comprimento do pilar definido em

3,15m ndo ha dimensdo da secdo transversal superior a 70cm.

c) quando nao for realizado o calculo exato da influéncia da solidariedade dos pilares com a viga, deve ser
considerado, nos apoios extremos, momento fletor igual ao momento de encastramento perfeito

multiplicado pelos coeficientes estabelecidos nas seguintes relagdes:

- naviga:
rinf + rsu
- f P - (5.1)
rinf + rsup + rviga
- no tramo superior do pilar:
rsup
rinf + rsup + rviga (5.2)
- no tramo inferior do pilar:
rin
f (5.3)

rinf + rsup + rviga

A rigidez refere-se a relagdo entre o momento de inércia da secdo transversal do elemento e o

comprimento do vdo no né considerado, conforme segue:

[

r = Z (54)
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O Momento fletor de ligacdo entre a viga e os pilares extremos é calculado como uma percentagem do

momento de encastramento perfeito. Os momentos que atuam nas extremidades dos pilares, devem ser

encarados conforme:

M eng Meng

Figura 5.5: Sobreposicdo do momento de ligacdo nos extremos

Fonte: Bastos (2015, 56p)

T
) ) 1m il
1M M+ it + 7 Misup ] NIVEL (i + 1)
7 Wlsup ;. - E }
| S
i |- PILAR DE EXTREMIDADE |
. [
\ i
- i\
M viga — \\ /M sup M. .
y L isup + 3 Mg+ 1)nr-{. \E NIVEL i
inf~ I yal = N
\\ 1 | | _’ \\__.
\;: P h i IVli:inf +% M(\+1),sup
.- 11 1
T JRRERES i
- h
Y TRAMO EXTREMO N
\_\ t M g 1 T .
0\ (i-1)sup +35 Mi,inf ~J\ NIVEL(i-1)
; V_../——-% M inf :7 4
il

Figura 5.6: Distribuicao dos momentos fletores no pilar extremo

Fonte: Bastos (2015, 56p)
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Portanto, tem-se que os momentos a serem calculados s3do:

- nha viga:
] rinf + rsup
Mlig = Meng - — , (5.5)
rinf + rsup + rviga
- no tramo superior do pilar:
M Y rsup
Sup,p = Heng rinf + rsup + rviga (5.6)
- no tramo inferior do pilar:
) rinf
Minf,p = Meng - (5.7)

rinf + rsup + rviga
Onde:

r inf = Rigidez do lance inferior do pilar

r sup = Rigidez do lance superior do pilar

r viga = Rigidez do vao extremo da viga

M eng = Momento de encastramento perfeito da viga no pilar extremo, considerado encastramento

perfeito no pilar interno.

Este estudo de caso considerara como momento de encastramento aquele devido a um carregamento

uniformemente distribuido no tramo extremo da viga:

- ]2
12

Meng = P (5.8)

Em caso de carga concentrada advinda de outras vigas, serd calculado uma carga uniformemente

distribuida equivalente.

£ = fsup 2

£ = fint/2

K
TR
§§ N

-ﬁvig

Figura 5.7: Esquema estrutural para obtencao dos coeficientes

Fonte: Fontes (2005)
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Reitera-se, portanto, que para o calculo das rigidezes referentes a cada lance do pilar (superior ou inferior)
o comprimento de calculo refere-se a metade de sua altura. J& para o cdlculo da rigidez da viga,

contempla-se integralmente o comprimento do tramo extremo da viga.

Como este estudo de caso possui pilares de secdo constante ao longo dos pavimentos e de mesmo pé-

direito, tem-se na totalidade dos casos:

b- h? 20 - 203
12 _ 12
Lpilar = 315
2 2

rsup = rinf = = 84,7 cm?

5.1 CARREGAMENTO DAS VIGAS

Antes de proceder ao esquema estatico com o carregamento de servigo nas vigas, deve-se atentar que
para além do peso préprio e das reacOes laterais das lajes obtidas pelo método simplificado, ha de se
considerar o carregamento das paredes que se sobrepde as vigas. Em alguns casos, ha o descarregamento

de uma viga em outra. Estas situagGes serdo tratadas como cargas pontuais.

Conforme descrito na secdo 2, as paredes serdo tratadas como blocos de 19cm de largura. A NBR
6120/1980 recomenda o peso especifico aparente de valor 13 kN/m? para bloco artificial de tijolo furado.
Além disto, ha de se considerar a camada de argamassa de revestimento, a ser executada em ambas as
faces da parede. Este projeto adotard 2,0cm em cada face, totalizando 4cm de espessura a fim de

regularizar a superficie.

Para cada metro linear de viga, tem-se estabelecido:
e Peso Proprio: 0,20 - 25 - hviga
e Bloco Furado: 0,19 - 13 - hparede

e Argamassa de revestimento = 0,04 - 21 - hparede

Portanto:

e Peso Préprio de Viga (20x55)cm?: 2,8 kN/m

e Parede acabada sob viga (20x55)cm?: 6,4 kN/m

e Argamassa de revestimento sob viga (20x55)cm?: 2,2 kN/m

e 3=11,4kN/m

e Peso Préprio de Viga (20x65)cm?: 3,3 kN/m

e Parede acabada sob viga (20x65)cm?: 6,2 kN/m

e Argamassa de revestimento sob viga (20x65)cm?: 2,1 kN/m
e 5=11,6kN/m
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5.2 ARMADURA MiNIMA DE FLEXAO PARA VIGAS

Aluz do item 17.3.5.2 da NBR 6118/2014, tem-se a expressdo do valor-limite para armaduras longitudinal

das vigas. Isto ¢, o momento minimo de dimensionamento a flexao.
Md,min=0,8 - WO - fctk,sup (5.9)

Onde:
WO = Mddulo de resisténcia da secao transversal bruta de concreto, relativo a fibra mais tracionadas;

Fctk,sup = Resisténcia caracteristica superior do concreto a tracao

Esta verificacdo estd condicionada a verificacdo da Tabela 4.12, onde estabelece-se para concreto C30 a

taxa minima de agco como 0,150% da segdo bruta de concreto.
Conforme o item 8.2.5 da NBR 6118/2014, tem-se:
f ctk,sup =1,3 - fct,m (5.10)
Para concretos do grupo |, vale:
fct,m=03 - fck?/3
Portanto:
f ctk,sup = 0,390 - fck?/3
Para concreto C30:

f ctk,sup = 0,390 - 30%/3 = 3,77 MPa
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5.2.1 Secdo (20x55) cm?

Observa-se, para estadio |, que a secao bruta de concreto possui yO como metade da altura da secao

retangular.
po b 2058 et Tem
12 T 12 Sem
wo =—=2""2L7 _ 100833 cm?
~y0 275 2 cm

Md, min = 0,8 - 10083,3- 0,377 = 3041,1 kN.cm

Usufruindo da tabela de PAPALLARDO (2005), constante no Anexo 2, tem-se:

b-d?> 20 - 507

Ke=a = 30011 ~ 104
Ks = 0,0234
Md 3041,1
As = Ks - — = 0,0236 - = 1,44 cm?

Conforme Tabela 4.12: Taxas minimas de armadura de flexdo, para segao retangular e concreto C30, a

taxa minima de armadura (pmin) deve ser 0,150% de Ac. Portanto:

As,min =0,150% - 20 - 55 = 1,65 cm? > 1,44 cm?

As,min = (3¢10mm=2,40 cm?) ou (2¢12,5mm=2,50 cm?)

Este valor deve ser verificado para os esforcos de flexdo na zona tracionada. Isto é, armaduras inferiores

no meio do vao e armaduras superiores nas proximidades dos apoios.
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Observa-se, para estadio I, que a secao bruta de concreto possui yO como metade da altura da secao

retangular.

b-h*® 20 - 65°

— — 4
I=—5 5 = 4577083 cm
wo =L =277983 _ 140833 cm’

=30 325 2 cm

Md, min = 0,8 - 14083,3 - 0,377 = 4247,5kN.cm

Usufruindo da tabela de PAPALLARDO (2005), constante no Anexo 2, tem-se:

pobod 20060
“T"Md T 22475

Ks = 0,0236

Md 4247,5
As = Ks-T = 0,0236-

= 1,67 cm?

Conforme Tabela 4.12: Taxas minimas de armadura de flexdo, para sec¢ao retangular e concreto C30, a

taxa minima de armadura (pmin) deve ser 0,150% de Ac. Portanto:

As,min =0,150% - 20 - 65 = 1,95 cm? > 1,67 cm?

As,min = (310mm=2,40 cm?) ou (2¢12,5mm=2,50 cm?)

Este valor deve ser verificado para os esforcos de flexdo na zona tracionada. Isto é, armaduras inferiores

no meio do vao e armaduras superiores nas proximidades dos apoios.
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5.3 ARMADURA DE PELE

De acordo com o item 17.3.5.2.3 da NBR 6118/2014, a armadura minima lateral deve ser 1,0%o da area
de concreto em cada face da viga. O item ainda trata sobre a utilizacdo de barras de CA-50 ou CA-60, com
espacamento inferior a 20cm. Alerta-se sobre a ancoragem nos apoios e permite-se que sejam utilizadas

areas de aco de até 5cm? em cada face da viga.

Ainda segundo a Norma, pode-se dispensar a armadura de pele em vigas de até 60cm de altura.
Entretanto, presando pela eficiéncia das pecas e devido a proximidade com a instrucao normativa, seria

aceitavel a adocdo de armadura de pele para todas as vigas.
A fim de evitar a fissuracdo excessiva em condig¢des de servico:

Tabela 5.1: Armadura de pele para as vigas do estudo de caso

Secdo de viga (cm?) 1,0%o da Area bruta de concreto Adota-se em cada face
20x55 1,1 cm? 4 ¢ 6,3mm/face
20x65 1,3cm? 3 ¢ 8mm/face

Fonte: Préprio Autor

5.4 ARMADURA DE SUSPENSAO

O item 18.3.6 da NBR 6118/2014, exige a colocacdo de armadura de suspensdo "nas proximidades de
cargas concentradas transmitidas a viga por outras vigas".
Nos apoios indiretos, o equilibrio de esforgos internos da viga suporte exige que no cruzamento
das duas vigas haja uma armadura de suspensdo, funcionando como um tirante interno, que
levanta a forga aplicada pela viga ao banzo inferior da viga suporte, até o seu banzo superior.
Nas palavras de FUSCO (2000) a cima, ressalta-se que o objetivo deste tipo de armadura é “transmitir ao

banzo superior a totalidade da reagao de apoio da viga que é suportada.”.

E interessante ressaltar que a taxa de armadura por metro tende a ser maior que a taxa normal de calculo
dos estribos. Assim, é possivel adotar duas solu¢des. Ou aumenta-se o didmetro das barras ou diminui-se
0 espagamento entre as barras. Isto é, nas regiées de encontro de vigas a armadura de suspensao substitui

os estribos.
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Figura 5.8: Identificacdo das vigas a serem apoiadas em outras vigas
Fonte: Préprio Autor

Tabela 5.2: Escolha das barras da armadura de suspensao

@ (mm) Area de 2 se¢bes transversais (cm?)
5 0,40
6,3 0,63
8 1,0
10 1,6
12,5 2,5

Fonte: Préprio Autor

Viga de suporte

70%Asusp
30%Asusp

Viga suportada

Figura 5.9: Armadura de suspensdo para vigas suportada e de suporte

Fonte: Préprio Autor
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5.4.1 VigasV2eV3

A viga V2 de sec3o (20x65) cm? é apoiada nas vigas V9 e V11, ambas com sec¢do (20x55) cm?. A reacdo de

apoio de servico tem valor 88,0 kN. Todas as armaduras deste estudo de caso sdo de aco CA-50.

65 - (88-1,4) 5
As, susp = — %0 - 3,35cm
55 - (1,15)

Como a armadura de suspensdo refere-se a substituicdo do estribo convencional, trata-se de uma

armadura de 2 ramos. Cada estribo possui duas secdes transversais em servico.

’

0,4

Total de estribos = = 9 barras

Portanto, a viga V2 possui 3 barras de 5mm. Enquanto as vigas de suporte V9 e V11 possuem 6 barras

cada na regido de intersegao.

5.4.2 VigasV10e V16

A viga V10 de sec¢do (20x55) cm? é apoiadas nas vigas V5 e V7, ambas com se¢do (20x55) cm?. A reacdo de
apoio de servico refere-se a 65,7 kN.

55 - (65,7 - 1,4)

50
55 - (1,15)

= 2,12 cm?

As, susp =

)

Total de estribos =
otal de estribos = o~

)

= 6 barras

Portanto, a viga V10 possui 2 barras de 5mm. Enquanto as vigas de suporte V5 e V9 possuem 4 barras

cada na regido de intersecao.

5.4.3 Viga Vi3

A viga V13 de sec¢3o (20x65) cm? é apoiadas na viga V4 com sec¢do (20x55) cm?. A reac¢do de apoio de

servico refere-se a 88,6 kN.

65 - (88,6-1,4)
As,susp = 0 =3,4cm
5> (1715)

2

= 9 barras

Total de estribos =

1

Portanto, a viga V13 possui 3 barras de 5mm, enquanto a viga de suporte V4 possui 6 barras na regido de

intersegao.
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5.5 FORCA CORTANTE

A luz da sess3o 17.4 da NBR 6118/2014, 1&-se as indicacdes normativas sobre armaduras de elementos
lineares submetidos a forcas cortantes. Admite-se dois modelos de calculo que pressupdem a analogia
com modelo em trelica, de banzos paralelos, associado a mecanismos resistentes complementares

desenvolvidos no interior do elemento estrutural e traduzidos por uma componente adicional Vc.

A trelica classica de Ritter-Morsch é adotada no Modelo de Cdlculo | devido a simplicidade dos célculos e
boas aproximacgdes dos resultados, embora este modelo tenha sido desenvolvido ha mais de cem anos. O
angulo de inclinacdo das bielas comprimidas (8) é fixo em 452. J4 o Modelo de Calculo Il admite a
denominada "trelica generalizada". Onde o angulo de inclinagdo das diagonais comprimidas (6) pode

variar entre 302 e 459,

Segundo BASTOS (2015, 75p):

O Modelo de Calculo | ¢ semelhante ao método constante da versdo anterior da norma (NB 1/78),
porém, com alteragdo no valor da parcela Vc. Pode-se dizer que a nova metodologia introduzida
pela NBR 6118 segue em linhas gerais o MC-90 do CEB-FIP e o Eurocode 2, com algumas mudangas
e adaptagodes.
Este estudo de caso adotard o Modelo de Calculo Il, haja visto a aproximacdo das normas internacionais.
De modo que uma parcela da for¢a cortante seja absorvida pelos mecanismos internos resistentes do
concreto, dados pela parcela complementar Vc de acordo com a solicitagao. Isto é, Vc sofre redugdo com
o aumento de Vsd, como serd visto adiante. Esta é uma das principais diferengas entre os modelos de
calculo, haja visto que o primeiro modelo possui valor constante de Vc independente da forga cortante

solicitante Vsd.
O processo de calculo do modelo Il pode ser compreendido por 4 passos:

PASSO 1: Inicialmente deve-se verificar a integridade das bielas de compressao, isto é, verificar o ndo

esmagamento das diagonais comprimidas.

Para esta condicdo ser satisfeita, a forca cortante solicitante de célculo Vsd na secdo considerada deve ser

inferior a forca cortante resistente de calculo do concreto VR2:
Vsd < VRd2

A partir do coeficiente de ponderagao constante na Tabela 2.6: Coeficientes de ponderagdo Xc e Xs, tem-

se a majoragdo do esforgo cortante de servigo:

Vsd =1,4 - Vs
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k
VRd2 = 0,54 (1 — %) fcd bw d sen?® (cotga + cotg®) (5.11)

*Para VRd2 em kN e comprimentos em cm.
Substituindo:
Fck =30 MPa

bw =0,20m

VRd2 = 0,495 bw d

Portanto, com o cobrimento da peca respeitando a Tabela 2.2: Cobrimento nominal por CAA, adota-se
5,0cm para todas as vigas deste projeto. Assim, tem-se os seguintes valores de forca cortante resistente

de cdlculo do concreto VRd2 para cada uma das seg¢des:
Se¢do (20x55) = VRd2 = 0,495 - 20 - 50 = 495 kN
Se¢do (20x65) = VRd2 = 0,495 - 20 - 60 = 594 kN

Analisando o conjunto de esquemas estaticos de servico no Anexo 13, observa-se que o maior valor de

esforgo cortante ocorre na viga V11 (simétrica a V15) no tramo de 6,20m:
Vsd =1,4 - 139,6 = 195,44 kN

Portanto, para a totalidade dos casos, verifica-se o PASSO 1. Haja visto que para a se¢do (20x55) cm? ndo
ha solicitagbes de servico superiores a 353,5 kN e para a sec¢do (20x65) cm? n3o ha solicitagbes de servigo

superiores a 424,2 kN. Para nenhuma pega ha o esmagamento das diagonais comprimidas de concreto.

PASSO 2: Estimar a parcela do esforgo cortante absorvida pelos mecanismos internos resistentes do

concreto Vc. Para isso, é necessario definir o valor de referéncia VcO:

2
Vc0 = 0,09 fck3 bw d (5.12)
Portanto:
Secdo (20x55) = Vc0 = 86,9 kN

Secdo (20x65) = Vc0 = 104,3 kN
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Tabela 5.3: Parcela de FC resistida pelos mecanismos internos do concreto (Vc)

Condigao Valor de Vc
Vsd £Vc0 Vc0
Vc0 < Vsd < VRd2 (VRd2 — Vsd)

“(VRdZ = Vc0)
VRd2 =Vsd 0
Fonte: Préprio Autor

Tabela 5.4: Enquadramento de Vc para se¢do (20x55) cm?

Condigao Valor de Vc
Vsd < 86,9 86,9

86,9 < Vsd <495 0,213 (495 - Vsad)
495 =Vsd 0

Fonte: Préprio Autor

Tabela 5.5: Enquadramento de Vc para se¢do (20x65) cm?

Condigao Valor de Vc
Vsd £104,3 104,3
104,3 <Vsd <594 0,213 (594 — Vsd)
594 =Vsd 0

Fonte: Préprio Autor

103



CAPITULO 5

Portanto, Vc tem seu valor diminuido na medida em que supera o valor de Vc0. Sendo considerado nulo

na condi¢dao em que a solicitacdo se iguala a resisténcia VRd2.

Ve
VRa2 - Veo

v Vsa< Vo VRraz - Vsa

0
Vet

Vsq
0 \Veo Vs Vraz
Vsd< Veo Veo < Vad < VRa2

Figura 5.10: Variagdo entre Vc e Vsd
Fonte: Bastos (2015, 75p)

PASSO 3: Taxa geométrica de armadura transversal minima para elementos lineares sujeitos a esfor¢o

cortante. A luz do item 17.4.1.1.1 da NBR 6118/2014, define-se:

Asw - fect,m
bwssenx — ' fywk

psSw = (5.13)

Sendo:

Asw  Area da sec¢do transversal dos estribos

s Espacamento dos estribos, medido segundo o eixo longitudinal do elemento estrutural
a Inclinagdo dos estribos em relagdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural
bw Lardura média da alma, medida ao longo da altura util da secdo

Fywk Resisténcia caracteristica ao escoamento do aco da armadura transversal
Isolando a (Asw/s) e adotando (0=909) estribos verticais:

Asw fct,m
psw = > 0,2 w
S fywk

Ambas as sec¢des deste estudo de caso dispdem de bw = 20cm. Por outro lado, devido as propriedades

dos materiais, fica definido:

fet,m =03 - 3/fck? = 2,90 MPa
fywk =500 MPa
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Portanto:

_Asw>02 2,9 20
pSW =" =% %500

Asw
psw = < > 2,3%

Para uma taxa de armadura por metro, adota-se S =100cm:
Asw =23 cm?/m

Segundo GARCIA (2002), a armadura transversal minima deve ser colocada nas vigas a fim de atender os

seguintes objetivos:

a) na eventualidade de serem aplicados carregamentos ndo previstos no célculo, as vigas ndo

apresentem ruptura brusca logo apds surgimento das primeiras fissuras inclinadas;
b) limitar a inclinagdo das bielas e a abertura das fissuras inclinadas;

c) evitar a flambagem da armadura longitudinal comprimida.

PASSO 4: Estimar a parcela da forca cortante resistida pela armadura transversal, isto é, o valor de Vsw

através da expressao:

Vsw = (ASTW> 0,9d fwyd (cotg x +cotg) sen « (5.14)
Ou seja:
Vsw (AS_W)
509d s
Entretanto:
Vsd <VRd3 =Vc+Vsw
Logo:

(ASW) B Vsd —Vc

S 509d

Para uma taxa de armadura por metro, adota-se S =100cm:

* Com Vsd e Vc em kN e d em centimetros.

105



CAPITULO 5

PASSO 5: Detalhar o espagcamento entre os estribos. Para isto, utiliza-se as indica¢des fornecidas no item
18.3.3.2 da NBR 6118/2014, onde a medida entre os eixos das armaduras de estribo deve respeitar:

e SeVsd<0,67VRd2, entdo smax = 0,6d <30cm.

e SeVsd>0,67VRd2, entdo smax =0,3d <20cm.

Portanto, este estudo de caso buscara adotar espacamentos entre estribos inferiores a 30cm e multiplos
de 2,5cm. Além disso, para garantir a passagem do vibrador entre as armaduras, sempre que possivel,

buscar-se-a espacamentos iguais ou superiores a 10cm.

Conforme exposto na sessao sobre armadura de suspensao, os estribos possuem duas se¢des transversais
em servico. Este projeto ndo adotard ganchos. Serdo adotados estribos verticais e retangulares com

didmetros comerciais definidos pela Tabela 4.13: Lista de Bitolas Padronizadas.

O espagamento entre o centro das armaduras de estribo deve respeitar, portanto, a seguinte expressao:

200 - A19
D ——

5.15
Asw ( )

e

Antes de proceder pelo dimensionamento das vigas deste projeto, deve-se atentar pelo valor de

solicitacdo mdaximo que exige armadura minima. Para isto, separa-se por se¢ao o calculo a seguir.

A) Para secdo (20x55) cm?: Se Vsd =135 kN = Vc=Vc0=76,7 kN

oy 1357767
W= 05050 2 em/m

Portanto, a forga cortante de servigo que exige armadura minima possui valor inferior a:

135
1,4

B) Parasecdo (20x65) cm?: Se Vsd =162 kN = Vc =Vc0=92,0 kN

Fk =96,4 kN

2 _162—92,0_233 5
sw = 050 60 > cm®/m

Portanto, a forga cortante de servigo que exige armadura minima possui valor inferior a:

Fk—162—1157kN
14 ’

)

Ainda no tépico 18.3.3.2 da Norma, indica-se a utilizacdo de barras com diametros iguais ou superiores a

5mm, sem exceder 1/10 da largura da viga. Isto €, barras de no maximo 20mm para este projeto.
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5.6 EsQUEMA ESTATICO E CALcULO DAS ARMADURAS DA VIGAS

Os esquemas estaticos a serem descritos referem-se a combinacdo dos carregamentos de servico. Apds a
definicdo dos vaos efetivos de cada tramo das vigas, verificou-se a ado¢cao do modelo cldssico de vigas
continuas. Admite-se para as reacdes laterais das vigas a combinacdo integral das acdes permanentes e

acidentais. Isto é, ndo se minora a carga acidental atuante nas lajes.

Reitera-se para vigas que descarregam em outras vigas a inexisténcia de momento de encastramento.
Estes casos serdo tratados como vigas bi-apoiadas. As rea¢des de apoio serdo encaminhadas as vigas

apoiadas em pilares como cargas concentradas.

\'/.. \, V1 — — |/. .\I |
V2 V3
™

Hva . > N ~

PNV M, H. Ve

L _/' )4 1/
o (e A [V <t L) [(e] I~
>Hv7 > >H. ZH >HVvs > > >

Figura 5.11: Distribuicao das reac¢des laterais das lajes nas vigas
Fonte: Préprio Autor

Em conformidade com a subsegdo anterior, tem-se que o carregamento das vigas depende do peso

proprio da peca, das reagbes laterais das vigas, do material das paredes e seu revestimento.

Com o intuito de ndo ser repetitivo e confundir o leitor com a quantidade de informagdes utilizadas, sera
exposto nesta se¢do o calculo detalhado de apenas duas vigas. Todo o memorial de calculo das demais

vigas do projeto encontra-se no Anexo 13.
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5.6.1 Memorial de calculo da viga V1

e Secgdo: 20x55 cm?

e S=11,4kN/m

e Quantidade de tramos: 4

e Reacdo lateral da laje no tramo 1 e no tramo 4: 5,4 kN/m

e Reacdo lateral da laje no tramo 2 e no tramo 3: 3,9 kN/m

T TN T T g T L L T L LTI
P e

62.0

422

23.
16.80 KN/m 30 KN/m 15.30 KN/m .80 KN/m

RN SRRNARRR AR R AR N NRRRR RS SRRRRR AR AR RR DA EN AR

422 kN
o
479 kN

108.5 kN

" 1085 kN

i

D

=
s
P
na

-62.0

Figura 5.12: Esquema estatico: V1 - MF e FC
Fonte: FTOOL
Para os 4 tramos: Vk < 96,4 kN - Logo, estribo: trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.

Devido a simetria da peca, os momentos extremos a esquerda e a direita sdo iguais. Estes devem sobrepor

0s apoios extremos de modo que seja necessario armadura negativa para flexao da viga.

b -h3 20 - 203

e 12 12 _ 3
rsup = rinf = Ipilar = 315 - 84,7 cm
2 2
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b -h3 20 - 553
, 12 12 3
= = = 447,2
rviga L tramo extremo 620 ocm

p- 1> 168 6,20
12 12

Meng = =53,8kN.m

rinf + rsup

Mlig,esq = Mlig,dir = Meng - S ——_
84,7 + 84,7

Mlig,esq = Mlig,dir = 538 oo e T T 4472

Mlig,esq = Mlig,dir = 53,8 - 0,275 = 14,8 kN.m

A superposicdo dos diagramas com a inclusdo dos momentos de ligacdo é suficiente para compatibilizar
o modelo cldssico de viga continua. Portanto, no encontro entre as vigas V1, V9 e V17, onde existem
pilares de suporte, devem ser previstas armaduras de flexdo para o momento fletor negativo de valor
absoluto 14,8 kN.m na direcdo longitudinal a viga V1. Para todos os esforcos de flexao, sera comparado o

momento minimo de calculo, de modo que a armadura minima constante na Tabela 4.12 seja atendida.

e MF+nostramos1e4:52,9kN.m = Md=529"-1,40=74,06 kN.m

Ks = 0,0242

7406
As = 0,0242 - o = 3,60 cm?

As adotado = 3@ 12,5mm = 3,75cm?

Espacamento horizontal = 5,125 cm
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MF+ nos tramos 2 e 3:9,0kNm =2 Md=9,0-1,40=12,6 kN.m

Observa-se que o momento de cdlculo para a armadura tracdo na fibra
inferior no meio dos tramos 2 e 3 é muito menor que o momento minimo

de cdlculo definido na subse¢do 5.2.
Portanto, adota-se a armadura minima:
As adotado = As, min =2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

MF- de ligagdo nos pilares extremos: = Md=14,8-1,40=20,7 kN.m

Observa-se que o momento de calculo para a armadura tracao na fibra
superior nos apoios extremos é muito menor que o momento minimo de

calculo definido na subsec¢do 5.2.
Portanto, adota-se a armadura minima:
As adotado = As, min =2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

A mesma situagdo se verifica para a viga na proximidade com o pilar P3. Na proximidade com o apoio,

deve ser prevista a armadura calculada a cima.

110

MF- nos apoios P2 e P4: 61,5 kN.m - Md=61,5-1,40=86,10 kN.m

20 - 50%

Ke= —g510 =8

Ks = 0,0242
8610
As = 0,024-4 ' W = 4,20 sz

As adotado =3 @ 16mm = 6,0 cm?

Espacamento horizontal = 4,6 cm
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5.6.2 Memorial de calculo das vigas V2 e V3

e Secdo: 20x65 cm?
e 3=11,6kN/m
e (Quantidade de tramos: 1

e Somatéria das reagdes laterais das lajes: 9,4 + 7,4 = 16,8 kN/m

28.40 KM/m

DL L DL DO DL DL DL LD LT DL

136.5

88.0 kN
88.0 kN

86.0

28.40 KM/m

LTI LU LU LT
a

88.0 kN
88.0 kN

.
oo
&
=]

6.20 m

Figura 5.13 - Esquema estdtico: V2 e V3 - MF e FC [FTOOL]

O momento de extremidade ocorre quando se tem viga apoiada sobre pilar. Uma vez que ha viga apoiada
sobre viga, ndo ha rsup, nem rinf. E, portanto, o coeficiente que multiplica o momento de encastramento

perfeito é nulo.

e FCde servico no tramo 1: 88,0 kN = Vsd = 88,0 - 1,40 =123,2 kN
Verifica-se no tramo unico a condigdo Vsd > VcO0. Interpolando Vc:
Ve = 0,213 (594 — Vsd) = 100,3 kN

123,2-100,3

ASW = =060
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Como previsto, o esforgo é inferior ao valor que exige armadura superior a minima. Logo, para todo o
tramo basta ma armadura resistente ao esfor¢o cortante de @ 6,3mm a cada 25 cm.

200 - 0,315
e S ———
2,3

e MFnotramo 1:136,5kN.m > Md=136,5-1,40 = 191,1 kN.m

Ks = 0,0250

19110 .
As =0,0250- ————=8,0cm
60
Sabe-se que o cobrimento vertical é de 5,0cm. Adotando-se o padrdo para o cobrimento horizontal de
3,0cm, tem-se que as barras longitudinais devem ser dispostas em 14,0cm. Devendo ser respeitada a
distancia entre as barras de pelo menos 2,0cm para melhor adensamento durante a concretagem. O
mesmo espacamento serd adotado em casos de duas ou mais fileiras de armadura. Para armaduras

superiores, na medida do possivel sera restringido o limite de 3 barras por fileira.

Nas vigas V2 e V3, ndo ha momentos de extremidade. Para toda a secdo
serdo adotadas 4 armaduras longitudinais de 16mm com 2,50 cm entre

elas para atender o momento que traciona as fibras inferiores.

Portanto, As adotado = 40 16mm = 8cm?
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5.7 RESULTADOS DA ANALISE MANUAL

Verificou-se para a totalidade dos casos o enquadramento nos dominios 2 e 3, ndo sendo necessario o
dimensionamento de armadura dupla, isto é, cdlculo da armadura de compressdo. No item 17.2.3 da NBR
6118/2014, reitera-se a necessidade de se garantir boas condicdes de ductilidade nas vigas. A partir das
instrucdes normativas e da secdo 2.3 do presente trabalho, foi possivel compreender que a rutura fragil
estd associada a posicdes da linha neutra no dominio 4. Nao sendo enquadrado este dominio em

nenhuma viga deste estudo.

No calculo das armaduras de esforco cortante, verificou-se na maioria dos casos a utilizacdo da armadura
minima para as se¢des de concreto. Portanto, seria benéfico para o projeto o estudo de se¢bes T com
alturas de cdlculo inferiores. Todavia, o bom pré-dimensionamento das pecas previu com folga

comportamento ductil dos elementos lineares.

Por fim, nesta etapa de projeto, ficam satisfeitas as verificacdes de viga para os objetivos deste trabalho.
Poder-se-ia ampliar as verificagdes para efeitos de tor¢cdo associados a esforcos horizontais como o vento,
por exemplo. Entretanto, foge do escopo da andlise deste edificio de pequeno porte, pois trata-se de
apenas 2 pisos elevados e pressupdem-se ambiente urbano resguardado de correntes de vento de alto

impacto.

armadura
ConStrutiva —~——__

—F

armadura

_armadura
dimensionada

e armadura
construtiva

Figura 5.14: Armaduras construtivas
Fonte: Pinheiro (2007)

Admite-se, mesmo na auséncia de esforgos, a adogao de armadura construtiva. Trata-se de 2 @ 6.3mm
até 2 ¢ 10mm. Esta decisdo de projeto é conservadora e nao implica em novos calculos. Entretanto, é

fundamental para a boa execu¢do em obra pois facilita a disposicao dos estribos.
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5.8 ADERENCIA E ANCORAGEM

As armaduras de flexdo devem respeitar os comprimentos de ancoragem dispostos na NBR 6118/2014,
de modo a garantir a fixacdo nos apoios internos e extremos da viga. Para se determinar os comprimentos
de ancoragem necessarios para a boa aderéncia entre o aco e o concreto, o item 9.3 da NBR 6118/2014

exige a identificacdo das barras horizontais na se¢ao transversal da viga.

Segundo BASTOS (2015, 38p), a exigéncia normativa é fundamental pois o "adensamento e o
endurecimento do concreto, a sedimentacdo do cimento e principalmente o fendmeno da exsudacao

tornam o concreto da camada superior mais poroso (...)".

A luz do enunciado item da Norma, considera-se em boa aderéncia:

e Para elementos estruturais com h < 60cm, as barras horizontais localizadas no maximo 30cm acima
da face inferior do elemento;

e Para elementos estruturais com h > 60cm, as barras horizontais localizadas ho minimo 30cm abaixo
da face superior do elemento;

e Barras com inclinagdo superior a 452 com a horizontal.

(=
N

h-30cm

_ |
7 %%7- h <60 cm
D / oL <45° ] 30cm

N

Yy

30 cm

|
;%Z;;ZEEEZ/T_ h =60 cm
@ 7 0L < 45° | / h -30cm

Figura 5.15: Regides de boa (I) e ma (Il) aderéncia

Fonte: Bastos (2015, 38p)

Isto permite aferir neste estudo de caso que as barras localizadas na parte inferior da se¢do transversal
das vigas estdo enquadradas em situacdo de boa aderéncia. Ja as barras que atendem aos esforgos de

tracdo das fibras superiores ndo se configuram nesta situacao.
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Segundo o enunciado item da Norma, a resisténcia de aderéncia de cdlculo entre a armadura e o concreto
na ancoragem de armaduras passivas deve ser obtida pela expressao:
fbd = n1-n2-n3- fctd (5.16)
Onde:

_ fctk, inf
= -

fctd

n 1=1,0 para barras lisas

n 1 =1,4 para barras entalhadas

n 1 =2,25 para barras nervuradas

n 2 = 1,0 para situacdes de boa aderéncia
n 2 = 0,7 para situagdes de ma aderéncia
n3=1,0parag<32mm

n3=(132-¢)/100, para ¢ > 32mm

Sendo:

0,21 - V302

td =
fe 14 - 10

= 0,145 kN /cm?

Barras nervuradas (CA-50) 2 n1=2,25

$<32mm 2> n3=1,0

Portanto:

Barras locada para esforcos de tragdo na fibra inferior da viga (boa aderéncia):
fbd = 2,25-1,0-1,0- 0,145 = 0,326 MPa

Barras locada para esforgos de tragdo na fibra superior da viga (ma aderéncia):
fbd = 2,25-0,7-1,0-0,145 = 0,228 MPa

Inicialmente, este projeto visard a ancoragem por aderéncia através de um comprimento reto a ser
disposto no interior dos apoios. Entende-se como op¢ao seguinte a utilizacao de ganchos, entretanto este
procedimento ndo é permitido pela Norma para barras comprimidas. Caso ndo seja possivel, serdo
utilizados grampos horizontais e/ou verticais, entendidos na NBR 6118/2014, item 9.4.1.2, como

dispositivos mecanicos.
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Segundo BASTOS (2015, 38p) a "ancoragem reta da barra é econémica e simples de projetar e executar.
O comprimento de ancoragem é calculado admitindo-se que a tensdo de aderéncia seja constante, o que
nado corresponde a realidade (...)". Portanto, permite-se aferir que se trata de uma decisdo de projeto
conservativa, visto que pressupde esforcos superiores e constantes ao longo da ancoragem, conforme

ensaios de LEONHARDT (1982).

Consta no item 9.4.2.4 da NBR 6118/2014 a definicdo de comprimento de ancoragem bdasico como o
"comprimento reto de uma barra de armadura passiva necessario para ancorar a forca-limite Asfyd nessa
barra, admitindo-se, ao longo desse comprimento, resisténcia de aderéncia uniforme e igual a fbd (...)".

Onde a expressao é dada por:

T

7 Fbd (5.17)

Portanto, para os materiais de projeto concreto C30 e aco CA-50, tem-se:

Barras locadas para esforgos de tracdo na fibra inferior da viga:

50
¢ G185
4

b+ 0326 34¢

Barras locadas para esforgos de tragao na fibra superior da viga:

o (1)
4

lb—= 0.228 = 48¢

Por fim o comprimento minimo de ancoragem denominado pela Norma como “comprimento de
ancoragem necessario” deve respeitar as seguintes condi¢des, conforme item 9.4.2.5 da NBR 6118/2014

para barras sem ganchos (a=1,0):

As, calc i 0,31b
Ib,nec=alb - s of > Ib,miny 100
5 € 100mm
Onde:
A | _0,5-Vd_0,5-1,4-Vk_Vk N 5
s,calc = fyd = = 62 [ ,cm?]

50
Syl
As,ef = Somatdria das sec¢des transversais das barras de aco que ancoram no apoio (cm?). Este pardmetro

possui no item 18.3.2.4 da NBR 6118/2014 a seguinte indicacdo para ancoragem de barras de “tracdo do

vdo”: (As,apoio) > 1/3 (As,vdo)

Além disso, a boa pratica recomenda o uso de pelo menos 2 barras a serem ancoradas em cada um dos

apoios de um tramo de viga.
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Portanto, de forma a facilitar os cdlculos de comprimento de ancoragem, serd dimensionada a situagao
de projeto mais gravosa de modo que as demais ancoragens estejam em conformidade com o célculo

simplificado. Isto é possivel a partir da ado¢do do maior valor de Vk constante no projeto.

Consultado o Anexo 13, tem-se que o maior valor de esfor¢o cortante ocorre nas vigas V11 e V15 com

esforco cortante de servico de valor Vk = 139,6 kN.

Por fim:

A 1—139’6—225 2
S, calC = 62 = 4, cm

Separa-se o cdlculo entre ancoragem das armaduras inferiores da secdo transversal, correspondentes ao
momento fletor positivo a meio do vao, e ancoragem das armaduras superiores da secdo transversal,
correspondentes ao momento fletor negativo nos apoios. Para ambos os casos, a situagdo mais gravosa

trata-se de @ = 16mm, valor a ser utilizado no calculo de /b,min.

03-34-16=163cm
= 30,6} > b, min 10 - 1,6 = 16cm
100 cm

)

{lb,nec+: 34 - 1,6 -

Vé-se que nao é possivel a adocdo de ancoragem com barras retas, visto que o comprimento necessdario

de ancoragem é superior a largura do apoio.

Mesmo com a adogao de ganchos para as armaduras longitudinais da viga, o comprimento necessario de

ancoragem ainda supera os 20cm do pilar: 30,60 - 0,7 = 21,4cm.
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5.8.1 Ancoragem da armadura longitudinal positiva nos apoios extremos

Haja visto a impossibilidade do uso de ancoragem com barras retas ou apenas com ganchos, serao
utilizados dispositivos mecanicos. Trata-se da adoc¢do de grampos de diametro 6,3 ou 8,0 ou 10mm de
forma que possa haver curvas de 902. Esta medida visa aumentar o valor de As,ef de modo que /b,nec
esteja em conformidade com as dimensdes dos apoios. Assim como os estribos, ha 2 secGes em servigo e

para cada grampo respeitam-se as indicacOes a seguir.

Figura 5.16: Ancoragem com gancho e grampos - 3D
Fonte: Bastos (2015, 38p)
Adotando-se 3 grampos de 10mm, ha um acréscimo no valor de As,efde 3-2-0,8=4,8 cm?,

Estes grampos devem ser colocados 3,0cm a cima da armadura longitudinal de modo que respeitem ao

menos 3,0cm de espagamento entre eles. O comprimento longitudinal de ancoragem refere-se a:

100 @ = 1m.
_,C 100 Dgr
[
Grampos
D Vi
. / -
8 g "’\“ f/' /-"g
éb.ef As of
b
1

Figura 5.17: Ancoragem com gancho e grampos - Dimensdes
Fonte: Bastos (2015, 38p)
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2,25 03-34-16=163cm
{lb,nec+= 0,7-34-1,6 -m= 9,73} > lb, min 10 - 1,6 = 16cm
100 cm

Adota-se comprimento de ancoragem igual a 17cm, equivalente ao Ib,min. Trata-se de trecho reto que
atende 5,5 @ = 8,8cm e raio de curvatura dos ganchos das armaduras longitudinais igual a 5,0 @ = 8,0 cm.

O gancho deve respeitar 8@, portanto adota-se 15cm. Estas exigéncias normativas encontram-se no item

18.3.2.4.1 da NBR 6118/2014.

I

Figura 5.18: Trecho reto e raio de curvatura dos ganchos

Fonte: Pinheiro (2007)
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5.8.2 Ancoragem da armadura longitudinal positiva nos apoios intermediarios

Trata-se da ancoragem de 2 barras para todas as vigas deste projeto. Em casos de bitolas diferentes,
ancora-se as 2 barras de maior didmetro. Os apoios intermediarios devem receber ao menos 1/3 da

(As,vdo) e, como este projeto ndo possui vigas com mais de 6 barras, fica atendida esta condicao.

>A /3 >Ag /3
/ apoio intermediario /

T

=100 =100

/

—

apoio intermediario

Figura 5.19: Comprimento de ancoragem em apoio intermedidrio
Fonte: Pinheiro (2007)

No item 18.3.2.4.1 da NBR 6118/2014, nos apoios intermedidrios permite-se comprimento de ancoragem
igual a 10 @ "desde que ndo haja qualquer possibilidade de ocorréncia de momentos positivos na regido

dos apoios (...)".

Em alternativa a ancoragem de duas barras, é possivel optar pela adog¢do de barra continua. Procedimento

bastante comum aos projetos brasileiros, uma vez que otimiza a execugao das ferragens.

5.8.3 Ancoragem da armadura longitudinal negativa nos apoios extremos

a)

o
—_—

Mviga

[,

/ Y Vlga M viga

~Mp,sup

| HHHH

Figura 5.20: MF em nd extremo

Fonte: LEONHARDT, 1982 apud BASTOS, 2015, 38p
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Assim como para a flexdo a meio no vdo, a ancoragem da armadura negativa nos apoios também necessita
de grampos. Adotando-se 3 grampos de 10mm, ha um acréscimo no valor de As,efde3-2-0,8=4,8 cm?.

Respeitando o espagcamento e os comprimentos dispostos na se¢ao anterior, tem-se:

03-34-16=163cm
= 13,75} = b, min 10 - 1,6 = 16cm
100 cm

)

lb,nec+=0,7 - 48 - 1,6 - ———
{ nee 4+ 4,8)

Adota-se comprimento de ancoragem igual a 17cm, equivalente ao /b,min. Trata-se de trecho reto que
atende 5,5 @ = 8,8cm e raio de curvatura dos ganchos das armaduras longitudinais igual a 5,0 @ = 8,0 cm.
a) b)

Compressdao —H — Tragdo Tracédo

SN st

|

Tracdo —] Compressédo | Compresséo

Figura 5.21: Tensdes em nd extremo

Fonte: LEONHARDT, 1982 apud BASTOS, 2015, 38p

As =058 A
N K v . N

i}
L

Seatr = 10 cm
2b+h
L]
/
h
Fa
e

e

_________________

Figura 5.22: Apoio extremo
Fonte: LEONHARDT, 1982 apud BASTOS, 2015, 38p

Apesar da aparente simetria entre as ancoragens, observa-se que o comprimento do gancho na armadura
negativa é cerca de 4,5 vezes superior ao gancho da armadura positiva. Esta adoc¢do visa evitar a

concentragao de tensdes, distribuindo-a na area disponivel no apoio.
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6 PILARES

Conforme exposto na sec¢do 2.4, admite-se que os esforcos horizontais sejam absorvidos integralmente
pela subestrutura de contraventamento. Esta ndo serd dimensionada neste projeto. Entretanto,
considera-se que os pilares sdo subestruturas contraventadas a nivel dos pavimentos e sujeitas as cargas

axiais de compressao e aos momentos de calculo.

Assim, os efeitos de segunda ordem sdo apenas localizados e desprezam-se os efeitos globais de segunda

ordem. Segundo ARAUJO (2004):

Para determinar as forgas normais nos pilares correspondentes ao carregamento vertical, basta
resolver as vigas e obter suas reagdes de apoio. Somando as reagdes das vigas que concorrem em
um determinado pilar, obtém-se a carga transmitida ao pilar pelo pavimento em anélise. Essas
cargas devem ser acumuladas desde o topo do edificio até o nivel das fundagdes.
Deve-se somar as reagdes de apoio das vigas o peso proprio dos elementos lineares, de modo que este
constitui um carregamento relevante a ser considerado. As rea¢des de apoio da cobertura serdo
dimensionadas como 70% das rea¢des de apoio de vigas do pavimento tipo. Ja o peso préprio dos pilares

nao serdao minorados.

~P1 V1 P2 P3 P4 P5-
V2 V3
[52
P86 V4 P7 M, PE__ > —~P9 P10 P11H,
JiP12 V5 P13 P14lf [tP15V6 | P16 P17,
€ b= o ) © ©
o -~ = d > > > r~
=>HP18 V7 P19}, P20} AtP21Vv8  jiP22 P23}=>

Figura 6.1: Esboco das reagdes de apoio das vigas nos pilares

Fonte: Préprio Autor
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Tabela 6.1: Estimativa de Nd para pilares do 22 andar

Ainfluéncia Sreacoes | Yrea¢bes | Qtde. de Peso Nk | Nd
Pilar Localizagao Sreacoes
(m?) vigas X vigasY | pavimentos Préprio | (kN) | (kN)
1 8,53 Canto 42,2 70,0 0,7 78,54 3,15 82 | 114
2 14,85 Extrem. 108,5 99,1 0,7 145,32 3,15 | 148 | 208
3 12,65 Extrem. 47,9 88,6 0,7 95,55 3,15 99 | 138
4 14,85 Extrem. 108,5 99,1 0,7 145,32 3,15 | 148 | 208
5 8,53 Canto 42,2 70,0 0,7 78,54 3,15 82 | 114
6 12,40 Extrem. 67,6 138,7 0,7 144,41 3,15 | 148 | 207
7 21,60 Interno 150,3 193,2 0,7 240,45 3,15 | 244 | 341
8 7,20 Extrem. 71,3 2,9 0,7 51,94 3,15 55 | 77
9 7,20 Extrem. 71,3 2,9 0,7 51,94 3,15 55 | 77
10 21,60 Interno 150,3 193,2 0,7 240,45 3,15 | 244 | 341
11 12,40 Extrem. 67,6 138,7 0,7 144,41 3,15 | 148 | 207
12 11,63 Extrem. 88,1 39,9 0,7 89,6 3,15 93 | 130
13 17,25 Interno 201,0 71,4 0,7 190,68 3,15 | 194 | 271
14 5,63 Extrem. -6,5 79,5 0,7 51,1 3,15 54 76
15 5,63 Extrem. -6,5 79,5 0,7 51,1 3,15 54 76
16 17,25 Interno 201,0 71,4 0,7 190,68 3,15 | 194 | 271
17 11,63 Extrem. 88,1 39,9 0,7 89,6 3,15 93 | 130
18 7,75 Canto 63,6 35,3 0,7 69,23 3,15 72 | 101
19 11,50 Extrem. 142,1 57,2 0,7 139,51 3,15 143 | 200
20 3,75 Canto -6,9 32,4 0,7 17,85 3,15 21 | 29
21 3,75 Canto -6,9 32,4 0,7 17,85 3,15 21 | 29
22 11,50 Extrem. 142,1 57,2 0,7 139,51 3,15 143 | 200
23 7,75 Canto 63,6 35,3 0,7 69,23 3,15 72 | 101
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O pilar do 22 andar é dimensionado para resistir aos esforcos das lajes e vigas da cobertura e ao seu peso
proprio. Trata-se do primeiro esfor¢o axial a ser acumulado para os pavimentos inferiores até se chegar
ao nivel da fundagdo. Devido a auséncia de esforcos horizontais e a semelhanca da condicdo de vinculagao
com o pilar do 12 pavimento, o pilar de cobertura tende a obter valor de armadura inferior aos demais

pavimentos.

O pilar do 12 andar é calculado para resistir ao esfor¢co acumulado correspondente a somatdria das

reacOes das vigas na cobertura e no piso do 22andar e ao peso proprio do pilar nos 22 e 12 andares.

Posteriormente sera verificado se a solucdo encontrada é suficiente para ser utilizada ao nivel térreo. Esta
decisdo de projeto de separar os cdlculos se deve ao fato de o comprimento de flambagem do pilar do
térreo ser diferente dada a condicdo de encastramento da base. Esta condicdo de vinculagdo ndo é
encontrada nos pilares dos pavimentos-tipo conforme Figura 2.27: Situacdo real e simplificada de pilares

contraventados.
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Tabela 6.2: Estimativa de Nd para pilares do 12 andar

Ainfluéncia Jreacoes | Yreacoes | Qtde. de Peso Nk | Nd
Pilar Localizagao Jreacoes

(m?) vigas X vigasY | pavimentos Préprio | (kN) | (kN)

1 8,53 Canto 42,2 70,0 1,7 190,74 6,3 197 | 276
2 14,85 Extrem. 108,5 99,1 1,7 352,92 6,3 359 | 503
3 12,65 Extrem. 47,9 88,6 1,7 232,05 6,3 238 | 334
4 14,85 Extrem. 108,5 99,1 1,7 352,92 6,3 359 | 503
5 8,53 Canto 42,2 70,0 1,7 190,74 6,3 197 | 276
6 12,40 Extrem. 67,6 138,7 1,7 350,71 6,3 357 | 500
7 21,60 Interno 150,3 193,2 1,7 583,95 6,3 590 | 826
8 7,20 Extrem. 71,3 2,9 1,7 126,14 6,3 132 | 185
9 7,20 Extrem. 71,3 2,9 1,7 126,14 6,3 132 | 185
10 21,60 Interno 150,3 193,2 1,7 583,95 6,3 590 | 826
11 12,40 Extrem. 67,6 138,7 1,7 350,71 6,3 357 | 500
12 11,63 Extrem. 88,1 39,9 1,7 217,6 6,3 224 | 313
13 17,25 Interno 201,0 71,4 1,7 463,08 6,3 469 | 657
14 5,63 Extrem. -6,5 79,5 1,7 124,1 6,3 130 | 183
15 5,63 Extrem. -6,5 79,5 1,7 124,1 6,3 130 | 183
16 17,25 Interno 201,0 71,4 1,7 463,08 6,3 469 | 657
17 11,63 Extrem. 88,1 39,9 1,7 217,6 6,3 224 | 313
18 7,75 Canto 63,6 35,3 1,7 168,13 6,3 174 | 244
19 11,50 Extrem. 142,21 57,2 1,7 338,81 6,3 345 | 483

20 3,75 Canto -6,9 32,4 1,7 43,35 6,3 50 | 70

21 3,75 Canto -6,9 32,4 1,7 43,35 6,3 50 | 70
22 11,50 Extrem. 142,21 57,2 1,7 338,81 6,3 345 | 483
23 7,75 Canto 63,6 35,3 1,7 168,13 6,3 | 174 | 244
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Tabela 6.3: Estimativa de Nd para pilares a nivel térreo

PILARES

Ainfluéncia Jreacoes | YreacOes | Qtde. de Peso Nk | Nd
Pilar Localizagao Sreacoes

(m?) vigas X vigasY | pavimentos Préprio | (kN) | (kN)

1 8,53 Canto 42,2 70,0 2,7 302,94 9,45 | 312 | 437
2 14,85 Extrem. 108,5 99,1 2,7 560,52 9,45 | 570 | 798
3 12,65 Extrem. 47,9 88,6 2,7 368,55 9,45 | 378 | 529
4 14,85 Extrem. 108,5 99,1 2,7 560,52 9,45 | 570 | 798
5 8,53 Canto 42,2 70,0 2,7 302,94 9,45 | 312 | 437
6 12,40 Extrem. 67,6 138,7 2,7 557,01 9,45 | 566 | 793
7 21,60 Interno 150,3 193,2 2,7 927,45 9,45 | 937 |1312
8 7,20 Extrem. 71,3 2,9 2,7 200,34 9,45 | 210 | 294
9 7,20 Extrem. 71,3 2,9 2,7 200,34 9,45 | 210 | 294
10 21,60 Interno 150,3 193,2 2,7 927,45 9,45 | 937 |1312
11 12,40 Extrem. 67,6 138,7 2,7 557,01 9,45 | 566 | 793
12 11,63 Extrem. 88,1 39,9 2,7 345,6 9,45 | 355 | 497
13 17,25 Interno 201,0 71,4 2,7 735,48 9,45 | 745 | 1043
14 5,63 Extrem. -6,5 79,5 2,7 197,1 9,45 | 207 | 289
15 5,63 Extrem. -6,5 79,5 2,7 197,1 9,45 | 207 | 289
16 17,25 Interno 201,0 71,4 2,7 735,48 9,45 | 745 | 1043
17 11,63 Extrem. 88,1 39,9 2,7 345,6 9,45 355 | 497
18 7,75 Canto 63,6 35,3 2,7 267,03 9,45 | 276 | 387
19 11,50 Extrem. 142,21 57,2 2,7 538,11 9,45 548 | 767
20 3,75 Canto -6,9 32,4 2,7 68,85 9,45 78 | 110
21 3,75 Canto -6,9 32,4 2,7 68,85 9,45 78 | 110
22 11,50 Extrem. 142,21 57,2 2,7 538,11 9,45 548 | 767
23 7,75 Canto 63,6 35,3 2,7 267,03 9,45 | 276 | 387

Fonte: Préprio Autor
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Somando os valores da coluna Nk na tabela anterior e dividindo pela somatéria das areas dos 3
pavimentos, constata-se que o carregamento final de servico possui valor 12,96 kN/m2. E um valor
elevado para projetos de pequeno porte. Isto se deve primordialmente ao peso préprio dos elementos
estruturais. Por fim, ja era esperado que as maiores a¢Oes axiais de cdlculo acontecessem nos pilares

internos e que os pilares de canto recebessem as menores parcelas dos esforgos verticais.

Afim de ndo confundir o leitor, a seguir sera desenvolvido um exemplo de dimensionamento de pilares
para cada uma das 3 posicées geométricas na planta de forma do pavimento-tipo. O memorial de calculo

para outros pilares deste projeto podem ser consultados no Anexo 14.

Usufruindo de concreto C30, aco CA-50 e cobrimento atendido pela Tabela 2.2 como d’ = 4,0cm serao

demonstrados os dimensionamentos dos pilares:
Canto: P1=P5

Extremidade: P2 = P4

Intermediarios: P7 = P10

Os pilares de canto, isto é, submetidos a flexdo obliqua composta serdo dimensionados através do método
do pilar padrdo com rigidez K aproximada. Os pilares de extremidade submetidos a flexdo normal
composta e os pilares intermedidrios submetidos a for¢ca centrada na situacdo de projeto serdo

dimensionados pelo método do pilar padrdao com curvatura aproximada.

Conforme indicado em 2.4.2, o comprimento equivalente Le refere-se para este estudo de caso a distancia
entre as faces das vigas de vinculagao do pilar acrescido da dimensdo do pilar na dire¢do desejada. Se as
vigas ortogonais partilharem a mesma segao transversal, o comprimento equivalente do pilar sera o
mesmo, haja visto tratar-se da mesma condigao de vinculagdo. Portanto, ha duas situagdes possiveis para

o pilar de se¢3o quadrada (20x20cm?):

Direcdo em que as vigas superior e inferior sdo de se¢do (65x20) cm?:
Le=(315-65)+20=270cm

Direcdo em que as vigas superior e inferior sdo de se¢do (55x20) cm?:
Le =(315-55) + 20 =280 cm

Esta condicdo se verifica para o térreo e para todos os pavimentos-tipo.

Definido o comprimento equivalente Le, deve-se proceder ao cédlculo do comprimento de flambagem Je.
A luz da sessdo 2.4.2, o comprimento de flambagem é diferente para cada um dos niveis do edificio. O
primeiro andar refere-se ao travamento de vigas no topo e na base do pilar, sendo a condi¢do de apoio

contemplada com o coeficiente de ponderacdo 1,0. J& no térreo, considera-se a base dos pilares
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encastrada na fundagdo. Assim, o comprimento equivalente deve ser multiplicado pelo fator 0,7 para

resultar no comprimento de flambagem.
le (12andar=2%ndar) =Le- 1,0
le (térreo) =Le- 0,7

De inicio é possivel compreender que o comprimento de flambagem do térreo é inferior aos demais
pavimentos. Esta condigdo tende a conferir um indice de esbeltez menor aos pilares do térreo. Entretanto,
as cargas axiais sdo maiores e as armaduras longitudinais tendem a acompanhar este aumento para cada

pavimento inferior.

6.1 PILARES INTERMEDIARIOS P7 E P10

Pilar P7 atravessado pelas vigas:

Direcdo X: viga V4 (20x65) cm? - Lex=270cm
Direcdo Y: viga V11 (20x55) cm? 2 Ley =280 cm
indice de esbeltez para 12 pavimento:

3,464 - (1,0 -270)
= o = 46,77

Ax

_ 3,464 - (1,0 -280)

=4
20 8,50

Ay

Nas secOes de extremidade - topo e base do pilar - e intermedidria, nas duas direcdes x e y, as

excentricidades sdo iguais a zero, pois se trata de um pilar interno:
ei,a=ei,b=ei,c=0cm

Conforme exposto, os pilares internos ndo estdo sujeitos a interrupgao de vigas. Isto é, ha a continuidade

das vigas e o momento de ligagdo entre os elementos estruturais é considerado nulo.

Portanto, dada a auséncia de momentos de calculo na base e no topo de pilares intermedidrios o
coeficiente ab possui valor 1,0. Isto é, enquadra-se em momentos inferiores ao momento minimo

definido na secdo 2.4.2.

Deve-se comparar A com A1, a fim de classificar o pilar pautado nas instrucdes da Tabela 2.8: indice de

esbeltez e dimensionamento.

ei 0
F_25+12,5-—

_25+12,5- _ 20=25
x<b 1,0

Al =
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Conforme NBR 6118/2014, item 15.8.2: 35 <A1 <90
Portanto, adota-se A1 = 35 para todos os pilares internos em ambas as diregoes.

Como Al < A para ambas as direcbes do pilar P7, a Tabela 2.8 entende que se trata de um pilar
medianamente esbelto em X e Y. Portanto, é necessdrio considerar o efeito do momento de segunda

ordem causado pelas deformacgdes das se¢des transversais.

Conforme consta na NBR 6118/2014, item 11.3.3.4.3, "o efeito das imperfei¢cdes locais nos pilares pode
ser substituido, em estruturas reticuladas, pela consideragdo do momento minimos de 12ordem {...)".
Portanto, procede-se pelo cdlculo das excentricidades minimas de 12ordem advindas do momento

normativo minimo:
el,min,x = el,min,y = (0,015 + 0,03h)
el,min = (0,015 + 0,03x0,20) = 0,021m = 2,1cm
M1d, min = 826 - 2,1 =1734,6 kN.cm

O célculo da excentricidade de segunda ordem é feito com as expressoes da se¢do2.4.5, deduzidas com

base no Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada.

Nd
V= m [Pardmetro admensional]
= 826 = 0,964
V=202 30/14

1_ 0005 _ 0,005
r h@+05) " h

{1 L 000171} < {0’005 =0 000250}
r 200964 +0,5) “l20 7
2,x = le”1 = 2702O 000171 = 1,24
““*=Tor 10 - erem
le*1 2802 _ . . i
e2,y= 07 = T0'000171 = 1,34 cm [Situacdo mais desfavoravel]

2

Le“1
Md, tot = (ab - M1d, A) + (Nd %;> > M1d, A

Md, tot = (1,0 - 1734,6) + (826 - 1,34) > M1d, A

Md, tot = 2841,4 kN.cm
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Constata-se para pilares internos que o momento fletor solicitante maximo consiste na somatdria do
momento fletor minimo regulamentar (advindo da excentricidade minima de 12ordem) com o momento

fletor de segunda ordem obtido pelo Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada.

A armadura longitudinal pode ser obtida pelo momento total ou pela excentricidade total, haja visto que

sdo valores relativos a carga axial de projeto.

N

d 1
dy
: @ L ] L L 3
. . e
. . h/2
L ] L
L Bl L]
L ] L
h/2
L L]
e & & * @® L .
” b J o d

Figura 6.2: Notacdo para Flexdo Composta Normal
Fonte: Venturi (1987)

A partir do Anexo 5, é possivel a obten¢do da armadura longitudinal para os pilares quadrados deste
projeto. Segundo a notagdo exposta na figura, a distancia d' é paralela a excentricidade de cdlculo, e pode
ser medida como a distancia entre a face da se¢do e o centro da barra longitudinal. De modo geral, esta
distancia compreende o cobrimento nominal acrescido do didmetro das armaduras transversais e metade

da armadura longitudinal. De forma a atender a Tabela 2.2, sera considerado d’ = 4,0 cm.

Dadas as condigdes iniciais, as expressées que guiam a utilizagdo das ferramentas fornecidas por VENTURI

(1987) sao:
__Nd Parametro ad jonal
v = Ac fod [Pardmetro admensional]
_ Md,tot
K= W ac fed
ou
e
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Onde:

Nd = for¢ca normal de célculo;

Ac = area da secdo transversal do pilar;

fcd = resisténcia de calculo do concreto a compressao (fck/¥c);
Md,tot = momento fletor total de calculo;

h = dimensao do pilar na direcdo considerada;

e = excentricidade na direcao considerada.

Este projeto serd dimensionado a partir das disposicdes construtivas expostas no Abaco-A29. Além de

contemplar a relacdo d’/h = 4/20 = 0,2, o dbaco refere-se a armadura simétrica em ambas as dire¢des.
X e Y. Escolhido o abaco e definidos os pardmetros p e v, obtém-se a taxa mecanica w.

A armadura pode ser calculada pela expressao:

_w-Ac-fcd
fyd

Esta deve ser distribuida pelas 8 barras na secao transversal.

As (5.18)

Para o pilar P7, define-se:

_ Nd 826 _ 0964
V= Ucfed T 202-30/14
_ Mdtot 2841,4 0166
b= wAc-fed ™ 20 -202- 3/1,4
ou
—v- 220964 (134+21) 0,166
p=veg=>ov 20
Consultando o dbaco > w=0,60

0,60 -20%-3/1,4
As =
50/1,15

= 11,8 cm?

Portanto, trata-se de 8¢ de 16mm = 16cm?
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Admitindo que o térreo ndo gere esforgos aos pilares pois sdo apoiados diretamente no solo, adota-se
gue ndo haja momentos na base dos pilares e que o coeficiente ab possui valor 1,0. Isto é, enquadra-se
em momentos inferiores ao momento minimo definido na se¢do 2.4.2. Assim é possivel verificar se a

armadura dimensionada a nivel do 12 pavimento é suficiente para ser utilizada a nivel do térreo.

indice de esbeltez para nivel térreo:

3,464 - (0,7 -270)
{/Ix =

= 32,74t < {11 =35
s 74f < (41 = 35)

3,464 - (0.7 - 280)
{/ly = 20 = 33,95} < {11 = 35}

Quando A < A1, os efeitos locais de 2° ordem podem ser desprezados conforme item 15.8.2 da NBR

6118/2014. Se verifica esta condigdo em ambas as dire¢des.
Por se tratar de pilar intermediario: ei,a=ei,b=ei,c=0cm
Calculo da excentricidade e momento de cdlculo minimo para 12 ordem:
el,min,x = el,min,y = (0,015 + 0,03h)
el,min = (0,015 + 0,03x0,20) = 0,021m = 2,1cm

Esta excentricidade é a maxima e refere-se ao valor de projeto adotado. Portanto, conclui-se que a
excentricidade minima deve ser analisada em cada dire¢do a fim de obter-se o maior valor. Para pilares

intermedidrios e curtos, trata-se da excentricidade de projeto.

M1d, min = Md, tot = 1312 - 2,1 = 2755,2kN.cm

__ w112
V=202 30/14
_ Mdtor _ 27552 _ .
M= Wacfed~ 20202314
ou
2,1
= 1,53 =2 = 0,161
k=153 252= 0,16

Consultando o Abaco-A29, constante no Anexo 5, devido a relacdo d’/h = 4/20 = 0,2 e a simetria das

armaduras, tem-se: -> w=1,28

o _L2820%3/14
= Ts0/1,15  “ecm

Portanto, trata-se de 8¢ de 20mm = 25,2cm?
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Este resultado refere-se a uma alta taxa de armadura. A emenda das armaduras de arranque do pilar
entre o térreo e o primeiro pavimento deve ser estudada de modo a ndo superar 8% em nenhuma sec¢ao

transversal. Este estudo ndo sera contemplado no atual projeto.

Sugere-se a adocdo de emenda por luvas. Este procedimento é permitido pelo item 18.6.1.7 da NBR
6118/2014. Entretanto, convém alertar sobre a necessidade de um estudo complementar sobre a

resisténcia do conjunto emenda-luva.

A fim de confirmar a teoria levantada no inicio deste capitulo, serd dimensionada a armadura do pilar a
nivel do 22 pavimento. Devido a auséncia de esfor¢os horizontais, espera-se que a armadura seja igual ou
inferior aquela utilizada no 12 pavimento.

indice de esbeltez para 22 pavimento:

3,464 - (1,0-270)

Ax >0 = 46,77 > Medianamente esbelto
3,464 - (1,0-280) ]
y = >0 = 48,50 — Medianamente esbelto

el,min,x = el,min,y = (0,015 + 0,03h)
el,min = (0,015 + 0,03x0,20) = 0,021m = 2,1cm

M1d,min = 341 - 2,1 =716,1 kN.cm

O célculo da excentricidade de segunda ordem é feito com as expressdes da secdo 2.4.5, deduzidas com

base no Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada.

Nd
V= Ac fod [Pardmetro admensional]
= 341 = 0,400
V=202 30/14

1_ 0005 _ 0,005
r h@+05)  h

1 0,005 0,00
{— = 0,000278} < { 20

5
= = 2
¥ 20 (0,400 + 0,5) 0,000 50}

Utiliza-se para curvatura na sec¢do critica o valor 0,000250.

20 =L 270 00250 = 1,82
““*=T0r " 10 - oeean
le*1 2802 S )
e2,y= 07 = TO'OOO”l = 1,96 cm [Situacdo mais desfavoravel]
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Le“1
Md, tot = (ab - M1d,A) + <Nd E;) > M1d, A

Md, tot = (1,0 x 716,1) + (341 x 1,96) > M1d, A

Md, tot = 1384,4 kN.cm

_ Mdgror 13844 _
b= Wacfed~ 202023/14
ou
(2,1 +1,96)
p=04 """ 0081

20
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Consultando o Abaco-A29, constante no Anexo 5, devido a relacdo d’/h = 4/20 = 0,2 e a simetria das

armaduras, tem-se:

> w<0

Portanto, segundo o dbaco, esta condicdo de dimensionamento refere-se a armadura minima: 8¢ de

10mm = 6,4cm?.

6.2 PILARES DE EXTREMIDADE P2 E P4

Pilar atravessado pela viga:

Direcdo X: viga V1 (20x55) cm? - Lex =280cm

Pilar com interrupgao da viga:

Direcdo Y: viga V11 (20x55) cm? = Ley =280 cm

indice de esbeltez para 12 e 22 pavimentos:

Esforco de calculo Nd:
22 andar: Nd = 208 kN
12 andar: Nd = 503kN

Térreo: Nd = 798 kN

3,464 x (1,0x280)
Ax =y = 20 = 48,50

Por se tratar de um pilar de extremidade com os esforgos solicitantes determinados pelo processo de viga

continua, considera-se que o pilar P2 esta submetido a uma forca normal e a um momento fletor em

virtude da sua ligacdo com a viga V11. Esta condicao define a situacao de projeto como flexao normal
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composta. Com relagdo as acGes da viga V1, se considera apenas compressdo centrada, visto que ndo ha

momento de ligacdo entre o elemento de sustentacdo e o elemento horizontal de vinculagdo e

contraventamento.
|Nd
v
1 iy
p [kN/m]
1‘5—;12 +L§f R A A R AN A
lef,viga |
AS

Figura 6.3: Parametros para definicdo dos momentos de dimensionamento do pilar
Fonte: Préprio Autor
Conforme esquema estatico definido no Anexo 13, tem-se:
p =43,40 kN/m

lef,viga = 5,50m

Conforme Figura 5.5, Figura 5.6, Figura 5.7 e as equag¢bes definidas na se¢do 5, os momentos fletores

solicitantes na base e no topo do pilar podem ser expressos por:

- no tramo superior do pilar:

rsup

Msup,p = M :
Sup.p eng rinf + rsup + rviga

- no tramo inferior do pilar:

rinf

Mi =M .
inf,p eng rinf + rsup + rviga

Onde:
r inf = Rigidez do lance inferior do pilar
r sup = Rigidez do lance superior do pilar

r viga = Rigidez do vao extremo da viga
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M eng = Momento de encastramento perfeito da viga no pilar extremo, considerado encastramento
perfeito no pilar interno, conforme segao 5:

12

Meng = p12

Diferentemente dos momentos de extremidade calculados para as vigas continuas, no calculo dos
momentos de topo e de base do pilar a rigidez considera o comprimento de flambagem do elemento. Isto

é, para sec¢do continua e quadrada ( b = h ), define-se a nivel do pilar do 12 pavimento:

, b k3
Ipilar 77~

rsup = rinf = le  le(xouy)

Onde /e é o comprimento de flambagem do pilar na direcao desejada. Para pilar de extremidade, refere-
se ao comprimento de flambagem na dire¢do paralela a viga que se interrompe no pilar. Para pilares de

canto, deve ser calculada uma rigidez para cada direcdo.
Como a viga se interrompe na direcdo Y:

20 - 20° 20 - 20°
12 12

rsup,y =rinf,y = —d— = —5e5— = 95,2 cm?
2 2
i 20 x 553
i viga 12 3
= = 504,2
rviga lef,viga 550 am

Meng =PL = B34 55 00 hkn
MI=Tp = T 1z OonEEm

rsup

M = Mi =M :
Sup.p inf,p eng rinf + rsup + rviga

. 95,2
Msup,p = Minf,p = 1094 - G oe s 5022 ~ >0 fN-m
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Figura 6.4: Excentricidades iniciais - extremidade e se¢ao intermedidria
Fonte: Alva (2008)

Considerando a propagac¢do dos momentos fletores tracionando fibras diferentes da se¢do transversal do

pilar, tem-se para o topo e para a base:
Msup,p = — Minf,p = 1,4 - 1500 = 2100 kN.cm

Dado o cdlculo dos momentos fletores atuantes no topo e na base do pilar, é possivel estimar a

excentricidade do pilar na direcao paralela a viga V11, isto é, a viga que se interrompe no pilar P2.

Excentricidade a nivel do pilar no 12 andar:

elc, y(intermediaria) = 0,4el,y = 1,68 cm
Devido a continuidade da viga V1:
el,x =0,0cm
Excentricidade e momento minimos:
el, min,x = (0,015 + 0,03h)
el, min,x = (0,015 + 0,03-0,20) = 0,021m = 2,1cm

M1d, min,x =503 - 2,1 = 1056,3 kN.cm
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DIRECAO X: Devido a continuidade da viga V1, n3o ocorrem momentos fletores de ligacdo e

excentricidades de 12 ordem, portanto ab = 1,0. Logo:

el 0
o 25+ 12,5ﬁ

« b B 1,0

25+ 12,5

Al = =25

Conforme NBR 6118/2014, item 15.8.2: 35 <A1 < 90. Portanto, adota-se A1=35.

Assim, como A1 < Ax, devem ser considerados os efeitos de 22 ordem pois se trata de pilar medianamente

esbelto.
Por fim, é necessdrio para o primeiro pavimento:
M1d, min,x = 503 x 2,1 = 1056,3 kN.cm

503

-2 _ 0587
VT 202 3,0/14

{1 0,005

= =0 000230} < {0’005 =0 000250}
r 200587 +0,5 “l20 7

le*1 2807
10 10

0,000230 = 1,80 cm

Md, tot = (1,0 - 1056,3) + (503-1,80) > M1d, A
Md, tot = 1963,4 kN.cm

Md, tot 1963,4

M= Wacfed~ 20202314
ou
(2,1 + 1,80)
= 0,587 T = 0,115

Consultando o Abaco-A29 (flexdo composta reta), constante no Anexo 5, devido a relagdo d’/h = 4/20 =

0,2 e a simetria das armaduras, tem-se: 2> w=0,15

o 01520°3/14
= "s0/1,15 0

Portanto, trata-se de 8¢ de 10mm = 6,4 cm?
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DIRECAO Y:
Excentricidade de 12 ordem: el,ya=el,yb=4,2cm
E maior que a excentricidade minima: 2,1 cm

Logo, é necessario o cdlculo de ab para definir o valor de A1:

Mb
{ab =0,6+0,40 —} > 04
Ma

(—2100) _

b=06+040 -————2 =0,
¢ (+2100)

Logo, adota-se ab = 0,4 e procede-se pelo calculo de Al:

25 + 12,5 268

20
1= = 65,1
A 04 65,

Assim, como Ay £ A1, podem ser desprezados os esfeitos de 22 ordem pois trata-se de pilar curto.

Msup,p = — Minf,p = Md, tot = 1,4 x 1500 = 2100 kN.cm

B se7
VT202-30/14
_ Mdtor _ 21000
K= Wacfed ™ 202023/14
ou
(4,2)

= 0,587 ——==10,123
# 20
Consultando o Abaco-A29 (flexdo composta reta), constante no Anexo 5, devido a relacdo d’/h = 4/20 =
0,2 e a simetria das armaduras, tem-se: 2> w=0,18

4o 01820°3/14
ST Ts0/1,15 e

Portanto, trata-se de 8¢ de 10mm = 6,4 cm?
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TERCEIRA SITUACAO DE CALCULO: Além das 2 situacdes expostas como flexdo normal composta (FNC), é

possivel avaliar a situagdo de flexdo obliqua composta (FOC) através da analise da secdo intermediaria do

pilar. Isto é, haja visto que em X trata-se de pilar medianamente esbelto, hd de se considerar a

excentricidade a meia altura do pilar. Para este efeito, devem ser acrescidos:

A) O efeito de 12 ordem: Definido como o maior valor entre a excentricidade inicial e a excentricidade
minima na direcdo em que o pilar é classificado como medianamente esbelto;

B) A excentricidade ortogonal: Dado que trata-se de pilar curto, trata-se da excentricidade a meia altura

do pilar. Este valor é tratado como 40% do valor da excentricidade de extremidade do pilar.
Logo, para a utilizacdo dos Abacos de PINHEIRO (1994) para Flexdo Obliqua Composta deve-se definir:

d =30cm —> Adota recobrimento inferior ao real a fim de conferir situacdo mais critica de
dimensionamento. Devido a auséncia de dbaco tipo 6 com a relacdo d’/h = 0,20 nos trabalhos de PINHEIRO
(1994), serd adotado d’/h=0,15 de forma a simplificar o entendimento da metodologia de

dimensionamento e quantificar a armadura para FOC.
Escolhido o Abaco 34A e 34B, conforme ANEXO 6 do presente trabalho, deve-se fazer o input das seguintes
informacdes:

503
V= m = 0,587 [Aproximadamente 0,600]

elc, y(intermediaria) = 0,4el,y = 1,68 cm

_ ey,tot_05871,68
W=V e =% 0

= 0,050

ex,tot = ex,lordem + ex, 2ordem = 2,1+ 1,80 =3,9cm

ex, tot
hx

3,9
- = 0,587 -2 = 0,114
pr=v 20

Consultando o Abaco-A34 (flexdo composta obliqua), constante no Anexo 6, devido a rela¢do d’/h = 3/20

=0,15 e a simetria das armaduras, tem-se: > w=0,20

o 02020°3/14
= "s0/1,15 ™

Portanto, trata-se de 8¢ de 10mm = 6,4 cm?

Constata-se que a armadura minima é suficiente para todos as situacdes de calculo. Fundamental
observar que a situacgdo critica se refere a FNC e que a distancia final entre o ponto de aplica¢do da forga

e o centro da sessdo é maior que o caso de FOC.
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6.3 PiLARES DE CANTO P1 EP5S

Pilar com interrupc¢ao das vigas:

Diregdo X: viga V1 (20x55) cm? - Lex=280cm
Direc3o Y: viga V9 (20x55) cm? - Ley =280cm
indice de esbeltez para 12 e 22 pavimentos:

_ 3,464 - (1,0x280)

Ax =1 = 48,50
x=A 20
Esforgo de calculo Nd:
22 andar: Nd =114 kN
19 andar: Nd =276 kN
Térreo: Nd =437 kN
Para ambas as direcdes:
20 - 203
I 12 _ 3
rsup = rinf = 580 = 95,2 cm
2
Ivi 20 - 55°
viga —
rviga = 99 __ 12 447,2 cm3

lef,viga 620
Conforme esquema estatico definido no Anexo 13, tem-se: p = 16,80 kN/m; lef,viga = 6,20 m

y _PP_168-62°
MGX =5 = T 1 Ooerm

rsup

Msup,x = Minf,x = M "t -
SUp, X inf, x eng rinf + rsup + rviga
95,2

: = 8,0 kN.
95239521 4472 DOkN.m

Msup,x = Minf,x = 53,8

Considerando a propagac¢dao dos momentos fletores tracionando fibras diferentes da se¢do transversal do

pilar, conforme Figura 6.4, tem-se para o topo e para a base:
Msup,x = — Minf,x = 1,4 - 800 = 1120 kN.cm

1120

=4
578 ,06 cm

el,x =

elc, x(intermediaria) = 0,4 el,x = 1,62 cm
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Conforme esquema estatico definido no Anexo 13, tem-se p = 30,7 kN/m; lef,viga = 5,50 m

pl> 30,7 - 5,507
Meng,y = - 1 - 77,4 kN.m

rsup

Msup,y = Minf,y =M o -
Sup.y inf.y eng rinf + rsup + rviga
95,2

Msup,y = Minf,y = 774 ge e v 4472

=11,56 kN.m

Considerando a propagacdo dos momentos fletores tracionando fibras diferentes da sec¢do transversal do

pilar, conforme Figura 6.4, tem-se para o topo e para a base:

Msup,y = — Minf,y = 1,4 x 1156 = 1628,4 kN.cm

elc, y(intermediaria) = 0,4el,y = 2,35cm

Logo, constata-se que as excentricidades de extremidade sdo superiores a excentricidade minima (2,1cm),
isto €, o0s momentos de calculos sdo superiores aos momentos minimos normativos. Portanto, adota-se

ab = 0,4 e procede-se pelo calculo de A1:

254125 1é%2
1 = =
A, x 04 65,0
25 + 12,5%
AMy=—" 720 _ 6o
Y 0’4 )

Assim, para ambas as direc¢des, os efeitos locais de segunda ordem podem ser desprezados, pois trata-se
de pilar curto. Portanto, os momentos totais referem-se aos momentos de primeira ordem. A situacdo de
projeto e a situacdo de calculo para as extremidades do pilar de canto podem ser definidas conforme
imagem a seguir. Trata-se do maior valor entre a excentricidade minima e a excentricidade inicial. Para os

pilares P1 e P5:

Lot
el,x = 276 = 4, cm
L, 16184
LY =76 T o em
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// // e
- P e 1 y,A P P { 1YIA
e1y,min

S.P. 1% s.c.

Figura 6.5: Se¢Oes de extremidade em pilares de canto
Fonte: Bastos (2015, 100p)

Escolhido o Abaco 34A e 34B, conforme ANEXO 6 do presente trabalho, deve-se fazer o input das seguintes

informagdes:
V= 276 = 0,332 [ d te 0400
202 - 3,0/1,4 ) [Aproximadamente 0,400]
-y & ; ot _ 0,332 o = 0,065
Ux =v —=0 =0 ’

= ey’mt—03325’86—0097
W=V T T 0%%%20 T

Consultando o Abaco-A34 (flexdo composta obliqua), constante no Anexo 6, devido a relagdo d’/h = 3/20

=0,15 e a simetria das armaduras, tem-se: > w=0,15

_ 0,1520%3/14

As = =2 2
s 50/1,15 ,96 cm

Portanto, trata-se de 8¢ de 10mm = 6,4 cm?
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6.4 RESULTADOS DA ANALISE MANUAL

Por se tratar de um edificio de pequeno porte residencial, as cargas de projeto apesar de majoradas sao
baixas para haver grande necessidade de armaduras. Como previsto, os pilares internos obtiveram as

maiores taxas. Dentre outros motivos, ressalta-se a maior area de influéncia, conforme Tabela 3.3.

Nao convém exibir o dimensionamento manual de todos os pilares aos 3 patamares de pavimentos.
Entretanto, foi possivel constatar informacdes importantes com a amostragem. A drea de secao
transversal (20x20) cm? se mostra suficiente para o espacamento entre 8 barras, entretanto a taxa de
armadura para as regides de emenda deve ser estudada de modo a ndo superar os 8% comentados nas
orientacdes normativas do tdpico 2.4.7. Para os pilares internos, este objetivo pode ser alcancado através

da adogdo de emendas por luvas a nivel do primeiro pavimento.

Os pilares de canto se mostraram classificados como curtos, a luz da Tabela 2.8. Isto se deve
primordialmente ao comprimento de flambagem ser pequeno e os momentos de cdlculo superarem o
momento minimo normativo (ab = 0,4). Para casos em que isto ndo ocorre, os momentos totais de
segunda ordem devem ser obtidos pelo Método do pilar-padrdo com rigidez K aproximada, prescrito no
item 2.4.6 do presente trabalho. A situacdo de projeto e as situacdes de calculo podem ser compreendidas

na ilustragdo a seguir.

Nd
y +
S1x.C | ey
) N . |
d - —
/.//. e //. . JEwyce Ve . Ty
7 y.C s €1y, min s €1y min
X
€2x
e
> {ej"‘C, [~ . {e1x,C
x,min X e1x,min
SP. 1°s.c. 2"sc.

Figura 6.6: Se¢do intermediaria dos pilares de canto
Fonte: Bastos (2015, 100p)

Ressalta-se que o uso de dbacos para o dimensionamento de armaduras longitudinais de pilares deve ser
restrito ao Grupo | de resisténcia. Sugere-se a estudos futuros dbaco com 4 barras, isto é, uma barra em
cada vértice da secdo transversal travadas por estribos. Ndo foi encontrado este dbaco nas referéncias de
VENTURI (1987). Este, apesar de necessariamente ser de outra fonte, tende a ser suficiente para todo o
22 pavimento e diminui a taxa de armadura nas regides de emenda entre o primeiro e segundo

pavimentos.
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7 AUTODESK ROBOT STRUCTURAL A. PROFESSIONAL 2015

7.1 BREVE HISTORICO

Este programa de cdlculo automatico foi criado no Instituto Francés de Engenharia Civil de Toulouse,
Franca, a partir da tese de doutorado de André Niznik, em 1983. Entretanto, a venda de uma versao

comercial do software iniciou-se apenas em 1985 através da empresa Francesa ROBOT DIFFUSION.

No inicio da década de 90, o programa foi reescrito para a linguagem de programac¢do C/C++ e nomeado
ROBOT V6. Entre 1992 e 1995, o programa se tornou um dos maiores softwares de engenharia estrutural

sendo utilizado em 42 paises por mais de 2500 empresas através de cerca de 20 distribuidores.

Com a representacao e comercializacdo do software pela empresa ROBOBAT, ocorreu a reprogramacao
entre 1996 e 1997. A versdao ROBOT 97 foi o primeiro software de engenharia estrutural para Windows
95, o que representou uma melhoria significativa para a otimizacao de tempo de programacao para

edificios de concreto armado.

Ao final de 1998, o Grupo ROBOBAT era representado em 50 paises por 25 distribuidores e consolidou
duas novas agéncias no EUA e no Reino Unido. No ano seguinte, foi firmado o acordo de parceria com a
Autodesk, momento em que a empresa ROBOBAT INC. se tornou um membro das empresas Autodesk

Developer Network e Autodesk Authorized Distributor.

Nos anos 2000, a empresa francesa ROBOBAT lancou a versdo ambiente Windows ROBOT MILLENNIUM,
gue desenvolve novas solucdes baseadas em AutoCAD. Nos primeiros anos do século XXI, a ROBOBAT
lancou diversos novos produtos de engenharia estrutural para integrar o modelador de sélidos ROBOT
MILLENNIUM. Sdo firmadas parcerias com empresas de paises como Franca, Reino Unido e Estados
Unidos da América. Ao final de 2004 o volume de negdcios do Grupo ROBOBAT superava 10 milhdes de

délares.

Em 2005, a ROBOBAT integrou o consoércio INTEGRATED STRUCTURAL SOFTWARE (ISS), em parceria com
representantes de outros softwares como o ANSYS e Autodesk. Ao final deste ano, o ROBOT MILLENIUM
foi integrado ao REVIT, o novo software da Autodesk para construgao industrial, e as licengas do software

ja eram usadas em mais de 100 paises com novos distribuidores.
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A empresa ROBOBAT foi certificada pela ISO 9001:2000 em 2006. Ja no ano seguinte, tornou-se Microsoft
Gold Certified Partner. Neste momento foram langadas diversas extensGes do REVIT de modo a integrar

com outros softwares de engenharia, num conceito Building Information Modeling (BIM).

Em 2008, a Autodesk adquiriu os direitos da empresa francesa ROBOBAT com todas as subsidiarias e
escritérios na Poldnia, Reino Unido e EUA. Esta aquisicao incluiu os direitos de comercializacdo do
software ROBOT MILLIENIUM. No mesmo ano, a ROBOBAT POLSKA tornou-se uma Autodesk Value Added
Reseller com uma camada de ouro, um Centro de Treinamento Autorizado Autodesk e um membro da

Autodesk Developpers Network. No final do ano, a ROBOBAT POLSKA registrou a marca BIMware.

A partir de 2009, a Autodesk vende as licencas do Autodesk Robot Structural Analisys. Além disso, sdo
disponibilizadas licencas gratuitas para estudantes testarem o programa de forma a aprimorarem o

conhecimento académico com a pratica do mercado.

A AUTODESK INC é lider em software de design, engenharia e entretenimento 3D. Desde o lancamento
do software AutoCAD em 1982, a Autodesk continua a desenvolver o mais amplo portfélio de software

3D para os mercados globais.

7.2 VERSAO DO SOFTWARE UTILIZADA

O software Robot Structural Analysis Professional oferece aos engenheiros estruturais recursos avangados
para simulagdo e andlise parcial ou total de estruturas de pequeno, médio ou grande porte, independente
da complexidade das mesmas. O software oferece um fluxo de trabalho simples e facil, o que possibilita

ao engenheiro realizar os trabalhos de forma mais agil.

Trata-se de um programa de calculo automadtico destinado a andlise estrutural com interface
tridimensional. A partir da utilizagdo do método dos elementos finitos, é possivel efetuar andlises lineares

e ndo-lineares, estaticas e dindmicas.

O software dispde, em sua base de programacdo, de diversos cédigos regulamentares de construgao.
Dentre eles, destacam-se os Eurocddigos. Ja de inicio é fundamental ressaltar a inexisténcia da
regulamentacdo brasileira. E uma falha comercial, haja visto que o Brasil € um pais com mais de 200
milhdes de habitantes e mais de 8,5 milhdes de km? de &rea territorial. Com um mercado de construcdo
civil propicio ao investimento de empresas interessadas no progresso social e na rentabilidade de suas
ferramentas, o Brasil se mostra um ambiente sedento por otimizacdo de projetos e interessado em novas

metodologias de planejamento que satisfacam esta necessidade.
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Devido a limitagdo regulamentar do software, todas as etapas de modelagdo ocorrerdo de forma manual,
de maneira a contemplar combina¢des manuais das a¢ées. Uma vez que o programa permite o input dos

parametros constantes na Tabela 2.6, é possivel a modelagao.

Permite-se compreender a metodologia de utilizacdo de software através de duas fases. A primeira refere-
se a simulacdo e consiste na definicdo do modelo numérico que representa a estrutura real. Neste
momento, o engenheiro projetista deve dispor de um pré-dimensionamento prévio e a definicdo das
acoes de projeto. Ha o input destas informacgdes e sdao automaticamente obtidos os esforgos internos e

as deformacdes nos diversos elementos estruturais. No atual projeto, trata-se de lajes, viga e pilares.

A segunda fase refere-se ao tratamento dos dados obtidos. Isto &, consiste na aceitagao pelo engenheiro
projetista pautado nas instrucdes normativas locais vigentes. Para o atual caso de estudo, este trabalho é

manual e sera discutido no decorrer das se¢des seguintes.

' AUTODESK
ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS
PROFESSIONAL

\ersdo: 28.0.0.5335 (x54) A\ AUTODESK.

Figura 7.1: Versao utilizada pelo programa da AUTODESK

Fonte: AUTODESK

-
ﬂ Product License Information l ? &J

License name: Computer host name:
[ Autodesk Robot Structural Analysis Professional 2015 | [Felipe-Pc |
Serial number: Product key:
[500-24017918 | (54761 |
License type: License usage type:
[standalone - Locked | [5tudent Version |
License behaviaor: License expiration date:
|Extendable] | [domingo, 7 de outubro de 2013 |
License ID: License Model:
[RSAPRO F 5 | [standard |

L

Figura 7.2: Versao de estudante 2015

Fonte: AUTODESK
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A Divisdo de Tecnologia da Informacdo (DTI) prové uma vasta gama de softwares e servicos de suporte
técnico para toda a comunidade académica e corporativa do Instituto Presbiteriano Mackenzie (IPM),
Universidade Presbiteriana Mackenzie (UPM), Colégio Presbiteriano Mackenzie (CPM) e demais érgdos.
Esta versdo do software foi obtida através do "Student Design Community", isto é, através do website da
Autodesk destinado aos alunos e professores ligados aos cursos de Arquitetura e Urbanismo, Desenho
Industrial, Propaganda, Publicidade e Criacdo, Engenharia Civil e Mecanica da UPM. Este trabalho foi
possivel gracas ao acordo das Instituicdes, que exime os alunos de arcar com o pagamento das licencas
do software. Este método beneficia ndo sé o estudante, mas a Autodesk, visto que a demanda pelos

programas deve aumentar com 0s recursos mais acessiveis.

A versdo académica exposta nas figuras é suficiente para a complexidade do edificio de pequeno porte,
pois atende a todos os esfor¢os a serem obtidos para os elementos estruturais laje, viga e pilar do estudo

de caso.

Ressalta-se que é responsabilidade do autor o risco de se obter modela¢Ges erroneas. Conforme consta
no contrato de licencas e servigos, com aceita¢do obrigatéria no momento de download da ferramenta,
prescreve-se a responsabilidade integral do usudrio e exime-se a Autodesk dos resultados constantes

neste projeto:

Item 6.1 - Limitagdes de funcionalidade: A Autodesk ndo serd responsavel de qualquer maneira
pelos resultados obtidos através da utilizagdo dos Materiais Licenciados ou Servigos. As pessoas
que usam os Materiais Licenciados ou Servigos sdao responsdveis pela supervisdo, gestdo e
controle dos Materiais Licenciados e Servicos e os resultados do uso dos Materiais Licenciados e
Servigos. Essa responsabilidade inclui, sem limitagdo, a determinagdo dos usos apropriados para
os Materiais Licenciados e Servigos e a selecdo dos Materiais Licenciados, Servigos e outros
programas de computador e materiais para ajudar a alcangar os resultados pretendidos. As
pessoas que utilizam os Materiais Licenciados ou Servicos também sdo responsaveis por
estabelecer a adequagdo dos procedimentos independentes para testar a confiabilidade,
exatiddo, completude e outras caracteristicas de qualquer resultado dos Materiais Licenciados ou
Servigos, incluindo, sem limitagdo, todos os itens criados com a ajuda dos Materiais Licenciados
ou Servigos. O Licenciado reconhece e concorda que os Materiais Licenciados fazem parte do
ambiente exclusivo de hardware e software do Licenciado para oferecer uma funcionalidade
especifica, e que os Materiais Licenciados e Servigos fornecidos pela Autodesk podem ndo
alcangar os resultados que o Licenciado deseja dentro das restricGes de projeto, andlise,

simulagdo, estimativa e/ou testes do Licenciado.
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7.3 INTRODUCAO AO MODELO NUMERICO

E possivel compreender algumas das capacidades do software através de AZEVEDO (2003):

O programa ROBOT MILLENNIUM da a possibilidade de se efetuarem diferentes tipos de analise
estrutural utilizando distintos materiais: estatica linear, estatica geometricamente ndo linear,
incluindo efeitos P-DELTA, anélise a encurvadura ndo tendo em conta os efeitos de segunda
ordem, andlise modal, analise de resposta a forgas de excitagdo harmoénica, andlise sismica de
acordo com varios cédigos regulamentares, analise sismica com base em espectros de resposta,
analise linear e ndo linear material no dominio do tempo com base em acelerogramas, analise
tipo Pushover, entre outras.

Apesar da altissima capacidade de célculo do programa, este projeto visa obter resultados em uma 6tica

estatica dos carregamentos e de comportamento linear dos materiais. Para isto, é fundamental

compreender que o programa trabalha através da geracdo de uma malha de elementos finitos para os

elementos de superficie. Deste modo, é possivel refinar a precisdo de calculo através de uma maior

qguantidade de nés num mesmo pano de laje.

As lajes sdo modeladas através de elementos “Panels”. A armadura destes elementos é definida por
“Reinforced Concrete Slab”, comumente chamada pelo programa de “RC Slab”. Esta adocdo refere-se ao
fato de os esforcos de flexdo serem preponderantes. Na medida que os esforgos axiais tomam
importancia, as lajes passam a ser modeladas através de elementos “Shell”, isto é, elementos de casca.

Para este projeto, as lajes ndo dispdem de armadura para esforgo cortante e “Panels” é suficiente para

obter os esforgos internos.

A discretizacao da malha de elementos finitos das lajes compreende dois métodos. As opg¢des disponiveis
ao engenheiro projetista podem ser compreendidas por TAVARES (2013), conforme segue através da

ilustragao:

Método de “Coons” — Divisdo da estrutura em estudo em elementos triangulares ou quadrilateros,
de modo que lados opostos sejam divididos no mesmo numero de segmentos. Ou seja, faces
opostas da estrutura em estudo sdo divididas o mesmo niumero de vezes, existindo uma ligagdo

entre os pontos de uma face com os pontos da face oposta (Figura A);

Método de “Delaunay” — Divisdo otimizada em triangulos. Apenas pode ser usado em elementos
planos, ao contrdrio do método de “Coons” que pode ser utilizado em elementos volumétricos. A
sua utilizacdo é aconselhada em casos em que existam aberturas, ou em que a geometria seja

mais complicada (Figura B).
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b
a) )

| QG

Abertura

Figura 7.3: Malha de elementos finitos no ROBOT
Fonte: Tavares (2013)

Assim como nas lajes, as vigas e pilares iniciam sua modelacdo através da definicdo da geometria e do
material. Este Ultimo contempla concreto, aco, madeira ou aluminio; além de fornecer a opc¢do de o
usudrio criar um material definindo suas propriedades estruturais. A diferenca entre os elementos de
superficie e os elementos lineares se da na definicdo dos graus de liberdade. Para as lajes, a malha de
elementos finitos pode ser refinada para dezenas, centenas ou milhares de nés. Ja as vigas e pilares

referem-se a barras que ligam apenas 2 nos.

Lotal Z

a) Painel

SN vy

b) Bars

Local coordinate | 2
system of the bar g MY

Figura 7.4: Convencdo de sinais em painéis e barras

Fonte: Tavares (2013)
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Para todos os casos, os “Nodes” sdo caracterizados pelas restrigdes de rotacao (Rx, Ry e Rz) e translagao
(Ux, Uy e Uz), constituindo 6 graus de liberdade. Ha ainda a possibilidade de impor um valor para cada

um dos 6 GL.

Observa-se na figura anterior que os elementos lineares possuem o eixo longitudinal da pega definido
como a direcao X. Assim, os resultados de compressao axial sdo esforcos FX. Ja as orientacdes transversais

dependem da numeracao dos nds, sendo possivel a alteracdo manual apds a modelacao.

Os resultados deste software para elementos lineares podem ser apresentados por diagramas. Ja para
elementos de superficie a visualizacao grafica se da através de mapas. Para ambos os casos, também é
possivel gerar uma tabela de resultados, que contempla a formulacdo gréfica. Reitera-se a melhor
visualizacdo por cores, haja visto se tratar de um programa de calculo tridimensional. Logo, a fim de
facilitar a apreciacdo das informacgGes, serdo evitadas tabelas de resultados, sendo destinado este

mecanismo ao capitulo de comparacgdo e conclusao.

Por fim, ressalta-se a possibilidade de introduzir parte do modelo numérico através da importagdo de um
arquivo de extensdo “.dxf” ou “.dwg” por exemplo. Assim, permite-se a compatibilizacdo deste software
com arquivos gerados na plataforma AutoCAD por exemplo. Sdo mecanismos de compartilhamento de

informac6es fundamentais para o desenvolvimento da tecnologia BIM defendido pela Autodesk.

7.4 DEFINICAO DO MODELO NUMERICO

Trata-se de concreto do Grupo | com fck = 30MPa. Isto é, no Brasil o ensaio de resisténcia caracteristica a
compressao decorre da moldagem de um cilindro, conforme assinalado na figura a seguir. O médulo de
elasticidade foi definido conforme Tabela 2.3: Estimativa do mddulo de elasticidade por fck. O médulo de
elasticidade inicial, o coeficiente de dilatagdo térmica, a densidade do concreto armado e o coeficiente
de Poisson também foram transcritos da sec¢do 2.1. Ja o mddulo de elasticidade transversal é indicado por

PINHEIRO (2007) como 40% do médulo de elasticidade inicial.

Steel | Concrete | Aluminum | Timber | Other

Name: 30 - Description: | C30 - Felipe]

Elasticity Resistance
3 31000.00 MP: —————————
‘Young modulus. E: (MPa} ——— e {MPa)
Poisson ratio, v: 0.2
Shear modulus, G 12400 (MPa) Sample Cylindrical hd

Force density (unit weight): 25 kN/m3)
Thermal expansion coefficient: 0000010 {1/°C)
Damping ratio 0,05

Figura 7.5: Propriedades mecanicas do concreto

Fonte: ROBOT
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#1240 — ) —— Pilar20x20
15,40 | \577(-)‘4"-"""\ e —— Viga 20x55

(+18, , —— Viga 20x65
58 18 G 5030.00) =
Z = 0.00 m - Base — L —

Figura 7.6: Locacdo dos elementos lineares nos eixos estruturais
Fonte: ROBOT
O ROBOT permite observar a secao de cada elemento linear por cores.

Pode-se atentar que o topo do pilar, cujo comprimento é de 3,15m, possui a mesma cota da face superior
das vigas. Assim, o comprimento de flambagem dos pilares deve ser calculado conforme consta no
dimensionamento manual do atual projeto. A cota da face superior das lajes também partilha deste

dimensionamento conforme abaixo.

Figura 7.7: Cota da face superior dos elementos

Fonte: ROBOT

Para além do peso préprio dos elementos, sdo previstos os seguintes carregamentos para as lajes,

conforme Tabela 4.2: Carregamento das lajes (kN/m?):
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{ +5,005>§ S o . : . ] : e — ~§-‘.5_ R -
i : L [pz=340 : s -i-- — : : : : L\j +9.45 HF=—)
A - ; e !

i ' i i ; i :

[T — TS :fé

Z=0,00m = Base ——

Figura 7.8: Carregamento de servico para além do peso préprio
Fonte: ROBOT

Para se obter os esforgos internos de todos os elementos estruturais deste projeto, realiza-se uma
combinag¢do manual majorando os casos de carga com o fator de ponderagdo 1,4 constante na Tabela 2.6:

Coeficientes de ponderagdio Xc e Xs.
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7.5 LAJES

No ROBOT, sera utilizado o “Método de Coons” referido na se¢do 7.3. A malha de elementos finitos para
o modelo integral serd constituida predominantemente por elementos quadrildteros de 4 nds com
dimensdes maximas de 0,50 metro, conforme compreende-se nas figuras a seguir.

[ Advanced Meshing Options [ H |-

Available meshing methods Finite elements
Type (surface):

[4—node quadrilaterals v]
() Delaunay often - Type (volumetric): ‘
[4—node tetrahedrons v]

Forcing ratio: Forcing ratio:

[recommended - ]

@ Coons often -

Mesh generation
; () User Delaunay method parameters

(@) Element size Regular mesh

@ Delaunay Kang
0,50 (m) Delaunay and Kang
Mesh of volumetric elements Ho= | 0,30 ()
Hmax = | 1000,00 a= [1,2

Fine Coarse

Additional meshing of solid surface Adtomatic emitters:

At panel characteristic points

Coons method parameters At support nodes

Panel division type:
(©) Triangles in triangular contour User emitters

Smoothi
| Triangles and squares in triangular contour [ smoothing
Triangl dt idsin tri | o Triangularization near edges
riangles and trapezoids in triangular contour humber of levels: @1 5 3
) Sguares in rectangular contour
. . Fine ’ I Coarse
(") Triangles in rectangular contour
Farcing ratio: any M | [ Cancel ] ’ Help

Figura 7.9: Refinamento da malha de elementos finitos

Fonte: ROBOT

Figura 7.10: Malha de elementos finitos do piso do primeiro pavimento

Fonte: ROBOT

Trata-se de mais de 1100 nds apenas neste pavimento.

156



AUTODESK ROBOT STRUCTURAL A. PROFESSIONAL 2015

7.5.1 Lajes isoladas e compatibilizacdo

Conforme exposto no inicio da secao 4, o dimensionamento manual foi realizado pelo método
simplificado. Este ndo corresponde a real distribuicdo de esforcos na estrutura. Entretanto, de modo a

viabilizar a andlise de elemento de superficie isolado, sera exposto um dimensionamento académico.

Por ser inconcebivel a exibicdo da armacdo de todos os elementos estruturais de projeto de forma isolada,

serdo utilizadas algumas lajes representativas da estrutura de modo e detalhar o dimensionamento da

armacado. Para este objetivo, vale ressaltar os pressupostos da se¢do 4.3 através de ZENZEN (2012):
Durante muitos anos, o célculo de pavimentos de edificios com a estrutura composta por lajes e
vigas foi feito com a utilizacdo de tabelas, considerando as lajes como elementos isolados e
apoiados em vigas indeformaveis. As continuidades entre os painéis de lajes sdo tratadas de
formas simplificadas, como se ndao houvesse interagao entre eles ou supondo-se encastramento
fixo ou, ainda, buscando-se uma compatibilizagdo dos momentos fletores adjacentes de um apoio,
com posteriores corre¢des dos momentos centrais.

Logo, as lajes L8 e L13 representardao o método simplificado de compatibilizacdo de momentos positivos

e negativos pelo ROBOT. Os resultados da andlise isolada das lajes serdo reexibidos de forma a constituir

um parametro de modelagdo. Por se tratar de poucos panos de laje, este calculo usufruira de malha de

elementos com 0,25m e do Método de Coons.

Usufruindo das instrug¢bes da Figura 4.1: Condig¢Go de contorno das lajes, é possivel compreender que as
lajes representativas possuem duas arestas adjacentes engastadas e duas arestas adjacentes apoiadas.
Isto é, para a modelagdao de elementos isolados, entende-se que os APOIOS possuem os 3 graus de
liberdade de translagdo impedidos: Ux, Uy e Uz. Ja os ENCASTRAMENTOS possuem todos os graus de
liberdade impedidos, incluindo os de rota¢do: Rx, Ry e Rz. Outra forma de entender as condi¢des de apoio
pode ser exposta pelo fato de apenas os contornos apoiados permitirem rotagdo, enquanto os contornos

encastrados ndo.

Observa-se na imagem a seguir que apenas a viga de fronteira entre as lajes foi dimensionada. Isto ndo
corresponde a realidade, haja visto que ha vigas em todo o contorno das lajes. Entretanto, para obter os
momentos de compatibilizacdo constatou-se que as vigas de periferia ndo contribuem significativamente

e, portanto, foram removidas do modelo.
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Figura 7.11: Lajes representativas L8 e L13 isoladas e compatibilizadas

Fonte: ROBOT

A viga de fronteira foi modelada de forma que o momento de inércia na direcdo longitudinal da mesma
fosse desprezado. Na imagem a seguir é possivel identificar o procedimento que permite esta decisdo de
projeto. Assim, é possivel compreender a melhor distribuicdo de esforcos entre os elementos de

superficie.

General Parameters

Label: V 20x55 #f

Color Auto - h

|:| ? E ':D:I Basic dimensions (cm)

Reduction of mom. of inertia b 20,0
001 *Ix 1,00 *Iy 1,00 *Iz |, ‘55q
[T use tapered section

Figura 7.12: Desprezar o momento de inércia longitudinal da viga de fronteira
Fonte: ROBOT

A partir dos carregamentos de servico expostos na Tabela 4.2: Carregamento das lajes (kN/m?), obtém-
se os resultados expostos na figura a seguir. Observa-se que o ROBOT entende que os momentos positivos
(centrais) das lajes ndo se alteram significativamente a partir da compatibilizagdo. E possivel que os baixos
valores de carregamento ndo evidenciem esta alteracdo, melhor percebida pelo momento negativo de

fronteira.
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Na secdo 4.3 foi adotado como regra pratica o maior valor entre: 80% do maior momento ou a média
entre os momentos. Neste principio, o ROBOT poderia exibir 3,42 kN.m ou 3,72 kN.m. Sendo indicado o
maior valor. Entretanto, ndo foi constatado esta metodologia simplificada. Apesar do dimensionamento
da viga e das condi¢des de contorno, o ROBOT exibiu resultado ligeiramente inferior ao esperado: 3,33

kN.m

Cada né malha de elementos finitos exibe resultados em seus Pontos de Gauss. O ROBOT permite a
suavizacdo entre estes dados. Entre com e sem a suavizacdo “smoothing” os resultados variam apenas

0,01 kN.m. Além disso, ha de se atentar nos sinais invertidos entre ROBOT e a convengao de sinais.

427
.
2,90
220
1,50
0,80
0,10
0.0
-0.20
-0,.90
-1,55
MXX, (kNmi/m)
Automatic direction
Cases: 1 (F)

Figura 7.13: Momentos fletores paralelos ao eixo Y global
Fonte: ROBOT

Para haver harmonia com a Tabela 4.16 e a Tabela 4.17, o carregamento foi majorado pelo coeficiente de

ponderacdo 1,4. Em seguida, adentrou-se o médulo de dimensionamento de armaduras do software.

| General I Materials I 5LS Parameters | REIHfUFCEIﬂEHt

@L

Bar dlmensmns

Cover {cm)
cl: 2,5 c: 2,5
cr: |00 2t |00 o

Deviations

|| Unidirectional reinforcement
Membrane reinforcement in one layer
Minimurn reinforcement
() None

() For FE for which reinforcement As =0

[ small risk of brittle faiure 9.3.1.1(1)
[~ pisable spacing conditions 9.3.1, 1(3)
|| pisable 5L5 conditions 7.3.2(2)

Figura 7.14: Diametros das barras, area minima de ago e cobrimento de lajes

Fonte: ROBOT
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Na imagem anterior é possivel observar o input das propriedades de dimensionamento da laje. A drea

minima de aco sera utilizada para todo o pano de laje, ndo existindo regices sem armadura.

Devido a inexisténcia das Normas Brasileiras Registradas referentes ao dimensionamento das armaduras
de estruturas de concreto armado, principalmente a NBR6118/2014, o programa ndo exibe a armadura
minima esperada. Apesar de iniUmeras tentativas de tentar alterar os cédigos pré-programados, ndo foi
possivel compreender em tempo habil para execucdo deste trabalho as metodologias de programacéo
para implementar as exigéncias brasileiras. Assim, a titulo de compreensdo da potencialidade da
ferramenta, serdo exibidos os resultados de cddigos pré-programados, com armaduras minimas que

superam as exigéncias regulamentares brasileiras.

Como percebido, o ROBOT exibe momentos fletores com sinais inversos a convencao internacional de
sinais. Os momentos centrais sdo tratados como negativos e os momentos de borda como positivos.

Assim, hd 4 mapas de armaduras: X+, X-, Y+ e Y-.

De inicio, o ROBOT entende que as armaduras positivas e negativas sdo locadas por todo o pano de laje.
Assim, ndo ha o melhor custo-beneficio da armacdo. Entretanto, a fim de perceber a metodologia pré-

programada serdo usados tais comprimentos de armadura.

— T T T T T ] I I I I I
30 20  -1.0 0,0 1,0 2,0 3,0 4,0 5,0
B TOP 7
- D = —]
2 =
| D —
=
B .
B b
5
B o
2
e e T 1,0 20 3,0 40 50

Figura 7.15: Armadura minima requerida para cddigo base pré-programado
Fonte: ROBOT

Dada a exibicdo da armadura minima pelo cédigo base pré-programado, o usuario deve definir para cada

elemento da malha um didametro de armadura e um espagamento.
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A fim de simplificar a explicagdo, todo o pano de laje serd tratado como armadura minima de 2,51cm?/m.
Assim, adotando barras de ¢ = 8mm espacadas a cada 20cm, tem-se as armaduras superiores e inferiores

para cada direcdo Xe'Y.

L | | | | | |
3.0 2.0 41,0 0,0 1,0 2.0 3,0 4,0 5.0
B TOP ]
_ o =
= o
P P
_9° LI
- p
o 1
— [
o °
o |
— w
? °
. ‘
LocaL | 30 20 -0 0,0 10 2,0 3,0 4,0 5,0

Figura 7.16: Armadura adotada supera a armadura minima
Fonte: ROBOT

Os resultados exibidos no Anexo 7 do presente trabalho permitem aferir boa qualidade grafica do
software. Os detalhes construtivos ndo sao suficientes para grandes obras, mas permitem ao engenheiro

estrutural ter boa nogdo espacial dos resultados finais.

Constata-se que as armaduras inferiores, isto é, aquelas destinadas a absorver os momentos positivos
centrais das lajes possuem comprimento idéntico ao da aresta paralela na laje, com variacdo de 5cm

devido a ancoragem.

Para as armaduras superiores, isto é, aquelas destinadas a absorver os momentos negativos de
extremidade, constata-se comprimento bastante superior ao da aresta paralela na laje. Assim, a armadura
negativa de uma laje complementa a armadura negativa da outra laje. Trata-se de uma interessante
metodologia de disposicdo de armaduras e esta de acordo com a alternancia de comprimentos proposta

na Figura 4.18: Alternativa para armaduras negativas.

Todavia, cabe ao engenheiro estrutural avaliar se as camadas de armadura inferiores e superiores sao

possiveis de serem implementadas, haja visto se tratar de uma laje de apenas 10cm de espessura.
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Levantamento de materiais

Volume de concreto =2.25 (m3)
Gabarito =22 50 (m2)
Circunferéncia da laje = 21,00 {m)
Area de aberturas = 0,00 (m2)
Aco B500C

Peso total = 181,00 (kG)
Densidade = 80,44 (kG/m3)
Didmetro médio = 8.0 {(mm)

Levantamento de acordo com os didmetros:

Didmetro Comprimento  MNimero:
(m)

g 2,45 15

g 2,86 15

g 2,95 76

g 4,95 15

g 5,36 15

Para todos os casos, o ROBOT permite a exibicdo da quantidade de barras e conforme extenso relatério
detalhado dd informagGes semelhantes a um memorial de célculo do engenheiro estrutural. Trata-se de

um artificio poderoso, visto que define os regulamentos utilizados pelo software e permite aferir uma

Figura 7.17: Exibicdo parcial do relatério detalhado para laje

Fonte: ROBOT

primeira perspectiva do orcamento relativo aos materiais de construgao.
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7.5.2 Lajes dentro do modelo numérico

Haja visto se tratar de um método simplificado, a adocdo de lajes isoladas ndao representa o
comportamento real da estrutura da maneira mais fiel. E possivel analisar, por exemplo, a ligacdo entre
as lajes L11e L12. Observando o mapa de resultados para a flexdao das lajes na direcao paralela ao eixo X

global, permite-se compreender que a viga de fronteira V10 ndo gera momentos negativos nas lajes.

17649 14,18 32171 114,18 176.49
-22, 93
217, 96
25 40
220,13
. 180 ‘0{]
-41 = ,02 332 - 120‘00
60,00
0,0
-19.85 -49.86
-~ M, (KNm/m)
161 16 ) 18 Automatic direction

Cases: 2 (COMBL)

Figura 7.18: MF de calculo para lajes na direcdo paralela ao eixo X global
Fonte: ROBOT

No método simplificado, a viga V10 significaria uma condicdo de encastramento. Entretanto, devido a
auséncia de pilares no limite da viga de fronteira, esta é apoiada em outras vigas (V5 e V7). Assim, trata-
se de superdimensionamento o calculo de armadura negativa nesta regido, sendo suficiente a adogdo de
armadura de borda entre as lajes. Apesar do sinal invertido no ROBOT, é possivel compreender que as

condicbes de contorno do elemento estrutural laje ndo representam apoio indeslocavel.

Assim, o comportamento global da estrutura pode vir a ser melhor compreendido pela disposicao integral
do modelo numérico em softwares de célculo estrutural como o ROBOT e o CAD/TQS. O primeiro utiliza
uma malha de elementos finitos, enquanto o segundo utiliza 0 método de grelha. Ambos os casos se
referem a excelentes metodologias para alcancar o objetivo final do usudrio: obter a disposicdo das
armaduras nos elementos estruturais. Com isso, é possivel verificar se estd condizente com as normas

locais vigentes.

Nesta dtica, para ndo ser repetitivo, o dimensionamento das armaduras deveria ser repetido para cada
laje do modelo numérico com os momentos expostos nas figuras desta se¢do. Os passos descritos na

secdo anterior deveriam ser repetidos de modo a obter melhor custo-beneficio da armacao.
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149

-24

11
182,57

79| 500

000

50,00

-19 0,0
42,33

MYY, (KNm/m)
l l Automatic direction

Cases: 2 (COMBL )

Figura 7.19: MF de calculo para lajes na direcdo paralela ao eixo Y global
Fonte: ROBOT

Constata-se que os momentos negativos nos panos de laje encontram-se preponderantemente nos
porticos centrais da estrutura. Isto ocorre para ambas as dire¢Ges, conforme descricdo grafica em cores.
Todavia, para todas as lajes ndo deve ser descartada a armadura de borda descrita na Figura 4.20: Exemplo

de armadura de borda a fim de combater o fendmeno da fissuragdo excessiva.

- e e 30

2 -0.8 -0,8

-0, 0,1 -0,0 -0,0 0, WNorm., (cm)
Cases: 2 (COMBL)

Figura 7.20: Flechas para carregamento de calculo das lajes
Fonte: ROBOT

As maiores deformacGes verticais sdo encontradas nas vigas V2, V3, V10 e V16, visto que ha a

consideracdo da deformacdo combinada com os elementos de superficie.
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Diferentemente do CAD/TQS, o ROBOT ndo permite a identificacdo das vigas apoiadas e de apoio, de
modo que o calculo é automatico. J4 no primeiro software, conforme sera visto em diante, deve ser

selecionada a viga destino da armadura de suspensao.

7.6 VIGAS

Assim como os pilares, as vigas sao modeladas como elementos de barra. Estes correspondem a
elementos finitos com dois nds, um em cada extremidade. Conforme exposto, cada “Node” possui 6 graus

de liberdade, sendo 3 referentes a translacdo (Ux, Uy e Uz) e 3 referentes a rotacdo (Rx, Ry e Rz).

Diferentemente dos elementos de superficie, em que o usuario é responsavel por escolher armadura
superior a minima regulamentar exibida pelo ROBOT, nos elementos lineares o software sugere uma
solucdo de armadura. Esta pode ser alterada pelo usudario a qualquer momento, mas a solugdo inicial é

previamente validada pelo regulamento programado.

7.6.1  Pértico de viga continua isolado

Por ser inconcebivel a exibicdo das etapas de modelacdo de todos os pdrticos de viga continua, sera
tratado como representativo o pdrtico da viga V1. O esquema estatico foi definido através da Figura 5.12:

Esquema estdtico: V1 - MF e FC.

Uma das principais diferengas entre o FTOOL e o ROBOT se dd justamente na inexisténcia de um mddulo
de dimensionamento de armaduras para o primeiro software. Outra diferenca fundamental é
compreender que o ROBOT permite a classificacdo das barras quanto a pilares “Columns” ou vigas

“Beams”. Ja no FTOOL todos os elementos lineares sdo tratados como barras.

(] ] m ]
[pz=1530] || [pz=1530]
7

— P2 20x20
— V2 20x55

o ] [} ] 8
Figura 7.21: Modelagdo da viga V1 e seus respectivos apoios
Fonte: ROBOT

Diferentemente do FTOOL, no ROBOT é fundamental levar em consideragdo o momento de inércia da
secdo transversal da viga e dos pilares. Ha a possibilidade de alterar a propor¢do da rigidez da peca entre
diferentes dire¢des, conforme exposto na Figura 7.12. Entretanto, a relagdo sera mantida equalizada de
forma a tentar entender o calculo realizado pelo ROBOT para se obter os momentos de extremidade.
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Como percebeu-se no Anexo 13, o momento de ligacdo nas extremidades da viga continua depende da
rigidez dos apoios extremos. Dada a manutencdo da inércia, o ROBOT apresentou o seguinte diagrama de

momentos fletores:

.

| 8.59 ]
%) 8.38
T [T 47.08
ElR

T3

Figura 7.22: Diagrama de momentos fletores de servigo da viga continua V1
Fonte: ROBOT

Os resultados sdo bastante condizentes com os obtidos no Anexo 13. Vale ressaltar que os momentos de
extremidade sdo simétricos e possuem valor 12,73 kN.m. Refere-se a uma ligeira diminuicdo do esperado:
- 14,0 %. Os demais valores ao longo da viga continua também possuem ligeira variacdo, sendo o maior

acréscimo no pilar central: 5,5 kN.m.

Barra / Pento (m) W (kNm}
Valor atual 12,73
para a barra: 2
no ponto: x=0,0 (m)
2/ origem -1273
2 fim -57 69
63 / arigem -57 69
63 [ fim 12,73

Figura 7.23: Momento de extremidade da viga continua V1
Fonte: ROBOT

Dada aintrodugdo do pértico isolado e a obtencdo dos esforgos internos, estes serdo majorados pelo fator
de ponderagdo 1,4 a fim de se trabalhar com os valores de célculo. Assim, é possivel adentrar o médulo

de dimensionamento de armaduras.

44.83 43.37 h
-27.01
'
4337
[ 557]
199 -0.00 | 0.78 | 1.99

Figura 7.24: Diagrama de forca cortante de servigo da viga continua V1

Fonte: ROBOT
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No. Reinforcement Type Steel Grade D'm:’nt;" Sch:;: Number (m) m) m) (m)
i 1 |main-top 12 0o 4|A=149
2 2 |transverse-main i3 | 100|A=012 |B=047 C=012 D=047
3 3 |main-bottom 16 oo 4|A=525
4 4 |assembly-top 10 0o 4|A=414
5 5 |main-top 16 00 4|A=428
[ & |main-top 12 0o 2|A=313
T 7 |main-bottom 16 00 4|A=548
8 & |aszsembhy-top 10 oo 4|A=242

Figura 7.25: Identificacdo das armaduras da viga continua V1

Fonte: ROBOT

Todos os resultados sdo exibidos no Anexo 8 deste projeto. Foram pré-estabelecidos na programacao

barras longitudinais de 20, 16, 12 ou 10mm. As armaduras transversais sdo de 6mm e o espagamento foi

definido pelo ROBOT para cada patamar do diagrama de esforgo cortante.

| ! | ! I ! | ! | ! | ! | ! | ! | ! | ! | ! | !
0,0 2,0 4,0 6,0 8,0 10,0 12,0 14,0 16,0 18,0 20,0 22,0
=)
o™
=) LT P e e P T L LT
o U U U U U
010 1 210 1 410 1 610 1 810 1 1q'0 1 1%’0 1 11’0 | 1q’0 1 1%’0 1 2q'0 1 2%’0 1
No. Reinforcement Type Steel Grade D'?m)e' Share | umber | (m) (m) (m) (m) ‘
1 1 |main-top 12 oo 4(A=149
2
3 3 |main-bottom 16 00 4|A =525
4 4 |assembly-top 10 0o 4|lA=414
5 5 |main-top 16 00 4|A=428
] 6 |main-top 12 00 2|A=3,13
7 7 |main-bottom 16 00 4|A=648
2 8 |assembly-top 10 00 4(A=242

2%0

Figura 7.26: Estribos para cada tramo - viga V1

Fonte: ROBOT
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L | L | L | L | | L | | L | | L | | L |
0,0 2,0 4,0 6,0 8,0 10,0 12,0 14,0 16,0 18,0 20,0 22,0
_o {IHHHII\II\IIHII\IHHIIIIH I I T T T T T T |||HH|||H||HII\II\II\II\HJ o_
=} U i i l o
. o
C‘\«I 010 \ 2,‘0 \ 410 \ 6,‘0 810 \ 1q,0 1%,0 \ 1ﬂ,0 1q,0 \ 1%,0 ‘ 2q,0 \ 2%,00
Me. Reinforcement Type Steel Grade, D?m;r sg:;: Number (m} (m} (m) (m)
1 1 |main-top 12 00 4|A=149
2 2 |transverse-main 6 3 100|A=012 |[B=047 |C=012 |D=047
3 3 | main-bottom 16 00 4|4 =525
4 |assembly-top 00 4.
5 5 |main-top 16 oo 4\A=428
[ 6 | main-top 12 oo 2|A=313
T 7 | main-bottom 16 00 4|A =848
8 |assembly-top ] 00 4|A=24
Figura 7.27: Porta-estribos com barras de 10mm - viga V1
Fonte: ROBOT
I L I L I L I L I [ I L I [ [ L I [ | [ I L | [ |
0.0 2,0 4,0 6,0 8,0 10,0 12,0 14,0 16,0 18,0 20,0 22,0 24,0
< e
o ©
o I T T e e T T T T L AT e T T T T o_|
=) i U L U i =
010 | 210 | 4,‘0 | 610 | 8,‘0 ‘ 1q,0 | 12| 0 ‘ 11,0 | 1(%,0 ‘ 1%,0 ‘ 2q,0 | 2%,0 ‘ 2%0
No Reinforcement Type Steel Grade| D'm:)er Sé':g: Number (m) (m) (m) (m)
main-top 2 : 49
2 |transverse-main B 31 100/A=012 [B=047 [C=012 [D=047
3 3 | main-bottom 18 oo 4|A=525
4 4 |assembly-top 10 00 4 A=414
T N e I - S AN T~ I B N
6
7 7 | main-bottom 16 oo 4|A=648
8 & |assembly-top | |10 [00 | 4[A=242 | | | |
Figura 7.28: Armadura para momentos negativos - viga V1
Fonte: ROBOT
[ T [ I T [ I I [ I | [ T [ I [ T [ I T
0,0 2,0 4,0 6,0 8,0 10,0 12,0 14,0 16,0 18,0 20,0 22,0
o [IHHHI\IIIIH\IHI\IHIIHIH I T LT T T I IIHIHIIHIHHIIIHHIIHHIIJ o_
o | Il U ] Il o
. ™
& 010 | 210 410 | 610 810 | ‘Iq,U 1%,0 | 11,0 1q,0 | ‘Iq,U | 2q,0 2%,09
No. Reinforcement Type Steel Grade Dla(:re“t;er Sé‘::: Number (m) (m) (m) (m)
1 1 |main-top 12 00 41A=149
2 2 |transverse-main 6 31 100|A=012 |B=047 |C=0,12 |D=047
3 | 3 |main-bottom & 00 4
assembly-top )
main-top 16 00 28
main-top 12 00 13
main-bottom 6 00
assembly-top
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Figura 7.29: Armadura para momentos positivos - viga V1

Fonte: ROBOT




AUTODESK ROBOT STRUCTURAL A. PROFESSIONAL 2015

A armadura negativa a meio de cada tramo da viga ndo possui funcdo estrutural. Conforme pré-
estabelecido na se¢do 5.7, trata-se de armadura construtiva que auxilia a locacdo dos estribos. Ja era
esperado 2 barras com menor diametro aceitavel: 10 mm. O comprimento dessas barras é definido pela
ligacdo entre as armaduras negativas dos apoios de cada tramo. Ha de se considerar a regidao de emenda

em cada lado, conforme comprova-se no Anexo 8.

As armaduras negativas dos apoios P2 e P4 calculadas na sec¢do 6.2 referem-se a 4,20 cm?. A sugestdo
adotada refere-se a 3 barras de 16mm (6,0 cm?). Entretanto, devido as variacdes do diagrama de
momentos fletores ocasionadas pela consideracao dos momentos de inércia das pecas, o ROBOT exibiu
como solucdo 2 barras de 16mm (4,0 cm?). Para o diagrama exposto pelo software, a armadura é

condizente.

Diferentemente das armaduras negativas, em que as diferengas sdo bastante sutis, as armaduras positivas
representam significativa mudancga. Esta ndo ocorre nos tramos extremos 1 e 4, pois a armadura
necessaria é 3,60cm? sendo atendida por 3 barras de 12,5mm (3,75cm?) ou 2 barras de 16mm (4cm?). A
surpresa ocorre nos tramos 2 e 3, pois trata-se de momentos fletores inferiores ao minimo. Eram
esperadas 2 barras de 12,5mm. Entretanto, o ROBOT exibiu 2 barras de 16mm. Uma possivel explicacdo

seria o tamanho do vao, que supera 4m ou o comprimento das barras que superam 6,4m.

As armaduras transversais referem-se apenas a barras de 6mm. Assim, o ROBOT define a necessidade
maior ou menor de espagamento entre as barras através de programacao interna. Os estribos sdo simples,
retangulares com dimensdes 47cmx12cm. Conforme sabido, os esforg¢os cortantes sao maiores quanto
mais préximo dos apoios. Logo, o espagamento entre os estribos € menor nestas regides e maior quanto
mais préoximo do meio dos tramos. Com a varia¢do dos espagamentos definidos pelo ROBOT como 13 e
18 cm nas regides de alto esforco e 25cm nas regides de baixo esforgo, resultou-se num total de 80

estribos.

Por fim, o dimensionamento de vigas no ROBOT se mostra uma boa alternativa para o engenheiro
estrutural viabilizar pequenos projetos. As condi¢des graficas dos resultados ndo sdo suficientes para
serem encaminhadas para grandes obras. Entretanto, é condizente para comprovar calculos parciais de
projeto. Reitera-se que é fundamental haver a programacdo das diretrizes brasileiras no software para

este se tornar op¢do no futuro mercado brasileiro.
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7.7 PILARES

Conforme reafirmado nas sec¢des anteriores, os resultados obtidos para elementos isolados nao se
referem aos resultados obtidos com o modelo numérico global. Assim, para ndo ser repetitivo, serao
exibidos os resultados para o dimensionamento de um pilar no ROBOT de forma a ilustrar o realizado na

secao 6.

Trata-se do pilar de extremidade P2. Conforme mencionado, no modelo simplificado entende-se que a
excentricidade inicial ocorre apenas na dire¢do paralela ao eixo da viga que se interrompe no pilar.
Entretanto, no modelo global isto ndo se verifica, pois todos os pilares possuem alguma excentricidade,

mesmo que pequena no modelo de porticos.

Por ndo haver o enquadramento regulamentar brasileiro no ROBOT, se torna inconcebivel a avaliacdo da
ferramenta mesmo que para um modelo académico. Entretanto, a fim de ilustrar as potencialidades
graficas da ferramenta, foi gerado um modelo genérico no Anexo 9 a partir de regulamentos pré-

programados.

O ROBOT permite que o usuario defina a quantidade de barras, assim como da algumas opg¢des para a
disposicao dos ferros. Assim, é gerado automaticamente a secao transversal e uma elevacao da armacao

do elemento estrutural.

N [kN] 180 [Deg)

0 4 ] 12 16 20 24
My (kN*m]

Figura 7.30: Dimensionamento de pilares
Fonte: ROBOT

As combinag¢des de a¢bes sao geradas individualmente e os resultados podem ser verificados em graficos
como o exibido a cima. E possivel identificar o caso critico de dimensionamento e as excentricidades

maximas para cada caso de flexao obliqgua composta ou flexdo normal composta.
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m

Figura 7.31: Armadura longitudinal - Pilar de extremidade P2

T T T 1 T T T T T T T A
-0,2 -0,0 0,2 0,4
- g g _
0.
J:]I’2 o 70F0 o 0T2 o 0T4 2
« [ 1] " <
=g
a o| | General ‘ Detailed | Summary table
Type main
Steel Grads 300 (Deformed) to e
— | Reinforcement parameters
Dizmeter 10
— | Shape parameters
Fonte: ROBOT
T T O O [ B B B ’
-02 -0,0 0.2 0.4
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Summary table

n

Type transversal

No. Reinfi £ Ty
Steel Grade 300 (Deformed) ioreement ype

Steel Grade

Diameter
(mm)

Shape Code

Humber

(m)

(m)

(m)

(m}

— | Reinforcement parameters 1 1 |main

Diameter 6

Grade 300

1

=

A=311

— | Shane naramatars

Figura 7.32: Armadura transversal - Pilar de extremidade P2

Fonte: ROBOT

Constata-se que os resultados graficos do Anexo 9 ndo sdo suficientes para grandes obras. Entretanto, a

titulo académico, é possivel auxiliar na exposi¢cdo de resultados.

Devido a proximidade regulamentar entre o Eurocddigo 2, pré-estabelecido no software, e NBR

6118/2014, o resultado obtido no anexo se aproxima ao calculado na se¢do 6 para quantidade e diametro

das barras

Entretanto, os cuidados mais evidentes de armacao se referiam as emendas de armadura de arranque a

nivel do primeiro pavimento. Para o modelo genérico, ndo foi possivel encontrar solugdes sugeridas pelo

programa.
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8 CAD/TQS

8.1 BREVE HISTORICO

O CAD/TQS é um sistema computacional gréafico destinado a elaboragdo de projetos de estruturas de
concreto armado, protendido e em alvenaria estrutural. Foi lancado em 1986 pela TQS Informatica LTDA,

empresa que o comercializa, o desenvolve e da suporte aos seus clientes até hoje.

Desde a criacdo do software, ha a adaptacao dos parametros de calculo para a NBR 6118. Reitera-se que
a primeira publicacdo deste Regulamento ocorreu ao final da década de 70, sendo a Ultima revisao

ocorrida em 2014, conforme rege na vigéncia do atual trabalho.

Por ter todo o desenvolvimento integrado com as normas técnicas de concreto armado e protendido,
bem como na metodologia usual de elaboracdo e representacdao de projetos estruturais, o software

CAD/TQS é um dos mais empregados pelas empresas brasileiras de projeto estrutural.

8.2 VERSAO DO SOFTWARE UTILIZADA

A versdo do software foi fornecida de forma gratuita para a realizagdo deste trabalho académico. Trata-
se de uma versdo imensamente de maior capacidade de calculo para os objetivos deste projeto. A versao
19 é capaz, dentre muitas outras funcionalidades: discretizar pilares-parede a um melhor nivel de
detalhamento de armaduras; desenvolver rotinas de calculo em processamento paralelo; gerar modelos
3D do edificio em formato pdf; aumentar a compatibilidade com outros softwares como o REVIT. Por fim,

ressalta-se que é a primeira versdo do software a disponibilizar a licenca via WEB, ndo mais por Hardlock.

-TG.—E Sistemas TAS para Windows
SN Verszo 19.1.48

Copyright (C) 1986-2016 TQS Informatica Lida.

Figura 8.1: Versdo do software CAD/TQS

Fonte: CAD/TQS
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O autor ressalta que é de sua total responsabilidade o risco de se obter modela¢des erréneas. Conforme

consta no contrato de licengas e servicos, com aceita¢cdo obrigatéria no momento de download da

ferramenta, prescreve-se a responsabilidade integral do usuario e exime-se a TQS Informatica LTDA de

resultados constantes neste projeto:

5.1 Limitagdo de Responsabilidade. A Unica obrigagdo da Licenciante ou responsabilidade SOB
ESTA ACORDO é a substituicdo da MiDIA COM DEFEITO DE ACORDO COM A LIMITED GARANTIA
ACIMA. EM HIPOTESE ALGUMA licenciante ou QUALQUER OUTRA PESSOA QUE ESTEVE
ENVOLVIDO NA CRIACAO, producdo ou entrega do produto licenciado SER RESPONSAVEL POR
QUAISQUER DANOS, ACIDENTAL OU INDIRETO, incluindo, sem LIMITACAO, QUALQUER PERDA DE
DADOS OU PERDA DE LUCROS OU PERDA DE ECONOMIAS, DECORRENTE DO USO OU
INCAPACIDADE DE USO DO PRODUTO LICENCIADO (OU QUALQUER HARDWARE MOBILADO Com
o Produto Licenciado), MESMO QUE O LICENCIANTE TENHA SIDO AVISADO DA POSSIBILIDADE DE
TAIS DANOS, OU POR QUALQUER RECLAMAGAO DE TERCEIROS. EM HIPOTESE O LICENCIANTE
SERA RESPONSAVEL POR QUAISQUER DANOS.

E importante lembrar que um sistema computacional, por mais sofisticado que seja, é apenas uma

ferramenta auxiliar. A responsabilidade pelo projeto é sempre do Engenheiro que o manipula e tende a

ser sempre assim.

8.3 INTRODUCAO AO MODELO NUMERICO

ldertificagéo
Titulo do edficio |E1:I'rf'|c:i0 Quintina
Titulo do cliente |Fe|i|:-e Guemeno
Enderego da obra |
Mumero do projeto |17 Prefico de plantas ’7
MNoma em uso Tipo de estrutura
- {* Concreto Amado/Protendido

Descrigio do projeto

o

[~ Projeto de formas de madeira

Avangado ...

Figura 8.2: Enquadramento normativo

Fonte: CAD/TQS

Antes de tudo, ao criar um novo edificio, o usuario deve escolher qual a norma brasileira que este se

enquadra. Conforme atual vigéncia, este edificio de concreto armado é dimensionado na versdo 2014 da

NBR 6118.
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O software permite a adog¢ao de um modelo de cdlculo para cada pavimento. Todavia, para os 2 andares
e para a cobertura serd utilizado o modelo de grelha de lajes planas. A ideia de se interpretar uma laje
através de uma grelha equivalente ndo é uma pratica inovadora. Ja em 1976, HAMBLY a sistematizava por

exemplo.

Figura 8.3: Laje macica e grelha equivalente

Fonte: HAMBLY (1976)

Para lajes retangulares, a analogia de grelha consiste na discretizagdo de barras ortogonais. Trata-se de

um conjunto de vigas individuais interconectadas nos pontos de cruzamento, chamados pontos nodais.

Uma das diferencas essenciais percebidas no inicio da modelagdo consiste em o CAD/TQS fornecer ao
usudrio a possibilidade de escolher um fck por elemento estrutural por piso. Isto é, permite-se que pilares,
vigas e lajes tenham materiais diferentes entre si e entre pisos. Contudo, este projeto usufruira de

concreto da classe C30 para toda a estrutura.

Apds a definicdo dos materiais, procede-se pela escolha da Classe de Agressividade Ambiental (CAA).
Conforme Tabela 2.1, este projeto consiste em ambiente urbano e CAA Il. Automaticamente, o software
ja define o cobrimento de todos os elementos estruturais no projeto. Ressalta-se que esta etapa ocorre

antes mesmo da defini¢cdo das secdes.

Na figura a seguir, exige-se o enquadramento territorial para o calculo da acdo do vento na estrutura.
Apesar de ser uma exigéncia normativa, embasada na NBR 6123/1988, este projeto académico forgara a
nado considera¢do do esforco pelo programa. Isto é possivel por forgar que a velocidade inicial VO seja
nula. Trata-se de uma abordagem que nao se refere a realidade, mas visa entender melhor a distribuicdo

dos esforgos verticais.
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Velocidade basica do vento - &J
e B5 " BI7 »35 550/3 g 50° 459 an° E a velocidade de uma

rajada de 3 segundos,
excedida em média uma
. wez em 50 anos 510
. 30 -

550 metros acima do

35 LEfreno, em campo
aberto e plano. Y aria

po [coma regido da
. edificacio, zegundo o
. - 30 mapa de isopletas:

30 *

5o

Clique sobre a regido de

projeto para obter um
10 |valor aproximado da

velocidade bagica.
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|
40 \ - . 30
4 - -t oo
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Figura 8.4: Obrigatoriedade da a¢do do vento
Fonte: CAD/TQS

Apds inserir a quantidade de pavimentos, os materiais dos elementos, o enquadramento normativo, os
cobrimentos e os critérios de carga, é possivel lancar os elementos em cada pavimento. Os pilares sdo
numerados automaticamente e o usuario deve escolher o pavimento onde este nasce e onde este morre.
As vigas e lajes também sdo numeradas automaticamente, respeitando a leitura na planta de formas

sendo de cima para baixo e da esquerda para a direita para todos os elementos, conforme Anexo 10.

8.4 LAIES

As lajes dos pavimentos tipo L5 e L6 foram modeladas com carga permanente de valor 0,395tf/m?, as lajes
L7 e L10 com 0,260tf/m? e as demais com 0,140tf/m2. Para todos os casos, a carga acidental é 0,200tf/m?,
conforme estudo contemplado na Tabela 4.2: Carregamento das lajes (kN/m?). Reitera-se que o programa
ja estabelece o peso préprio automaticamente e ndo é necessario defini-lo como carga permanente. Ha
carregamentos normativos pré-programados, mas este projeto adotara valores proprios superiores

devido a escolha de piso de elevado peso especifico.
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Para além do peso préprio, todas as lajes de cobertura foram modeladas com 0,100tf/m? como carga
permanente e 0,200tf/m? como carga acidental, conforme orienta¢cdes da NBR 6120/1980 para terracos
sem acesso ao publico. A diminui¢cdo do carregamento permanente é prevista pela auséncia de paredes,

moveis e piso.

Reitera-se que apesar da mesma disposicdo geométrica entre as plantas do pavimento tipo e da
cobertura, o carregamento é completamente diferente. Para além das diferencas entre as lajes, nas vigas
de cobertura ndo sdo previstas cargas advindas de paredes. Caso fosse necessario, é possivel inserir o

carregamento de platibanda por exemplo.

E interessante observar que o software gera o offset dos elementos estruturais automaticamente,
conforme imagem a seguir. Isto é, a cota superior das lajes, vigas e pilares é definida automaticamente

como cota Unica do pavimento. Contudo, o usudrio pode configurar desniveis caso deseje.

Figura 8.5: Modelo numérico 3D

Fonte: CAD/TQS

Apesar da modelagao do pavimento térreo, ndo serd considerada transmissdao de esforgos aos pilares.
Entende-se que estas lajes e as vigas baldrames apoiam-se diretamente no solo e na fundagdo. Ambos

nao serdo contemplados neste estudo.
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Dada a modelacdo dos elementos e a definicdo dos carregamentos, é necessario compreender que as
armaduras advém dos diagramas de esforcos. No ROBOT, constatou-se que os mapas de esforgos sdo

formados por uma malha de pontos nodais dos elementos finitos, conforme exposto na Figura 7.18, Figura

7.19 e na Figura 7.20.

No CAD/TQS, os elementos de superficie possuem os esforcos representados por faixas. Esta metodologia

é idéntica a0 médulo de dimensionamento de armaduras do software. E possivel exibir 4 mapas de

esforcos: armacao negativa vertical e horizontal e armacao positiva principal e secunddria.

No mapa a seguir, é possivel separar a identificacdo das armaduras por cores. Além disso, ha de se atentar

gue os esforcos exibidos sdo momentos fletores distribuidos por faixas unitarias nas lajes.

Tipe — Armadura positiva principal

Guerrero

Felipe

T

]

|
I

Ill

|

No ROBOT, o mapa de esforcos € global para a dire¢éo horizontal ou vertical. Ja no CAD/TQS, observa-se

gue os diagramas principais de esforcos sdo paralelos a menor dimensdo de cada laje. Para esta direcao,

H\{

| Il I

i

Figura 8.6: Exemplo de representa¢do dos esfor¢os nas lajes

serd definida a armadura principal.

Dado o esforgo, o software automaticamente sugere uma armadura a ser disposta em faixas do elemento

estrutural. Todas as lajes possuem armadura negativa, seja de compatibilizacdo com a laje adjacente ou
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como armadura de borda para evitar fissuracdo excessiva. As armaduras positivas inicialmente sdo

sugeridas com comprimento integral da laje acrescido dos comprimentos de ancoragem.

Na figura a seguir, é exposta a armadura positiva a ser disposta paralela a direcdo principal. A fim de
atender a todas as faixas de esfor¢os calculadas pelo software, foram utilizadas barras de 6,3mm com
espacamentos entre 10 e 15cm. De forma bastante intuitiva, o programa de calculo permite a edi¢ao dos

diametros e espacamentos. Também é possivel estudar para cada solu¢do o acréscimo de armadura.

Tipo — Armadura positiva principal
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Figura 8.7: Armadura positiva paralela a dire¢do principal da laje
Fonte: CAD/TQS

Para armadura negativa, o processo é um pouco diferente. Escolhe-se entre armaduras verticais ou

horizontais, conforme exposto na figura a seguir.
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Considerando que o edificio possui um eixo vertical de simetria na localiza¢do do eixo longitudinal da viga
V13, propositadamente foram alteradas somente as armaduras das lajes a esquerda deste eixo. Assim,
foi possivel observar que é papel fundamental do engenheiro projetista adaptar os calculos do software

para uma linguagem fdcil ao armador.

Comparando as lajes simétricas L8 e L9, é bastante nitido que o software sugere faixas de armaduras
diferentes. Apesar de satisfatério em termos regulamentares, trata-se de uma disposicao complexa e que

exige refinada atencdo do armador na execucdo da obra.

A fim de evitar riscos, foi otimizada a laje L8 de modo que, para todas as faixas, a armadura adotada seja
satisfatoria. Apesar de aumentar o consumo de aco, entende-se que o risco de ndo seguir o projeto

diminui na medida que a simplicidade estrutural aumenta.

A simplificagdo das armaduras é uma das etapas mais importantes da modelacdo. Além de ser
responsabilidade do projetista adotar solugdes que satisfacam as exigéncias regulamentares, também é
seu papel transcrevé-las em uma linguagem de facil compreensdo para serem acompanhadas durante a

obra.

O executor deve estar atento as instrucdes de projeto. Uma delas, por exemplo, refere-se a disposicdo
das armaduras positivas principais antes das armaduras positivas secunddrias. Este cuidado é
fundamental para garantir maior altura de cdlculo para a armadura de maior esfor¢o. S3o detalhes que
fazem enorme diferenga para garantia da seguranca estrutural e bom aproveitamento dos elementos

estruturais.

DETALHE TIPICO DE FERROSZ
g . " DE DISTRIBUICAO DE
€ ermooures pesitives ARMADURA NEGATIVA

Detolhe genérico do alojomento

Ll b g SR
el e

Diregdo Direcdo
Principal Secunddrio

Cokr

Figura 8.9: Detalhes de disposi¢ao das armaduras
Fonte: CAD/TQS

O projetista ndo deve poupar papel. Devem ser fornecidas todas as informacdes de execuc¢do e demais
ressalvas de detalhes. A comunicacdo entre o projetista e o executor deve ser um canal aberto. E
fundamental que o executor entre em contato com o projetista quando houver ambiguidade na leitura
das informacgdes. Afinal, menos custoso o contato precipitado antes da concretagem que a necessidade
de reforgo por ma execucdo dos elementos.
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Ressalta-se o nivel altissimo de detalhamento de desenhos oferecido pelo CAD/TQS. E possivel que o

usudrio defina o cobrimento em cada lado das armaduras, além de todos os demais comprimentos de

ancoragem.

- P

T Jl
M3 x|t Bwa [63 - o150

Figura 8.10: Detalhamento de armadura a ser definido pelo usuario

Fonte: CAD/TQS
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Reitera-se que as armaduras de borda sugeridas pelo CAD/TQS podem ser facilmente adaptadas as

instrugdes da Figura 4.20.

Por fim, a modela¢do dos pavimentos como grelhas de lajes planas se mostrou uma boa alternativa de
calculo. Uma vez que cada barra ortogonal é tratada como viga, é possivel definir esquemas estruturais

infinitesimais de modo a formar a grelha unificada.

8.5 ViGAs

Na insercdo de vigas, é possivel definir o carregamento permanente advindo das paredes. O programa
possui em sua biblioteca os costumeiros blocos de 19cm. O peso especifico adotado é 0,32tf/m? sendo
compativel com a parede acabada calculada nas seg¢des iniciais se for considerada a argamassa de

revestimento.

O software automaticamente faz a envolvente de esforcos para todos os casos de carga, pautado nas
instrucdes contidas na NBR 6118/2014 para combinacdo de cargas em ELS e ELU, conforme

enquadramento dado na Figura 8.2.

No mddulo de obtencdo dos esforcos das vigas, constata-se no diagrama de esforco cortante abaixo que
a viga V2 estd apoiada nas vigas V9 e V11. Por simetria, a mesma situagdo ocorre com a viga V3 e as vigas
V14 e V17. Também se verifica apoio das vigas V10, V13 e V16 em outras vigas. Isto ja era esperado,

conforme estudo realizado na se¢do 5.

Figura 8.12: Esbogo do diagrama de esforco cortante para andar tipo

Fonte: CAD/TQS
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Entretanto, surpreende-se pela capacidade deste software de dar detalhes sobre as armaduras de

suspensdo. Diferentemente das instru¢des académicas da sec¢do citada, o software entende que 100%

desta armadura deve ser colocada na viga de apoio. A viga sustentada permaneceria entdo com os

estribos comuns.
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Observa-se que o tramo central da viga continua V4 possui 3 intervalos de estribos. O intervalo central
corresponde a uma maior taxa de armadura e se deve a armadura de suspensdo advinda
proporcionalmente a partir da carga a ser apoiada pela viga V13. Esta maior taxa de armadura é alcancada

a partir da diminuicdo do espacamento entre as barras de 6,3mm de diametro.

Na viga V13, observa-se que ha momento negativo apenas no apoio correspondente ao pilar P3. Nesta
regido, hd a locacdo de 3 barras de 10mm. Para o restante da viga, hd a locacao do porta-estribos
correspondente a 2 barras de 6,3mm. Conforme exposto, o usudrio é capaz de alterar as propriedades

dessa armadura, que pode vir a ser 2 barras de 10mm.

Atenta-se ainda ao cdlculo automatico da decalagem. O programa sugere comprimento de armaduras de
modo que faixas de momentos fletores sejam atendidas. No Anexo 12, é possivel verificar as excelentes
solucGes sugeridas pelo software para as armaduras da viga continua V1 por exemplo. Para todos os

tramos, a decalagem é utilizada de modo a otimizar o consumo de aco.

A partir da sugestdo do software, o usuario tem liberdade de alterar os dados das armaduras longitudinais
e transversais. Apods as alteragdes, o software ainda possibilita que seja recalculada a viga com a nova
armadura. E assim, através de extenso e detalhado relatdrio é comprovado se a nova solucdo atende a

todas as solicitacgoes.

Figura 8.15: Resultado parcial do relatdrio de verificacdo de vigas
Fonte: CAD/TQS

Vé-se que o calculo é realizado em diversas se¢Ges ao longo da viga para esforgos de flexao, cisalhamento
e tor¢do. No ROBOT, hé a opgéo da lista de ferros, conforme Anexo 8. No CAD/TQS isso também se verifica,

conforme observa-se na figura a seguir.

Entre as principais diferengas entre os softwares, ressalta-se o cdlculo com as barras usuais no Brasil. Isto
é, 6.3mm ao invés dos 6mm utilizados pelo ROBOT e 12.5mm ao invés dos 12mm parametrizados no

software Europeu.
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ELEM AGO PCS BIT QUANT CCMPRIMENTC
(o) UNIT TOTAL
{cm]) {cm)
7 (X2)
sS0n 1 12.5 4 500 2000
Son 2 20 4 S60 2240
sS0n 3 1le 2 270 540
s0n 4 20 3 663 3590
sS0m 3 12.5 4 330 1320
s50m & 6.3 2 91 182
c0B 7 5 126 141 17766
RESUMC AQC CA S50-60
ACO BIT CCMPR PESC
(mm} (m) (kg)
c0B 5 178 27
S0n 6.3 2 0
sS0n 12.5 33 32
sS0n 16 3 9
Son 20 62 154
Peso Total 60B = 27 kg
Peso Total o = 195 kg

ELEM

Resumo de ago por elemento

PESC
(kg)

w7

Figura 8.16: Lista de ferros para viga V7

Fonte: CAD/TQS
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Para além do relatdrio geral e da lista de ferros, o software ainda permite a compartimentagdo de

relatérios conforme etapas de dimensionamento.

Esforgos e armaduras em vigas

Processamento de esforgos em vigas

Dimensionamento de vigas ao cisalhamento
Dimensionamento de vigas a flexdo positiva

Dimensionamento de vigas a flexdo negativa

Dimensionamento de vigas & flexdo composta normal

Aperte o botdo comespondente ao relatdrio desejado. Estes relatdrios
conteém informagdo detalhada que é apresentada de forma mais sucinta no

Dimensionamenta de furos em vigas

"Relataro geral” de vigas.

Figura 8.17: Exemplos de relatdrios para vigas

Fonte: CAD/TQS

As demais vigas estdo detalhadas no Anexo 12, pautadas nos diagramas de esfor¢os cortantes da Figura

8.12 e no diagrama de momentos fletores da figura a seguir.
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Figura 8.18: Esboco do diagrama de momento fletor para andar tipo

Fonte: CAD/TQS

A lista de ferros exibida refere-se ao recdlculo da viga V7 apds as alteracGes do autor e a verificacdo da
satisfacdo dos esforcos pelo software. Reitera-se que as alteracdes podem ser verificadas comparando no
Anexo 12 as vigas V7 e V8, de modo que devido a simetria geométrica e dos carregamentos, ambas as

solucdes atenderam os diagramas de esforcos de flexdo e cisalhamento.

Ha de se atentar para todos os casos sobre a utilizacdo ou ndo das armaduras de pele. Conforme
ressaltado na se¢do 5 do presente trabalho, a NBR 6118/2014 permite que vigas de altura inferior a 60cm
nao disponham deste tipo de armadura. Assim, foi parametrizado esta indicagdao regulamentar no

software brasileiro para a armadura vulgarmente chamada “costela”.
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8.6 PILARES

Conforme estudado na Tabela 6.3: Estimativa de Nd para pilares a nivel térreo , constatou-se que os 4
pilares intermediarios deste projeto (P7, P10, P13 e P16) sdo os pilares mais carregados. Sugeriu-se na
secdo 6 que as emendas entre térreo e o primeiro pavimento fossem realizadas por luvas. Entretanto,
alertou-se sobre a indicagdo normativa de ndao ocorrer taxa de armadura superior a 8% em nenhuma

secao.

Ao calcular o “processamento global da estrutura” no software CAD/TQS, foram gerados alertas sobre
esta indicacdo normativa. Entretanto, o programa permite algumas alternativas para solucionar este
problema. Para além da emenda com luvas, o programa permite que o usuario habilite o detalhamento
das emendas com alternancia de barras longitudinais, conforme figuras a seguir. Observa-se que, para

qualquer situagdo de taxa de armadura, o programa permite ao usuario utilizar esta alternativa.

Reitera-se, conforme exposto, que o usuario se responsabiliza pelos resultados e o programa, sempre

com alertas de incompatibilidade, permite quaisquer alteracoes.

No dimensionamento manual, foram utilizados para flex3o reta os Abacos de VENTURINI (1987) e para
flex3o obliqua os Abacos de PINHEIRO (1994). Para ambos os casos, a quantidade minima de barras é 8.
Conforme instrugdes normativas, o menor didametro a ser utilizado na armacgado longitudinal de pilares é

10mm. Logo, dimensionou-se como armadura minima de 6,4 cm?.

No software TQS é diferente. Para todos os pilares da cobertura foram utilizadas apenas 4 barras de
10mm. Apesar de ndo ter sido utilizada bibliografia que contemplasse dbacos de 4 barras, constata-se que

esta drea de a¢o é superior ao necessario pelas solicitagdes.

As maiores taxas de armaduras foram utilizadas nos pilares internos a nivel do térreo. Isto ja era esperado,
conforme estudo realizado na secdo 6. Entretanto, devido a distribuicdo de esforcos ser diferente do

método simplificado, pode-se observar variagOes das taxas de armadura.

A solucdo grafica se mostra bastante desenvolvida e a interface com o usuario permite diversas edi¢es
possiveis. Inicialmente, a quantidade de recursos do software pode confundir o usuario. Mas com o
tempo, percebe-se um conjunto de botdes de edi¢do que facilitam adaptacdes desejadas pelo projetista

de estruturas.

As opg¢des comuns de alteragdo podem compreender compatibilizagdo de comprimento de barras, a
utilizacdo de apenas 1 diametro de barra na se¢do, disposicdo dos estribos e técnicas de ancoragem e

emenda de armaduras.

Sugere-se a utilizacdo de cargas linearmente distribuidas para estudo futuro nas lajes L5, L6, L7 e L8, pois

a simplificacdo adotada na Tabela 4.2: Carregamento das lajes (kN/m?) n3o corresponde ao melhor
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modelo numérico. Logo, podem ocorrer variagdo das flechas esperadas devido a esta simplificacdo, além

da diferenca de esforgos a ser encaminhada aos elementos lineares vigas e pilares.

A tabela de carga do Anexo 11 permite entender que o software estabelece o eixo Z vertical para todos
os elementos lineares. Assim, ndo hd necessidade de se preocupar com eixos locais para elementos nao

inclinados.

A variagdo observada na Tabela 6.1 se deve ao fato do software CAD/TQS verificar a envolvente de

esforcos com todas as combinagdes possiveis de carregamento.
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Figura 8.19: Emendas com alternancia de barras longitudinais

Fonte: CAD/TQS
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Figura 8.20: Detalhamento de emendas com luvas

Fonte: CAD/TQS
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9 CONSIDERACOES FINAIS

A luz da NBR 15575/2013 - Anexo C, é possivel compreender os conceitos que envolvem a durabilidade

de uma edificagao:

AVida Util de Projeto (VUP) é basicamente uma express3o de carater econdmico de uma exigéncia
do usuario. A melhor forma para se determinar a VUP para uma parte de uma edificagdo é através
de pesquisa de opinido entre técnicos, usuarios e agentes envolvidos com o processo de
construgdo. Em paises europeus, isto foi feito durante as décadas de 60 e 70 para a

regulamentacgdo dos valores das VUP minimas exigiveis.

A Norma ainda ressalta algumas das principais interferéncias na VUP como as caracteristicas dos

materiais, a qualidade dos servicos de execucdo, o correto uso da edificacdo, a efetividade da

manutenc¢do, as mudancas nas condicOes de agressividade local, entre outros. Além disso, permite

compreender que a negligéncia no cumprimento integral de manuteng¢bes programadas pode

comprometer a VUP:

A VUP é uma decisdo de projetos que tem de ser estabelecida inicialmente para balizar todo o
processo de produ¢do do bem. Quando se projeta um sistema ou um elemento (por exemplo, a
impermeabilizagdo de uma laje), é possivel escolher entre uma infinidade de técnicas e materiais.
Alguns, pelas suas caracteristicas, podem ter Vida Util de Projeto (VUP) de 20 anos, sem
manutengdo, e outros ndo mais que 5 anos. Evidentemente, as solugdes tém custo e desempenho

ao longo do tempo muito diferentes. (...)

Por exemplo, um revestimento de fachada em argamassa pintado pode ser projetado para uma
VUP de 25 anos, desde que a pintura seja refeita a cada 5 anos, no maximo. Se o usuario ndo
realizar a manutengdo prevista, a VU real do revestimento pode ser seriamente comprometida.
Por consequéncia, as eventuais patologias resultantes podem ter origem no uso inadequado e

ndo em uma construgdo falha.

No grafico a seguir, é possivel compreender que a queda natural de desempenho é prevista e ocorre

gradualmente ao longo do tempo. Entretanto, interven¢des de manutengao podem prolongar o tempo

até que o edificio ndo forneca um desempenho satisfatério.
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Desempenho

')

Manutengio
desde a entrega

Desempenhae .
e e L it e v e i A i S+ i e S s s i £ i Bty e - - -

recuernido

o TEmpo

“—  Vida dfil sem manutencic — Ty T

+—— VUP {manutenc3o obrigatéria pelo usudrio) ——

Figura 9.1: Desempenho ao longo do tempo
Fonte: NBR 15575/2013 - Anexo C

Todavia, se estas etapas forem previstas na fase de projeto, os custos com manutengdo podem ser

minimizados. Trata-se de uma economia imensamente significativa, conforme demonstragdo do grafico a

seguir.
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Figura 9.2: Lei de Sitter

Fonte: HELENE, 1992 apud CAVALLI, 2008 apud SOUZA, 2011

194



CONSIDERAGOES FINAIS

Do ponto de vista econémico, os estudos de HELENE (1997) permitem compreender que quanto mais
tarde for prevista a interven¢do maiores sdo os custos associados. A evolucdo é assimilada ao de uma

progressdao geométrica de razdo 5. Portanto, a metodologia é conhecida por “Lei dos 5” ou Regra de Sitter.

A fase mais importante refere-se a fase de projeto, pois associa-se um custo de fator 1. Nesta fase
contemplam-se medidas que visam aumentar a protecao e a durabilidade da estrutura antes mesmo da
execucdo. Dentre as acbes, é contemplado “o aumento do cobrimento dos elementos estruturais, o
aumento do fck do concreto, a diminuicdo da relacdo agua/cimento, a especificacdo de adi¢bes na

execucdo do concreto e a previsdao de manutencgdes periddicas.”.

Segundo HELENE (1997), para as medidas que ndo foram tomadas na fase de projeto, mas durante a
execucdo da obra, associa-se um custo de fator 5. Isto €, valor 5 vezes superior ao custo da mesma
intervencdo se fosse tomada na fase de projeto. Dentre as medidas “extra projeto”, destaca-se a decisao
de reduzir a relagdo dagua/cimento na obra. Esta mudanca na fase de projeto significaria o
dimensionamento com um novo e melhor material de construcdo. Nesta situa¢do, os elementos
estruturais poderiam ser redimensionados e possivelmente o volume de concreto, assim como o peso
proprio da estrutura, seriam diminuidos. Devido a maior resisténcia a compressdo do concreto,
possivelmente as taxas de armaduras também poderiam ser inferiores. Uma microandlise ainda permitiria

aferir menor consumo de formas, por exemplo.

As duas fases seguintes sdo de manutengdo preventiva e manutengdo corretiva. Respectivamente,
referem-se as agcdes tomadas antes e depois da constata¢do de fendmenos patoldgicos da edificagdo. Para
as agdes corretivas estdo associados custos de fator 125. Ja para as a¢gdes preventivas, associam-se custos
de fator 25. Isto é, trata-se de gastos 25 vezes superiores aos que deveriam ser tomados na fase de

projeto. Entretanto, sdo 5 vezes inferiores as medidas tardias e muitas vezes paliativas para corregao.

Observa-se que a durabilidade esta associada a uma corresponsabilidade de diversos agentes envolvidos
no projeto, execugao e uso da edificagcdo. Ainda segundo HELENE (1997), para além do proprietario e do
usudrio, sdo responsaveis quem rege o projeto arquitetdnico, quem acompanha a tecnologia do concreto,
guem executa a obra e, por fim, mas ndo menos importante, quem define o projeto estrutural. O desafio
identificado na compatibilizacdo destes processos refere-se a conscientizacdo da importancia da

durabilidade das estruturas respeitando a seguranca e os critérios econémicos.

Tais indica¢des podem ser encontradas no item 7 da NBR 6118/2014. Dentre os critérios que visam a
durabilidade, destacam-se: prever drenagem eficiente; evitar formas arquiteténicas e estruturais
inadequadas; garantir a qualidade do concreto de recobrimento; detalhar a disposi¢cdo das armaduras;

acompanhar a abertura de fissuras; orientar inspe¢des e manutengdo preventiva.

195



CAPITULO 9

Assim, é possivel compreender a importancia de um bom projeto estrutural. E papel do engenheiro de
estruturas definir uma solugdo que atenda aos critérios de segurancga estrutural. Entretanto, ressalta-se
que diversas medidas podem ser tomadas de modo a facilitar a execucdo e utilizacdo desta. Conforme
exposto na sec¢ao 8, a comunicacdo entre os agentes deve ser um canal aberto de modo a viabilizar a

compatibilizacdo dos processos.

Claramente a engenharia de estruturas se mostra um assunto extenso. Espera-se que as nuances
abordadas neste trabalho contribuam para incentivar a utilizacdo dos regulamentos vigentes e as
ferramentas disponiveis no mercado. Assim, é possivel trilhar o caminho para otimizar o cronograma e o

orcamento da obra e garantir uso seguro das estruturas.

9.1 CONCLUSOES

Quando executada de maneira responsavel e em conformidade com os regulamentos vigentes, é evidente
que a utilizacdo de ferramentas computacionais oferece profundas vantagens a produtividade, a
seguranca e a qualidade dos projetos de um engenheiro estrutural. Apesar do avanc¢o tecnoldgico
ocorrido na ultima década, é fundamental ter em mente que por mais sofisticado que o sistema
computacional seja, o engenheiro civil é o protagonista deste trabalho e o software de calculo se refere

apenas a ferramenta auxiliar.

E essencial compreender que o modelo executado no computador simula o edificio. Esperar que o edificio
simule o modelo computacional é um erro gravissimo. Uma vez que existem diversos modelos de célculo
disponiveis e muitas vezes ha sensiveis discrepancias entre os comportamentos previstos, hd de se

estudar aquele que melhor se adequa a complexidade da estrutura.

P LAJES (Métodos aproximados)

Lydy
< !

] '3
l | L | 2
L3
\ | : Trormmnneed] Distribulcio de cargas |
| P VIGAS (Vigas continuas) T

BT e
\ S pie R
|l 1 L. 1

P PILARES -—---{ Reagdes de apoio :

Figura 9.3: Vigas continuas

Fonte: Kimura (2007)
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Inicialmente, este trabalho considerou o modelo de vigas continuas para o calculo manual. Trata-se de
uma metodologia consagrada, cujos esforgos e flechas nas lajes e as rea¢Oes nas vigas sdo obtidos através
de tabelas de aproximagdo como as de Marcus e Czerny. Assim, as vigas recebem as cargas advindas de
qguinhdes de area nas lajes através de cargas uniformemente distribuidas. Ja os pilares recebem as reacées

de apoio das vigas através de cargas verticais concentradas.

Conforme exaustivamente exposto durante as secdes, trata-se de uma abordagem isolada dos elementos
estruturais, com o comportamento de cada peca sendo previsto de forma independente. Apesar de
consagrados, muitas vezes ha limita¢des de aplicacdo destes principios. Uma vez que na vida real o edificio

de concreto armado trabalha como um bloco monolitico integral, hd a dependéncia entre os elementos.

Devido a facilidade da planta de formas, os esforcos internos obtiveram boa representacdo quando
comparados com os resultados dos softwares. Entretanto, hd de se relembrar que foram desconsiderados
os efeitos horizontais advindos das acGes do vento. Na pratica, o edificio deve dispor de mecanismos

resistentes a todas as agoes.

Hoje em dia no mercado brasileiro, devido a vasta disponibilidade de softwares de cdlculo automatico e
diversos modelos de calculo, o modelo de vigas continuas tende a servir apenas de verificacao para outras

abordagens.

A A4
|

Figura 9.4: Pdrtico espacial
Fonte: Kimura (2007)

Para os softwares utilizados neste estudo de caso, a estrutura foi desenvolvida em uma interface 3D.

Contudo, o estudo dos pavimentos usufruiu de abordagens distintas.
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Barra de laje

Vi
P1 P2
L1
2| |v2 g
P3 P4

Barra de viga—"

Figura 9.5: Grelha de vigas e lajes
Fonte: Kimura (2007)

No software CAD/TQS, foi utilizado o modelo estrutural IV descrito por “Modelo integrado e flexibilizado
— conforme critério — de pértico espacial”. Ja o pavimento foi calculado como “Modelo de grelha de lajes
planas”. Neste caso, o pértico é composto apenas por barras que simulam as vigas e pilares da estrutura,

com o “efeito de diafragma rigido das lajes devidamente incorporado”.

Neste modelo, o CAD/TQS realiza a discretizagdo de barras ortogonais paralelas aos contornos das lajes
retangulares. A transferéncia de cargas das lajes para as vigas ndo é mais realizada por area de influéncia.
Desprezando os quinh&es de carga do modelo de viga continua, a distribuicdo é discretizada barra a barra,

como uma reacdo de apoio infinitesimal. Ha de se ressaltar a consideracdo da rigidez de cada barra.

Ja no software europeu, as lajes sdo refinadas em elementos infinitesimais. Conforme explicado na secdo
7, trata-se da divisdo de um dominio de integracdo em um numero discreto de pequenas regioes finitas.

Cada uma delas refere-se a um elemento finito e ao conjunto se constitui uma malha.

L1

Figura 9.6: Método dos Elementos Finitos

Fonte: Kimura (2007)
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Apesar de se tratar de um método bastante evoluido e com potencialidade para atender estruturas mais
completas, o ROBOT ndo tende a ser utilizado em grande escala no Brasil devido a auséncia da

regulamentacdo brasileira.

O CAD/TQS foi desenvolvido a partir das instrucdes normativas nacionais (ABNT NBR 6118/2014) e
continuamente oferece novos recursos aos usuarios. Assim, é possivel compreender a crescente aceitacdo

deste software nos escritdrios de calculo de estruturas brasileiros.

Nesta situacdo, ha vantagens e desvantagens para ambos os softwares. Uma vez que o CAD/TQS nio
possui os regulamentos de outros paises, seu mercado é restrito ao territério nacional. Em contrapartida,
o ROBOT dispde do regulamento de diversos paises europeus e tende a desenvolver novas adaptacdes

para aumentar seu mercado nestes pal'ses.

Para o atual caso de estudo, é perceptivel que mais de um modelo de calculo seja utilizado. Todavia, estes
devem estar a luz dos regulamentos vigentes no local de construcdo da edificagdo. Compreende-se que a
combinacdo de modelos diversos de cdlculo pode refinar o estudo da estrutura de modo a prever um

melhor aproveitamento conjunto dos elementos estruturais.

- W
i istribuicao
. . mais real

A 4

Distribuicao irreal
(%)

Figura 9.7: Combinagao entre modelos de calculo
Fonte: Kimura (2007)

N&do ha uma receita universal para o célculo de edificios de concreto armado. A complexidade deve ser
analisada pelo engenheiro civil de modo a prever modelos que melhor representem o comportamento
estrutural. Muitas vezes, como neste caso, ha de se estudar modelos combinados. E é nessa necessidade
que os softwares de célculo automatico otimizam a simulacdo de solugdes. Um pavimento de 100m? pode
dispor de uma maior ou menor quantidade de lajes, vigas e pilares dependendo do estudo realizado pelo

engenheiro calculista.
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Este trabalho contém um vasto conjunto de informagdes contempladas em regulamentos nacionais e

indicacGes de alguns dos melhores profissionais do setor. Além disso, ha a aplicacdo das diretrizes

regulamentares na avaliacao dos resultados dos softwares de calculo automatico de estruturas. Assim,
espera-se contribuir para incentivar: os profissionais da area no uso consciente das ferramentas; as
empresas de software no investimento de novos mercados; e os alunos de engenharia civil no

aparelhamento dos contelddos académicos com as praticas do mercado.

Esta filosofia, que deve reger o futuro curso de engenharia civil, pode ser compreendida nas palavras de

AZEVEDO (2000):
Uma vez que nas diversas areas abordadas num curso de engenharia existe uma elevada
quantidade de aplicagBes disponiveis, é claramente irrealista ter-se a intengdo de ensinar a
totalidade dos alunos a utilizar um elevado niumero de programas. Nestas circunstancias correr-
se-ia o risco de diminuir drasticamente a quantidade de matérias tradicionais, com o objectivo de
abrir espaco no plano de estudos para o treino dos futuros utilizadores de software profissional.
N3o se deve também manter um tipo de ensino 100% tradicional, em que o contacto dos alunos
com os computadores seja demasiado escasso. Um equilibrio entre estas duas componentes

parece ser a solugdao mais adequada.

9.2 SUGESTOES DE PESQUISA

O presente trabalho ndao contemplou o estudo de fundagdes. Assim como, a interagdao entre as vigas
baldrames do pavimento térreo e o solo. Além disso, indica-se verificar as alteragdes nas armaduras dos

elementos estruturais na consideragao dos esforgos laterais advindos das a¢6es do vento.

Ja na cobertura, é necessdrio adaptar o suporte da caixa d’agua a fim de melhor distribuir os esforgos. A
partir da sugestao dada na Figura 3.2, sugere-se o dimensionamento da escada com as dimensdes dos

degraus de acordo com a Lei de Blondel.

Por fim, apesar de contempladas as instru¢bes normativas no software CAD/TQS, permite-se maior

aprofundamento no célculo da decalagem das armaduras longitudinais das vigas.
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ANEXO 1: TABELAS DE CZERNY — BETON KALENDER [1976]

Coeficiente de Poisson v=0,2

TABELA1-TIPC 1

Laje com as 4 bordas livremente apoiadas

(carga uniforme)

-F?:l .I"|I'-~ o, i, [jx B:‘_ o,
1,00 227 | 227 214
1,05 208 | 225 194
1,10 193 | 223 17.8
1,15 18,1 223 165
1,20 16,9 | 22,3 154
1,25 159 | 224 143
1,30 152 | 22,7 13.6
1,35 144 | 229 12.9
1,40 13,8 | 23,1 123
1,45 132 | 23,3 11,7
1,50 12,7 | 235 112
1,55 123 | 235 10,8
1,60 11,9 | 235 104
1,65 11,5 | 23,5 10,1
1,70 11,2 | 23,5 9.8
1,75 10,8 | 23.5 9.5
1,80 10,7 | 23,5 9.3
1,85 104 | 235 9.1
1,90 102 | 235 8.9
1,95 10,1 23,5 8.7
2,00 9.9 235 8.6
=2 8,0 235 6.7

L
o |+
7
7 ™ 7
¢ 7 2
¥ ﬁ m, [
o [
, "
A 1 FEETT
4
X
P
m, = P
v
Pl
ml =
a,
Fl
W, = .P!"
Eh'e,
v=02

Beton-Kalender (1976)
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TABELA2-TIPO2A

Laje com 3 bordas livremente apoladas e

uma borda menor engastada
{carga umforme)

E‘}H‘t o, a, B, B, i, m’,
1,00 324 | 265 11,9 | 31.2 f B
1,05 292 | 250 11,3 | 276 . 7 ™ ¥
1,10 26,1 | 244 10,9 | 24,7 "y f m, [
1,15 237 | 23.9 104 [ 223 7 4
120 220 | 23.8 10,1 | 20.3 Phsmreoros
125 202 | 236 98 | 187

1,30 19.0 | 23.7 96 | 17.3 /

135 178 | 23.7 93 | 16,1 o
1.40 16,8 | 23.8 92 | 1s.1 m =B

1.45 158 | 23.9 90 | 142 °

1,50 15,1 | 24.0 89 | 135 m, = I;

1,55 143 | 24.0 88 | 128

1,60 13,8 | 24.0 87 | 122 I .

1,65 132 | 24.0 86 | 117 B,

1,70 128 | 24.0 85 | 112 w <P

1,75 123 | 240 845 | 108 = Eba,
1.80 12,0 | 24.0 84 | 105 v=02

1,85 11,5 | 24.0 835 | 10,1 Beton-Kalender (1976)
1.90 113 | 24.0 83 |99

1,95 10,9 | 24.0 825 | 9.6

2.00 108 | 24.0 82 |94

=2 80 | 24.0 80 |67




TABELA3-TIFO 2B
Laje com 3 bordas livremente apoladas e

uma borda maior engastada

{carga uniforme)

. o, o, B\ B? o,

1,00 265 | 324 | 119 312

1,05 25.7 | 333 | 113 292

1,10 244 | 339 | 109 274

1,15 233 | 345 | 105 26,0

1,20 223 | 349 | 102 248

1,25 214 | 352 | 99 238

1,30 207 | 354 | 9.7 22,9

1,35 201 | 378 | 94 22,1 q
1,40 19.7 | 399 | 9.3 21,5 m, =P
1.45 192 | 4.1 | 9.1 20.9 °
1,50 188 | 425 | 90 204 m, = I;—
1,55 183 | 425 | 89 20,0 e
1,60 17.8 | 425 | 88 19,6 m=—h
1,65 175 | 425 | 87 19,3 et
1,70 172 | 425 | 86 19,0 o = Ehier,
1,75 17.0 | 425 | 8.5 18,7 e
1,80 16,8 | 425 | 84 18,5

XE 65 1425 [ 83 8.3 Beton-Kalender (1976)
1,90 16,4 | 425 | 8.3 18,1

1,95 163 | 425 | 8.3 18,0

2,00 162 | 425 | 83 17.8

>2 142 | 425 | 8.0 16,7
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TABELA4-TIPO3

Laje com 2 bordas adjacentes engastadas e

as outras duas livremente apoladas
{carga uniforme)

Frll'fx W) o, [jx ﬁ‘_ o,

1.00 345 | 345 | 143 | 143 | 413

1.05 321 | 337 | 133 | 138 | 37.1

1,10 30,1 | 339 | 127 | 136 | 345

1,15 280 [ 339 [ 120 [ 133 [ 317

120 264 | 340 | 115 | 13.1 | 299

125 249 | 344 | 111 | 129 | 282

1,30 238 | 350 | 107 | 128 | 268

135 230 [ 366 [ 103 [ 127 | 255

1.40 222 | 378 | 100 | 126 | 245 m, =P
145 214 | 391 |98 | 125 | 235 “;:
1,50 207 | 402 | 9.6 | 124 | 227 m, = ';—
1,55 202 402 [94 123 | 221 i;f’
1.60 197 | 402 |92 | 123 | 215 m =5
1,65 192 | 402 | 9.1 122 | 21.0 e
1,70 188 | 402 | 89 | 122 | 205 ™=
1,75 184 402 [88 122 | 201 pe
1,80 18,0 [ 402 [87 [122 | 197 Wee = Eiig
1.85 178 | 402 | 86 | 122 | 194 02
1.90 175 | 402 [ 85 [122 | 190

195 172 | 402 | 84 | 122 | 188 Beton-Kalender (1976)
2.00 17,1 [ 402 [ 84 [122 | 185

=2 142 | 402 [ 80 [ 120 | 167

S

T T, o, R R

g




TABELA 5-TIPO 4A
Laje com 2 bordas maiores liviemente apoiadas e duas bordas

menores engastadas (carga uniforme)

i‘ e o, a, B, 13?_ o, m’,
1,00 46,1 316 143 | 453 ém’
1,05 399 | 29,8 134 | 392 2 iy ;
1,10 36,0 | 28.8 127 | 344 | 1 |m ¢
1,15 3L9 | 277 120 | 304 g 5
1,20 250 | 26,9 11,5 | 272 % b
1,25 26,2 | 26,1 11,1 | 245 MN':ITW
1,30 241 256 10,7 | 22,3 I
1,35 2201 251 103 | 204 i *
1.40 206 | 24.8 10,0 | 18.8 m, =2
1,45 193 | 24,6 975 | 17,5 uj:!
1,50 18,1 24 4 9.5 16,3 m = I;"
1,55 170 | 243 9.3 153 ‘PFJ
1,60 162 | 243 92 | 144 ™ =5
1,65 154 | 243 905 | 13,7 pt*
1,70 147 | 243 89 | 13,0 Weu = e,
1,75 140 | 243 88 124
- v=02
1,80 13,5 | 24,3 87 11,9
1.85 13.0 2413 H,ﬁ 11.4 Beton-Kalender (1976)
1,90 126 | 243 85 110
1,95 12,1 243 84 10,6
2,00 11,8 | 243 8.4 10,3
=2 8.0 2473 8.0 6,7
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TABELA 6 -TIPO 4B
Laje com 2 bordas maiores engastadas e duas bordas menores

livremente apoiadas (carga uniforme)

£ I o o, B. B, o,

1,00 3l | 46,1 14,3 453
1,05 299 | 464 | 138 432
1,10 290 | 472 | 135 41,5
1,15 280 | 47,7 | 132 40,1
1,20 272 | 48,1 13,0 390
1,25 264 | 482 | 127 379
1,30 258 | 48,1 12,6 372
1,35 253 | 479 | 124 36,5
1,40 248 | 478 | 123 36,0
1,45 244 | 47,7 | 122 336
1,50 242 | 476 | 122 35,1
1,55 240 | 476 | 12,1 347
1,60 240 | 476 | 12,0 345
1,65 240 | 476 | 12,0 342
1,70 240 | 474 | 120 339
1,75 240 | 473 | 120 33,8
1,80 240 | 472 | 120 33,7
1,85 240 | 47,1 12,0 336
1,90 240 | 47,1 12,0 335
1,95 240 | 47,1 12,0 334
2,00 240 | 470 | 120 333
>2 240 | 470 | 120 32,0

L LA

pf,

w_ =
™ Eh’m,

v=02

Beton-Kalender (1976)
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TABELAT-TIPO A

Laje com 2 bordas menores engastadas, uma borda maior engastada e
outra livremente apolada

(carga uniforme)

!"_‘J"-F.'\ o, a, B, B, o,

1,00 446 | 381 18,3 162 | 554
1,05 41,7 | 373 leg | 154 | 491
1,10 381 6T | 154 148 | 44,1
1,15 349 | 364 14.4 143 | 40,1
1,20 321 36,2 13,5 139 | 36,7
1,25 298 | 36,1 127 | 13,5 | 338
1,30 280 | 362 12,2 133 | 31,7
1,35 264 | 366 | 116 | 13,1 | 297
1.40 252 1370 | 112 130 | 28,1
145 240 | 375 109 | 12,8 | 26,6
1,50 23,1 383 106 | 12,7 | 25,5
1,55 223 | 393 10,3 126 | 24,5
1,60 21,7 | 40,3 10,1 126 | 23,6
1,65 21,1 414 | 99 125 | 22,8
1,70 204 ) 427 | 97 125 | 22,1
1,75 200 | 438 | 95 124 | 21,5
1,80 195 | 448 | 94 124 | 21,0
1,85 19,1 459 | 9.2 12,3 | 20,5
1,90 187 | 46,7 | 90 123 | 20,1
1,95 184 | 47,7 | 89 12,3 19,7
200 180 | 486 | &8 12,3 19,3
=2 142 | 486 | 80 12,0 | 16,7

Beton-Kalender (1976)

m’y
‘QDOEbICDGGFf
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m ’
- X
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[il.
pr,
v [_11
pe,
"=  Eh'm
v=02
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TABELA §-TIPO 3B
Laje com 2 bordas malores engastadas, uma borda menor engastada e
outra lhivremente apoiada
{carga uniforme)

£Jf o o B, B, o,

1,00 381 | 446 | 162 | 183 | 554

1,05 355 | 448 [ 153 [ 179 | 516

1,10 337 | 457 [ 148 | 17.7 | 487

1,15 320 [ 471 [ 142 | 176 | 46,1

1,20 307 | 476 | 139 | 175 | 44,1

1,25 205 [477 [ 135 [ 175 | 4255

1,30 284 | 477 1132 | 175 | 412

1,35 276 | 479 [ 129 [ 175 | 399 )
1,40 268 | 481 [ 127 | 175 | 389 m_ =B
1,45 262 | 483 | 126 | 175 | 380 “;_,
1,50 257 | 487 [ 125 | 175 | 372 m = ';—
1,55 252 [ 490 [ 124 [ 175 | 365 pf
1,60 248 | 494 | 123 | 175 | 360 m; = —ﬁ—:
1,65 245 | 498 [ 122 [ 175 | 354 ot
1,70 242 | 502 [ 122 [ 175 | 350 ™=
1,75 240 507 1121 [ 175 | 346 pt*
1,80 240 | 513 [ 121 | 175 | 344 Wom = Bl
1,85 240 |520 [ 120 | 175 | 342 v=02 '
1,90 240 | 526 [ 120 | 175 | 339

1.95 240 | 534 | 120 | 175 | 338 Beton-Kalender (1976)
2.00 240 | 541 [ 120 | 175 | 337

>2 240 |540 [ 120 [ 175 | 320
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TABELA9-TIPO 6

Laje com as 4 bordas engastadas

(carga uniforme)

i_-} It o, a, ﬁx ﬁ.‘_ o,

1,00 473 473 19.4 194 | 685
1,05 43,1 473 182 188 | 624
1,10 400 | 47.8 17.1 184 | 576
1,15 373 483 163 18,1 534
1.20 352 493 15,5 17.9 | 503
1,25 334 50,5 14,9 17,7 | 47.6
1,30 31.8 51,7 14,5 176 | 453
1,35 307 | 533 14,0 175 | 434
1,40 206 | 548 13.7 175 | 42,0
1.45 286 | 564 13.4 17.5 | 405
1,50 278 5373 132 17.5 | 395
1,55 272 57,6 13,0 175 | 384
1,60 266 | 578 12.8 17.5 | 376
1.65 26,1 57,9 12,7 175 | 369
1,70 255 57,8 12,5 175 | 36,3
1,75 25,1 57,7 12 4 175 | 358
1.80 24 8 57.6 12.3 175 | 354
1,85 245 57,5 12,2 17.5 | 35.1
1,90 242 574 12,1 17.5 | 347
1,95 240 | 572 12,0 175 | 345
2,00 240 | 57,1 12.0 17.5 | 343
=2 240 | 57.0 12.0 17.5 | 32.0

m’y
R m’
my
S
Ly |r|.'|.:|
'y
ﬁ
X
IF!
m, ==
I:Ll
'l_:l
m <P
I'.'f.:'
Pt
m, = ——
BH
pe,
ﬁ:-
i
w_ Fi
Eh'a
v=02

Beton-Kalender (1976)
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ANEXO 2: COEFICIENTES KC E KS

TABELAS PARA DETERMINAGAO DAS ARMADURAS DE FLEXAO [PAPALLARDO, 2005]

— bd? 8| &
kx=i kc— Md {Unidades: kN, cm) ks I DIAGRAMA _DE
d N DEFORMACOES
C20 | c-25 C=30 C=35 | C-40 C-45 | C-50 | cas0 | 4| E
002 | 519 45 346 296 259 2,1 208 | 00232
004 | 262 209 17.4 149 13,1 1.6 105 | 00234 —b —|
006 | 176 14,1 1,7 100 88 7.8 70 | 0023
008 | 133 | 106 89 76 | 66 | 59 53 | 00238 T @
010 | 107 84 7.1 6 5.4 4,8 43 | 00240
012 9.0 7.2 60 51 45 4,0 36 | 00242 2 d
014 | 78 | &2 52 45 | 39 | 3s 31 | 00244 l
016 69 55 46 39 34 3,1 27 | 00246 R
018 | 62 49 4.1 35 3.1 2,7 25 | 00248 7 104~
020 56 45 37 32 28 2.5 22 | 00250 Ma
022 51 41 34 29 24 2.3 21 00252 < As=ksg
024 47 38 32 27 24 2,1 19 0.0254 @)
0259 | 44 | 35 30 | 25 | 22 | 20 18| 00257 g
028 41 33 28 24 2.1 1.8 17 | 00259 =
030 39 31 26 22 19 1.7 16 | 00261 > ,_ AMg
032 | 37 30 25 21 18 1.6 15 | 00264 2 As=0,023- 55
034 35 28 23 20 18 1.6 14 | 00266 7 357
036 33 27 22 19 1.7 1.5 13 | 00269 =
038 32 26 21 18 1.6 1.4 13 | 00271 T
040 31 25 20 18 1.5 1.4 12 | 00274 3 dl ®
042 29 24 20 17 15 1.3 12 | 00276
044 28 23 19 14 1.4 1.3 11 00279 l
046 27 22 18 14 14 1,2 11 0,0282 -
048 27 2,1 18 15 13 1,2 11 00285 / 10~ 207°F
050 26 21 17 15 13 11 10 | 00288 TP T
052 25 20 7 14 1.2 11 10 | 0029 el JAMd
054 | 24 19 1.6 14 12 10 10 | 00293 R s | 5
056 24 1.9 1.6 14 12 11 09 | 00296
058 23 1.8 15 13 1.2 1.0 09 | 00299 357
040 23 1.8 15 13 1.1 1.0 09 | 00303 8 | AmDuwk Arm. Simples
0,62 22 1.8 15 13 1 1.0 09 | 00306 < od
TR TR 2 | M=k | |Mac=Md
064 | 22 17 14 12 11 1.0 09 | 00325 S
066 | 21 17 14 12 1 0.9 08 | 00359 W | AMg =Mg-Mc:
068 | 21 1.7 14 12 10 09 08 | 00397 B
070 | 20 1.6 14 12 10 0.9 08 | 00441 7 2077/=
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ANEXO 3: TABELAS E ABACOS

CONCRETO ARMADO - [PINHEIRO, 1993]

Tabela A-1
FLECHAS EM LAJES COM CARGA UNIFORME — VALORES DE «
Tipo de Laje
A £ - S
oty 7 :4 ,
i |1 2A 11| 2B 3 || 4A 148 5A 5B 6
TR, | Z ¥ )
1.00 4.76 3.26 3.26 2.46 2.25 235 1,84 1.84 1,49
1.05 5,26 3.68 3.48 2,72 2,60 2.35 2,08 1.96 1,63
1.10 5,74 4.11 3.70 2,96 2,97 245 2,31 2,08 1,77
1.15 5.20 4.35 3.80 3.18 3.35 2,53 2,54 2,18 1,90
1.20 6.64 5.00 4.00 3.40 3.74 2.61 2,77 2,28 2.02
1.25 7.08 5.4 4.26 3.61 4.14 2.68 3.00 237 2.14
1.30 7.49 5.88 4.43 3.80 4.56 2.74 3,22 246 2.24
1.35 7.90 6.32 4.58 3.99 5.01 2,77 342 2,53 2,34
1.40 8.20 6.74 4.73 4,15 5.41 2.80 3.62 2.01 241
1.45 8.67 7.15 4.87 4.31 5.83 2.85 3.80 2,67 249
1.50 9.03 7.55 3.01 4.46 6.25 2,80 3.98 2.73 2,56
1.55 939 7.95 5.00 4.61 6.66 2.01 4.14 2,78 2.62
1.60 971 8.32 5.18 4,73 7.06 2,02 4.30 2,82 2,68
1.65 10,04 8.08 3,22 4,86 7.40 2,92 4.45 283 2,73
1.70 10,34 0.03 5.26 4,97 7.84 2.93 4,59 2.84 2,77
175 10,62 9.36 5.36 5.06 8.21 2,93 4.71 2.86 2.81
1.80 10,91 0.69 5.46 5.16 8.58 2,04 4,84 2,88 2,85
1.85 11,16 10,00 5.53 5,25 8.93 204 4.96 2,20 2,88
1.90 11,41 10,29 3.60 5,33 9.25 2,95 5.07 292 2.90
1,95 11,65 10,58 5.68 5.4 9.58 2.95 3,17 2,94 2,93
2,00 11,89 10,87 3.76 5.49 9.90 2.96 5,28 2,96 2,96
o 15.63 15,63 6.50 .50 15,63 3.13 6,50 3.13 3.13
Valores extraidos de BARES e adaptada por PINHEIR.O (1994)
4
a, = upd,
12 EI
p = carga uniforme {x = menor vio {y = maior vio
E = maédulo elasticidade h = altura da laje
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Tabela 2.5a

FLECHAS EM LAJES COM CARGA UNIFORME - VALORES DE «

Tipo de Laje

F " "
el | |;I 2B Lﬁj : H
.r 4 : -

100 | 476 | 326 | 326 | 246 2,25

105 | 526 | 368 | 348 | 272 2,35

1,10 | 574 | 411 | 370 | 2.96 245

1,15 | 620 | 455 | 3,80 | 3.18 2,53 218 | 1,90
120 | 664 | 500 | 400 | 340 | 374 | 261 228 | 202
125 | 708 | 544 | 426 | 361 | 414 | 268 237 | 214
130 | 749 | 588 | 443 | 380 | 456 | 274 246 | 224
135 | 700 | 632 | 458 | 309 | 501 | 277 | 342 | 253 | 234
140 | 820 | 674 | 473 | 415 | 541 | 280 | 382 | 261 | 241
145 | 867 | 715 | 487 | 431 | 583 | 285 | 380 | 267 | 249
150 | 903 | 756 | 501 | 446 | 625 | 280 | 398 | 273 | 256
155 | 930 | 795 | 500 | 461 | 666 | 291 | 414 | 278 | 282
160 | 971 | 832 | 518 | 473 | 706 | 292 | 430 | 282 | 268
165 |1004 | 868 | 522 | 486 | 746 | 292 | 445 | 283 | 273
1,70 | 1034 | 903 | 526 | 497 | 784 | 293 | 450 | 284 | 277
1,75 |1062 | 936 | 536 | 506 | 821 | 293 | 471 | 286 | 281
1,80 | 1091 | 969 | 546 | 516 | 858 | 294 | 484 | 288 | 285
1,85 | 11,16 | 1000 | 553 | 525 | 893 | 294 | 496 | 280 | 288
1,90 | 1141|1029 | 560 | 533 | 925 | 295 | 507 | 292 | 290
195 | 1165|1058 | 568 | 541 | 958 | 295 | 517 | 294 | 293
200 | 11,80 | 1087 | 576 | 549 | 990 | 296 | 528 | 296 | 296
= |1563[1563| 650 | 650 [1563| 313 | 650 | 313 | 313

b = largura da secio

p = carga uniforme

“alores extraidos de BARES (1972) e adaptados por L.M. Pinheiro.

o

b p¢,

=300 12 E.I

fy = MENOT VA0

fy = maior vio

E: = midulo de elasticidade

| = momento de inércia




Tabela A-5

REACOES DE APOIO EM LAJES COM CARGA UNIFORME

Tipo
vy 7, vy 1 N
¢ | § ]
N R oA | o, 87 |y ‘.
— % I % ’ 3
Vy Vy Vy Vy vy Wy vy Wy
1,00 2,50 2,50 1,83 275 4.02 275 4,02 1,83 1,00
1,05 262 2,50 1,92 280 4.10 2 82 4,13 1,83 1,05
1,10 273 2,50 201 285 4.17 2 89 423 1,83 1,10
1,15 2,83 2,50 2,10 2 88 422 295 432 1,83 1,15
1,20 292 2,50 220 91 427 3,01 4.41 1,83 1,20
1,25 3,00 2,50 229 2.94 430 3,06 4.48 1,83 1,25
1,30 3,08 2,50 238 295 432 3,11 4,55 1,83 1,30
1,35 3,15 2,50 247 2.96 4.33 3,16 4,62 1,83 1,35
1,40 321 2,50 2,56 2.96 433 320 468 1,83 1,40
1,45 328 2,50 2 64 2,96 433 324 4,74 1,83 145
1,50 333 2,50 272 2.96 433 327 4,79 1,83 1,50
1,55 3,39 2,50 2 80 296 433 3,31 4,84 1,83 1,55
1,60 344 2,50 287 2,96 433 3,34 4. 89 1,83 1,60
1,65 348 2,50 293 2.96 4.33 3,37 4,93 1,83 1,65
1,70 3,53 2,50 299 2.96 4.33 3,40 4,97 1,83 1,70
1,75 3,57 2,50 3.05 2.96 4.33 342 5,01 1,83 1,75
1,80 361 2,50 3,10 2.96 433 345 5,03 1,83 1,80
1,85 363 2,50 3,15 2,96 433 347 5,09 1,83 1,85
1,90 3,68 2,50 3,20 2.96 433 3,50 5,12 1,83 1,90
1,95 372 2,50 325 2,96 433 3,52 5,15 1,83 1,95
2,00 3,75 2,50 3.29 2,96 4.33 3,54 5,18 1,83 2,00
=200 5,00 2,50 5,00 2,96 433 4 38 6,25 1,83 =200
Tabela elaborada por PINHEIRO (1994) conforme NBR 6118.
V=wv pl—:}‘ p = carga uniforme fx = menor vio

{*) os alivios foram considerados pela metade, prevendo a possibilidade de engastes parciais.
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Tabela A-6

REACOES DE APOIO EM LAJES COM CARGA UNIFORME

10

0
Y x ¥ X ¥y 'ﬁx
ok, 2 s, . £,
A=—= |, 1.6 | |*=7
€x 3 g i:-',r 44 F? 2 4B ? f:-_.r €y
2 Z
i X — - .
Vx Vix Vy vy Vi Vy Vs Vy
1,00 217 317 2,17 3.17 1.44 3,56 3.56 1.44 1,00
1.05 227 332 2,17 3.17 1,52 3,66 3.63 1.44 1.05
1,10 2.36 346 2,17 3.17 1,59 3,75 3.69 1.44 1,10
1.15 245 3.58 2,17 3.17 1,66 3,84 3.74 1.44 1,15
1.20 253 3.70 217 3.17 1,73 3,92 3.80 1.44 1.20
1.25 2.60 3.80 217 3.17 1,80 3,99 3.85 1.44 1.25
1.30 263 3.90 217 3.17 1,88 4 .06 3.89 1.44 1.30
1.35 273 3,99 2,17 3.17 1,95 412 303 1.44 1,35
1.40 278 408 2,17 3.17 2,02 417 3.97 1.44 1.40
1.45 2584 4.15 2,17 3.17 2.09 422 400 1.44 1.45
1.50) 2.89 423 217 3.17 217 425 404 144 1,50
1.55 203 429 217 3.17 224 428 407 144 1.55
1.60 298 436 217 3.17 231 430 410 144 1,60
1.65 3.02 442 217 3.17 238 432 4.13 144 1.65
1,70 3.06 4 48 2,17 3.17 245 433 4.15 1.44 1,70
1.75 3.09 453 2,17 3.17 2.53 433 4. 18 1.44 1,75
1,80 313 4.58 2,17 3,17 2,539 4,33 4,20 1,44 1,80
1,85 3.16 4.63 2,17 3,17 2.63 4,33 422 1,44 1,85
1,90 3.19 467 2,17 3.17 2,72 433 424 1,44 1.90
1,95 322 471 217 3.17 278 433 426 1,44 1,95
2,00 3.25 475 217 3.17 2,83 433 428 1.44 200
=2.00 438 625 2,17 3.17 5,00 433 5,00 1.44 =200
Tabela elaborada por PINHEIRO ( 1994) conforme NBR 6118,
V=v Pl p = carga uniforme f« = menor vao

{*) os alivios foram considerados pela metade, prevendo a possibilidade de engastes parciais.

222




Tabela A-7
REACOES DE APOIO EM LAJES COM CARGA UNIFORME
Tipo
o W b W 4,
i’"}._ / o ,/ % , / A , P:_.
hA=— =—
‘. 5AL |, 158F |, A6t 1| *
Z Z Z -7
PELEE S X FEEEES X PR x
Vy Vy Vy vy Vy Wy vy vy
1,00 1,71 2,50 3,03 3,03 1,71 2,50 2,50 2,50 1,00
1,05 1,79 2,63 3,08 3,12 1,71 2,50 262 2,50 1,05
1,10 1,88 275 3,11 321 1,71 2.50 273 2,50 1,10
1,15 1,96 2,88 3,14 3,29 1,71 2,50 2,83 2,50 1,15
1,20 2,05 3,00 3,16 3,36 1,71 2,50 292 2,50 1,20
1,25 2,13 3,13 3,17 342 1,71 2,50 3.00 2,50 1,25
1,30 222 3,25 3,17 348 1,71 2.50 3,08 2,50 1,30
1,35 2,30 3,36 3,17 3,54 1,71 2,50 3,15 2,50 1,35
1,40 237 347 3,17 3,59 1,71 2,50 321 2,50 1,40
1,45 2,44 3,57 3,17 3,64 1,71 2.50 328 2,50 1,45
1,50 2,50 3,66 3,17 3,69 1,71 2,50 3,33 2,50 1,50
1,55 2,56 3,75 3,17 3,73 1,71 2,50 3,39 2,50 1,55
1,60 261 3,83 3,17 3,77 1,71 2,50 344 2.50 1,60
1,65 2,67 3,90 3,17 3,81 1,71 2.50 348 2,50 1,65
1,70 2,72 3,98 3,17 3,84 1,71 2,50 3,53 2,50 1,70
1,75 2,76 4,04 3,17 3,87 1,71 2,50 3,57 2,50 1,75
1,80 2,80 4,11 3,17 3,90 1,71 2.50 36l 2,50 1,80
1,85 2,85 4,17 3,17 3,93 1,71 2,50 3,65 2,50 1,85
1,50 2,89 422 3,17 3,96 1,71 2,50 3,68 2,50 1,90
1,95 292 4,28 3,17 3,99 1,71 2,50 3,72 2,50 1,95
2.00 2,96 4,33 3,17 4,01 1,71 2.50 3,75 2,50 2,00
= 2.00 4,38 6,25 3,17 5,00 1,71 2,50 5,00 2,50 =200
Tabela elaborada por PINHEIRO ( 1994) conforme NBR 6118,
V=v % p = carga uniforme {x = menor vao
{*) os alivios foram considerados pela metade, prevendo a possibilidade de engastes parciais.
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ANEXO 4: SITUACAO DE PROJETO E DE CALCULO

PILARES MEDIANAMENTE ESBELTOS — SEGOES INTERMEDIARIAS

I
I
I
L_

Pilares intermediarios

r—-

Pilares de extremidade

L

L

Compressao centrada

y
"
|
|
Nl

o
I
I
I

X

eIX

Flex&o normal composta

Flex&o normal composta

Flex&o normal composta

SITUAGAO DE PROJETO SITUAGOES DE CALCULO - Segdes intermediarias
Y y Y
— 8 N
I I &y d
I I —
I N d I X N d eay X
—|—Il—|— —_—T ~—

Flex&o normal composta

y
s— —o N
ezy //I d
— 1 /|
i
ea\" / I X
/ i

I___
I

I
I
I
L

Pilares de canto

Flex&o obli

I

qua composta

o |1

Flexéo obligua composta

# N
e, TN

Flex&o obliqua composta

ALVA, G.M.S.; DEBS, A.L.H.C.; GIONGO, J.S. Concreto armado: projeto de pilares de acordo com a NBR

6118:2003
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PILARES CURTOS — SECOES INTERMEDIARIAS

ALVA, G.M.S.; DEBS, A.L.H.C.; GIONGO, J.S. Concreto armado: projeto de pilares de acordo com a NBR
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SITUAGAO DE PROJETO

SITUAGOES DE CALCULO - Secdes intermediarias
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£ — .
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o | |
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© | €x | Cx ©ax Cix
o | I
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Flexdo obliqua composta Flex&o cbligua composta Flexdo obliqua composta
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ANEXO 6: DIMENSIONAMENTO A FLEXAO OBLIQUA

ABACOS PARA FLEXAO OBLIQUA [PINHEIRO, 1994]

Ng

v o= s — ‘i;d; CA-58 A
M, = Mg dj, = 08.158 h,
Ae fea by i § d. = 0.158 h,
By = T‘%"—h‘ My Y Ry, /R, = 3/8
Y 5 Re /A, = 3/8
A, f
® ot A =k
8.5
P =082 //'/4_ PV =0.0
0.4 / //\ ne
v // ,/‘\\‘\ AN
2.3 //// ; <] < \\\
£H7Z SONNN
9.2 ///// /2 e o \\\ N
////// / //}'\q A AN \\
LA 7% RN INNNES
A —~\ X\ AN
el LA LLL q MIRAYTRARAN
:\E\\\\ AN M NN ;L
MANNNNNN e 16 //////////
ANNANNEN N2 L4
2.2 \\\\\\\ Q\ éél/ /'/ “//
AN A Y
2.3 \ ‘&\\\‘\\‘;“F ’é////l//sf
AN g7 274
2.4 \\\\ \\_//,// /
\& \////
asl V= 0.4 = g D = 0.6
2.4 8.3 8.2 2.1 8.0 8.1 8.2 8.3 8.4
ABACO 34 A
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v o= o ‘:;d; CA-S8 R
M, = " dy = 8.158 h,
A fea by . G d. = 8.158 h,,
B, . —Ma - u B Ag, /R, = 3/8
A fea hy R /FI'. 3/8
W = P fya o o .
Ae fea - Re = hyhy
a.s
V=10 V= 0.8
. > »
g% SN
8.3 [// oW \\:\\
%] N
0.2 /// 1‘(/ o %\\ N
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0.1 //// ’ \\\ ¥ N \\\\
A1/ K/ = i 0 NNVNNNNN \\\\
I.II_L [ o \\\ \ \
N \,\\\ VB
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ABACO 34 B

230



ANEXO 7: RESULTADOS PARA LAJES - ROBOT

Lajes representativas L8 e L13

= 2 D1y
a 0o 010
240 » 490
20
R 750
. Tel Fax Concreto - C30_Felipe =225 m32 Cobertura
4 . i . ) superior = 3.5 cm
EK& Nivel  Level 0,00 Elemento: Plate3..4 Gabarito = 22.5 m2 fundo = 3.5em
: Tema:  |ajes 01 Desenho: GABARITO DA LAJE Escala - 150 [ D= 140518 | Fagins 114
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2 1zes
=405
e=20

. 5
‘ |
13@3 /SN S
1=205 3 |
e=2 T
.
- t
=2 bl
[=] + I e R S e L S B 3|‘=5..%§
2] [ =
+* e=20
-
.
-
-
+
-
i ! LL.
5 )ik
=2
e=20
240 490
20
P 7 750

Tel.

Nivel Level £-0,00 Elemento: Plate3...4

Tema:  lajes 01

Desenho: ARMADURA INFERIOR DA LAJE

Concrato - C30_Fefipe = 2.25 m3

Aco BS00C = 181 kg

Cobertura
superior = 3.5 cm
fundo = 3.5 cm

Escala : 1/50 | Data : 1 Fagina 24
D
==20
. . 1 -
- 14 -
1308 T o ]
=295 3 1
e=20 T T
. .
= )i | 1 2508
= . D R T S 3 )iezee
o1 i | + e=20
. | +
. | +
* #
. | .
. 1 +
. =2 %
-, 15@8
1 =536
e=20
240 430
20
Gy 750
Tel Fax Cobertura

Nivel  Level £-0,00
lajes 01

Elemento: Plate3...4

Tema:

Desenho: ARMADURA SUPERIOR DA LAJE

Concreto - C30_Fefipe =2.25 m3

Ago B500C = 181 kg

superior = 2.5 cm
fundo = 3.5 em

Escala : 1/50 | Data : 14/05M8

Papins 34
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Pos. Armadura Cddigo| Formato Ago

1| 1508 =535 0a 5 B500C

2 | 1508 =425 0a I 432 . B500C

3 ) | T6e8 =285 0a = B500C

4 | 1528 =284 0 2. . B500C

5| 1508 [=245 0a 245 B500C

Tel Fax Conereto : C30_Felipe = 225 m3 Cobertura

Nivel  Level +-0,00 Elemento: Plate3..4 Aco BS0OC = 181 kg e
Tema: lajes 01 Desenho: LEVANTAMENTO DE QUANTIDADE DE ARMADURA [ o= 20ae Paginz 414

233






ANEXO 8: RESULTADOS PARA VIGAS - ROBOT

Viga continua V1

Classe de exposicic : X0

Digmatro max. do agregade : 20mm  Classe de estrutura : 54

Concreto : C20 = 0.583 m3

Fos. Armadura  Codigs Formato  Aco
oo . 1) He| op
k=1 o . ¥ | 4
' oz Lo A oo 5 2) 306 e 3| Lk
188 pa—(4)5] la— I
T T 3) e =541 | 00 [ ==
ST TTITTTITT IO o | oo| e
i) it :
Vi3 388 P1 V2
By bt i 2 T R AR R AR,
718 i3
20 600 20
26510, A-A 2610 B-B
=3 4 o =413 4 .
;3-&2345 17 ﬂ :R i’ilg? 27 ﬂ :P:'
e I | 4 L | 4
3456 2015 4
=131 2 A iser 3 A
Tel Fax

Structure v04

Nimero 1

Beam2...111 : P1

Gabarito = £.24 m2

Cobertura inferior § em
Cobertura lateral 5 cm

Cobertura supernior 5 em

Secao 20x55

Densidade (peso unitiric) = 4

Didmetro médio = 3.58mm

0. B dglred® vista 1/50
Escala da segao 1/50

Pégina 1/4
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Fos. Armadura  Codigd Formato  Aco
2 R 5 g 2) 1006 k1| 3| Lk
' ¢l © iz 2015 5)[o  welio0| =
5 m—A 8 )i |"'-_ 6 Jizagz | T = .
! e P RS e 6) ==t | 00|
NI RNAERER (Ghae s 00|
| 8) w0 42| 00| 2=
2818 1 L1
V217 )iceaz P2 V3
=3 E
i (1425,
gx13
20 440 20
=
2B15 cc 2810 D-D
aze, D 2z 80 o
226 3 mo—f s
218520 218520
=y A =Ty £
Tel Fax
Classe de exposicie - X0 Digmetro mdx. do sgrepado : 20mm  Classe de estrutura © 54 Concreto : C30 = 0.506 m3
. Gsbarito = 5.94 mZ Cobertura inferior 5 cm Cobertura superior 5 cm
Beamz---1 1 1 . P2 Nimera 1 Cobertura lateral & cm
~ Densidade (peso unitiric) = 4. Beaalads vista 1/50 - '
I StrUCture VU4 segao 20!55 Didmetre médio = 10.7mm Escala da segio 1/50 Paglna 2'14
Pos. Armadura  Codigd Formato  Ago
= o 8 2 ) 196 =13 31. h
. .E 2o10 -F .: -st 5 )| 2016 I=42.3| 00 |—s=
fa—p X fa—( 5 &
= T 7) 016 = —ka43 | 00| ==
LTI G e| w) =
val7 B P37 128 V4
1225 }
8x13
20, 440 =20
E-E - F-F
. a2 8
@] s me—f] s
2616, 20 2015 20
=45 1 A =48 T £
Tel Fax

Classe de exposigio : X0

Didmetro max. do agregado : 20mm

Classe de estrutura : 54

Concreto : C30 = 0.506 m3

Structure v04

Beam2...111 : P3
Secao 20x55

Nimero 1

Gabarito = 5.84 mZ

Cobertura inferior 5§ cm

Cobertura lateral § em

Cobertura superior § em

Densidade (peso unitiric) =
Didmetre medio = 10.6mm

3. agfara® vista 1/50

Escala da seglo 1/50

Pégina 3/4
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= & &
BNy LR =g
NI T TOTTS
\Z1 :_5_.:%:%],‘? P4 \
S H
t =
-
20 . 600
G-G N H-H
. 20y
mo—f] g o v

2018
=41 3

A

2018
=541 3

A

Pos.  Ammadura  Codigd Formato  Aco
(1)@ =ee| 00| e @

" ) i =

2) ue =] L

(3) we==Fst1| 00| == %
Celapn o3| 00| e

55

Tel Fax

Classe de exposicio - X0

Difmetro max. do agregado : 20mm  Classe de estrutura : 54

Concreto : C30 = 0.602 m3

Structure v04

Beam2...111: P4
Secao 20x55

Nimeno 1

Gabarito = £.24 m2

Caobertura inferior 5 e Cobentura superior 5 cm
Cobertura lateral § cm

Diensidade (peso unitdric) = 4

2. Exaglard® vista 1750

Didmetro médio = 3.58mm

Pégina 4/4

E=cala da seqdo 1150
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Armadura:

2.6.1

P1: Vao de 0,20 até 6,20 (m)
Armadura longitudinal:

fundo ()

2§16 =541 de

montagem (superior) ()

2§10 1=414 de

apoio ()

2§12 1=159 de
Armadura transversal:

principal ()

estribos 3 6

2.6.2

0,04
0,82

0,04

1=1,31

até 529
até 4,96

até 1,53

&= 120,08 + 7%0,18 + 14°0,25 + 90,13 (m)

pinos 3 46

=131

&= 120,08 + 7%0,18 + 14°0,25 + 90,13 (m)

até 11,19
até 10,04

até 847
até 12,47

P2 : Vao de 6,40 até 10,80 (m)

Armadura longitudinal:
« fundo ()

2 16 1=648 de 471
« montagem (superior) ()

2 40 |=242 de 782
= apoio

2§16 1=428  de 419

2 ¢12 1=313 de 933
Armadura transversal:
= principal ()

estribos 19 §6 =131

2.6.3

&= 10,03 + 520,18 + 130,25 (m)

pinos 19 §6 =131
&= 1%0,03 + 50,18 + 13°0,25 (m)

P3 : Vao de 11,00 até 15,40 (m)
Armadura longitudinal:

fundo ()

2 $16  1=648 de

montagem (superior) ()

2§10 1=242 de

apoio ()

2§16  1=428 de
Armadura transversal:

principal ()

estribos 19 §6

2.6.4

10,61
1,76

13,33

1=1,31

&= 12%0,25 + 750,18 (m)

pinos 19 §6

1=1,31

&= 12%0,25 + 750,18 (m)

até 17,09
até 14,18

até 17,61

até 21,76
até 20,98

até 21,76

P4 : Vao de 15,60 até 21,60 (m)

Armadura longitudinal:
«  fundo ()

2 $16  1=541 de 16,51
» montagem (superior) ()

2§10 1=414 de 1684
= apoio

2§12 1=189 de 2027
Armadura transversal:
= principal ()

estribos 3 6 =13

&= 12%0,13 + 14%0,25 + 5%0,18 (m)

pinos 3 6 =13
e = 120,13 + 14*0,25 + 5%0,18 (m)

Levantamento de materiais:

¢ Volume de concreto =240 (m3)

« Gabarito =28.36 (m2)
o Aco
* Peso total =158.9
Densidade

L]
o Didmetro médio
L]

4 (kG)
= 66,28 (kG/m3)

=95 (mm)
Levantamento de acordo com os didmetros:

Didgmetro Comprimento

(mm)  (m)
6 1.3
10 242
10 414
12 1.69
12 313
16 428
16 5.41
16 6.48

(kG)
0.29
1.49
255
1.50
278
6.76
8.55
10,23

Peso  Mimero
Ny (kG)
100 29,06

4 5,96
4 10,20
4 6.01
2 5,56
4 27,03
4 34.19
4 40,92

Peso total



ANEXO 9: RESULTADOS PARA PILARES - ROBOT

Pilar de Extremidade P2

ax12

—t—t
|||1|

T
1

1=
T T
I T

11x20

=

i g
a1 gl
= .

0
0
(4]
A-A
1008
2 ) Fa
" e=2
8@ 4| o
=311 )
.20.!.
&

Pos. Amadura  Cédigo Formato  Aco

1| B0 =311 00 Grade 30}

42
w Grade 30§

2 .1926 J=61 [=31 b

Tel Fax

Classe de exposicio - X0

Dimetro max do agregado - 20mm  Classe de estruturs © 54

Concreto - C230 = 0.104 m3

Ao Grade 300 =153 kg
Ao Grade 300 = 2.57 kg

r-_K Structure v04

HNimero 1

Column232
Secao 20x20

Gabarito = 2.08 m2

Cobertura 4 em

Densidade (peso unitdria) =

7 Etkglord® vista 1/25

Pégina 111

Escala da segdo 1725
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PLANTA DE FORMA (CAD/TQS)

ANEXO 10

Andar tipo e cobertura
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RESULTADOS PARA PILARES (CAD/TQS)

CASOS DE CARGA CRITICOS A NIVEL DA FUNDACAO

ANEXO0 11
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ANEXO 12: RESULTADOS PARA VIGAS (CAD/TQS)
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ANEXO 13: MEMORIAL DE CALCULO - VIGAS

Viga V10 e V16

e Sec3o: 20x55 cm?
e 5=11,4kN/m
e (Quantidade de tramos: 1

e Somatdria das reacdes laterais das lajes: 8,0 + 6,9 = 14,9 kN/m

26.30 KN/m

VLLLTLL DL LD LU DL DL

7
&

822

657
B5.7

657

26.30 KMN/m

TP TR LU DT DR T DEL T DT

65.7 KN
| &%
I

65.7 KN

5.00m

Esquema estatico: V10 e V16 - MF e FC [FTOOL]

O momento de extremidade ocorre quando se tem viga apoiada sobre pilar. Uma vez que hd viga apoiada
sobre viga, ndo ha rsup, nem rinf. E, portanto, o coeficiente que multiplica o momento de encastramento

perfeito é nulo.

253



e FCde servico no tramo 1: 65,7 kN < 96,4 kN.

Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.

MF no tramo 1: 82,2 kN.m

Md =82,2-1,40 = 115,1 kN.m

20 - 502 434
T 1510
Ks = 0,0248
11510
® ® ® As = 0,0248- —— = 5,71 cm?
50

As adotado = 3@16mm = 6cm?

Espacamento horizontal = 4,6 cm

Viga V13

e Secdo: 20x65 cm?
e 5=11,6 kN/m
e (Quantidade de tramos: 1

e Somatdria das reagdes laterais das lajes: 10,3 + 10,3 = 20,6 kN/m

32.20 kN/m

LLTDULTLCT DL LS DLLLDDLDLD DD D T

T 121.8

886

88.6 kN

3220 kN/m

PHTLLE TS L TR T DL T LT

»

88.6 kN
@ 788.8 KN

a7}

5.50m

Esquema estatico: V13 - MF e FC [FTOOL]
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e FCde servico no tramo 1: 88,6 < 115,7 kN.

Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.

Observa-se que um dos apoios desta viga é um pilar. Portanto, deve-se proceder pelo calculo do momento

de ligacdo, como segue:

b- h3 20 - 203

e 12 12 _ 3
rsup = rinf = Ipilar = 315~ 84,7 cm
2 2
b- h3 20 - 653
. 12 12 3
= = = 832,2
rviga L tramo extremo 550 cm
p-1* 322-55?
Meng = 1 = 17 =81,2kN.m
rinf + rsu
Mlig = Meng -— ! P .
rinf + rsup + rviga
. 84,7 + 84,7
Mlig = 80,16 -

84,7 + 84,7 + 832,2

Mlig =81,2- 0,169 = 13,7 kN.m

Portanto, na vinculagdo entre as vigas V13 e V1, onde existe um pilar de suporte de ambas, deve ser

dimensionada a armadura negativa de flexdo da viga para o momento de ligacdo de valor 13,7 kN.m.

O apoio extremo oposto da viga nao possui rigidez proveniente de pilares e, portanto, ndo se contempla

o calculo do momento de ligagdo.
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e MF+notramo1:121,8kN.m > Md=121,8- 1,40 = 170,52 kN.m

oo 200 60°
©= 7052 "

Ks = 0,0248

17052
As = 10,0248 - o0 - 7,04 cm?

As adotado = 4@ 16mm = 8cm?

Espacamento horizontal = 2,50 cm

e MF-notramo1:13,7kN.m = Md=13,7-1,40=19,2 kN.m

® ® Observa-se que o momento de cdlculo para a armadura tragao na fibra superior

no encontro com apoio no pilar P3 é muito menor que o momento minimo de
calculo definido na subsegdo 5.2.

Portanto, adota-se a armadura minima:

As adotado = As, min = 2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

Viga V4

e Secdo: 20x65 cm?

e 5=11,6kN/m

e Quantidade de tramos: 5

e Reacdo lateral da laje no tramo 1 e no tramo 5: 7,4 + 7,5 = 14,9 kN/m
e Reacdo lateral da laje no tramo 2 e no tramo 4: 3,9 + 3,1 = 7,0 kN/m

e Reacdo lateral da laje no tramo 3: 3,9 kN/m

Ha de se atentar para o tramo 3 que ha uma carga concentrada advinda da viga V13. Para haver
conformidade com os demais calculos, deve-se proceder pela compatibilizagdo desta carga em uma carga

uniformemente distribuida.
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15,5-3,20 + 88,6

Pmédio = 3.20 = 43,2kN/m
90.5 an s
43.20 kMN/m
26.50 kN/m 18,60 18,607k 26.50 kN/m
I mmmmmm e M R N R B e
43.0
861 851
ag.7
676 691
53.6
26.50 kN/m MW £9.20 Kiiim 18.60 kN/m _50 kN/m
e e U R B RN AR U N R R
-2.
-53.6
-F91 -67.6
967
6.20m 3.00m 320m 3.00m 6.20m
460 m 4.60m

Esquema estatico: V4 - MF e FC [FTOOL]

Para os 5 tramos: Vk < 115,7 kN - Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.

Devido a simetria da pe¢a, os momentos extremos a esquerda e a direita sdo iguais. Estes devem sobrepor

os apoios extremos de modo que seja necessario armadura negativa para flexao da viga.

b- k3 20 - 653
) 12 12 3
= = = 738,2
rviga L tramo extremo 620 cm
p- 12 26,1 - 6,202
Meng = 1 = 17 =849 kN.m
84,7 + 84,7

Mlig,esq = Mlig,dir = 84,9 -

84,7 + 84,7 + 738,2

Mlig,esq = Mlig,dir = 84,9 - 0,187 = 15,8 kN.m
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e MF+nostramos1e5:86,1kN.m > Md=86,1-1,40=120,54 kN.m

Ko — 20 - 602_597
= 12054
Ks = 0,0244
12054 ,
As =0,0244:- ————=490cm
60
* e o As adotado = 3@ 16mm = 6,0 cm?

Espacamento horizontal = 4,60 cm

e MF+notramo3:42,0kN.m > Md=42,0-1,40 = 58,8 kN.m

ko= 060" oo
©= 5880 "~
Ks = 0,0244

5880
As = 0,0236- 0 - 2,31 cm?

® 9 As adotado = As, min =2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

Para os tramos 2 e 4, observa-se que ndo hd momento positivo. Entretanto, de forma conservativa, sera
adotada a armadura minima conforme exposto a cima. Trata-se de 2¢12,5mm. Mesma adog¢3do de projeto
para o tramo 3.

e MF- de ligacdo nos pilares extremos e MF- nos apoios P8 e P9:

Observa-se que o momento de cdlculo para a armadura tracdo na fibra
g g superior nos apoios extremos e nos apoios P8 e P9 é muito menor que o
momento minimo de calculo definido na subsecdo 5.2.

Portanto, adota-se a armadura minima:

As adotado = As, min = 2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

258



e MF- nos apoios P7 e P10: 90,5 kN.m > Md=90,5-1,40 = 126,70 kN.m

o o o ke= 2000 o
= 12670
Ks = 0,0244
12670 ,
As =0,0244- ——=52cm
60
As adotado = 3g16mm = 6,0 cm?

Espacamento horizontal = 4,6cm

Vigas V5 e V6

e Secdo: 20x55 cm?

e 5=11,4kN/m

e Quantidade de tramos: 3

e Reacdo lateral da laje no tramo 1: 7,5 + 5,8 = 13,3 kN/m
e Reacdo lateral da laje no tramo 2: 7,5+ 4,6 = 12,1 kN/m

e Reacdo lateral da laje no tramo 3: 5,5+ 5,6 = 11,1 kN/m

pragio - 2477310 42353104657 .
meato = 3,10 + 3,10 = 347 kN/m
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1206

34.70 kKN/m
22.50 KN/m

A ey ns s mnnpny!

\

T T TTFRIIT T T e e
6.20 m . 3.00m ——————=|

Esquema estatico: V5 e V6 - MF e FC [FTOOL]
e FCdeservico notramo 1: 127,0kN - Vsd =127-1,40=177,8 kN
Verifica-se no tramo 1 a condigdo Vsd > Vc0. Interpolando Vc:
Ve = 0,213 (495—-177,8) = 67,6 kN

Asw — 177,8—67,6_44 )
N 050 ~50 ¥ cm®/m

200 - 0,315
e S —
4,4

Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 12,5 cm.

e FCde servigo no tramo 2: 74,0 < 96,4 kN.

Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.

Observa-se que a pega ndo é simétrica. Portanto, os momentos de ligacdo a esquerda e a direita devem
ser calculados separadamente, visto que contemplam pardmetros distintos. A viga deve dispor de

armadura negativa para os seguintes momentos de servigo:
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b -h3 20 - 553
. 12 12 3
, = = = 447,2
rviga,esq L tramo extremo 620 cm

p- 12 347620

12 12 =111,2kN.m

Meng,esq =

rinf + rsup
rinf + rsup + rviga

Mlig,esq = Meng, esq -

84,7 + 84,7
84,7 + 84,7 + 447,2

Mlig,esq = 111,2 -

Mlig,esq = 111,2 - 0,275 = 30,6 kN.m

b-h3 20- 553
] . 12 12 3
L dir = = = 924,31
rvga, ar L tramo extremo 300 cm
Meng,dir = 21 = 225 300°_ oy
eng,dir = 7 - 17 =16, .m
rinf + rsup

Mlig,dir =M dir -
‘g, eng, air rinf + rsup + rviga

84,7 + 84,7

Miig, dir = 16,9 g0 84,7 + 92431

Mlig,dir = 16,9 - 0,155 = 2,6 kN.m

Constata-se que o momento de liga¢do a esquerda é sensivelmente maior que o momento de ligagdo a

direita. Isto se deve primordialmente a diferenca entre os vaos dos tramos. Vé-se que o momento de
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encastramento perfeito contempla esta distancia elevada ao quadrado, enquanto o carregamento do

tramo permanece com expoente 1,0.

Os momentos de ligacdo devem ser superpostos ao diagrama de momento fletor de modo a exigir

armadura a flexao nas ligacdes com os pilares extremos. Para ambos os casos, deve ser comparado o

momento minimo de calculo de modo a satisfazer a exigéncia de armadura minima constante na Tabela

4.12: Taxas minimas de armadura de flexdo.

e MF+notramo1:111,9kN.m > Md=111,9-1,40 = 156,66 kN.m

e MF+ no tramo 2:

ol 200507
= 15666
Ks = 0,0257
15666 ,
As = 0,0257 - o =80cm

As adotado = 4@ 16mm = 8,0 cm?

Espacamento horizontal = 2,50 cm

Observa-se que ndo ha momento positivo. Entretanto, de forma conservativa,

sera adotada a armadura minima. Trata-se de 2¢12,5mm.
Conforme momento minimo de calculo definido na subseg¢do 5.2.
As adotado = As, min = 2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

e MF- de ligacdo nos pilares extremos:

262

Observa-se que o momento de cdlculo para a armadura tragdo na fibra superior
nos apoios extremos é muito menor que o momento minimo de calculo

definido na subsegdo 5.2.
Portanto, adota-se a armadura minima:
As adotado = As, min = 2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm



e MF- no apoio P13: 120,6 kN.m => Md =120,6 - 1,40 = 168,84 kN.m

— ke = 20500 DOMINIO 3
® o o €= Teges 2701 ]
L L L

Ks = 0,0259

16884
As = 0,0259 - o0 - 8,74 cm®

As adotado = 3g16mm + 3 $12,5mm = (3x2+3x1,25)cm? = 9,75cm?

Espacamento horizontal para primeira fileira = 4,6 cm
Espacamento horizontal para primeira fileira = 5,125 cm

Espacamento vertical =2,0 cm

Vigas V7 e V8

e Seco: 20x55 cm?

e 5>=11,4kN/m

e Quantidade de tramos: 3

e Reacdo lateral da laje no tramo 1: 3,3 kN/m
e Reacdo lateral da laje no tramo 2: 2,6 kN/m

e Reacdo lateral da laje no tramo 3: 3,2 kN/m

pagio _ 147°3104140°310 4657
meato = 3,10 + 3,10 = 250 kN/m
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86.3
25.00 KN/m

T T AT oo s
AN

2] o 2] Zy
=————310m 3.10m 300 m ———==
63.6

50.7
2500 kN/m wfm
LT LU DL L T T
I
1l dl Zy
-9:4

Esquema estatico: V7 e V8 - MF e FC [FTOOL]

Para os 2 tramos: Vk < 96,4 kN - Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.

Observa-se que a pega ndo é simétrica. Portanto, os momentos de ligacdo a esquerda e a direita devem
ser calculados separadamente, visto que contemplam pardmetros distintos. A viga deve dispor de

armadura negativa para os seguintes momentos de servigo:

b -h3 20 - 553
, 12 12 3
, = = = 4472
rviga. esq L tramo extremo 620 cm

p- 1> 250 6,20°
12 12

Meng, esq = = 80,1 kN.m

rinf + rsup
rinf + rsup + rviga

Mlig,esq = Meng, esq -
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84,7 + 84,7
84,7 + 84,7 + 447,2

Mlig,esq = 80,1 -

Mlig,esq = 80,1 - 0,275 = 22,0 kN.m

b- h3 20 - 553
. . 12 12 3
dir = = = 924,31
rviga, e L tramo extremo 300 amn
Meng,dir = B0 = 186 30004y oy
eng, dir = ——— = 1 =11, .m
rinf + rsup

Mlig, dir = Meng, dir - — .
g eng, ar rinf + rsup + rviga

84,7 + 84,7
84,7 + 84,7 + 924,31

Mlig, dir = 11,0 -

Mlig,dir = 11,0 - 0,155 =1,7kN.m

Os momentos de ligagdo devem ser superpostos ao diagrama de momento fletor de modo a exigir

armadura a flexdo nas ligagdes com os pilares extremos.
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e MF+notramo1:80,8kN.m > Md=80,8-1,40=113,12 kN.m

o 200500
©T 11312 "
Ks = 00248
11312 ,
As = 0,0248 T =56cm
e o o

As adotado = 3@ 16mm = 6,0 cm?

Espacamento horizontal = 4,60 cm

e MF+ no tramo 2:

Observa-se que ndo hd momento positivo. Entretanto, de forma conservativa,

serd adotada a armadura minima. Trata-se de 2¢12,5mm.
Conforme momento minimo de calculo definido na subsecdo 5.2:

As adotado = As, min =2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

e MF- de ligacdo nos pilares extremos:

Observa-se que o momento de cdlculo para a armadura tracdo na fibra superior
[ [ ]

nos apoios extremos é muito menor que o momento minimo de calculo definido
na subsegao 5.2.

As adotado = As, min = 2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm
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e MF-no apoio P13: 86,3 kN.m => Md =86,3-1,40 = 120,82 kN.m

Vigas V9 e V17

e Secdo: 20x55 cm?
e 5=11,4kN/m

e (Quantidade de tramos: 4

o 200500
= 082 "

Ks = 0,0248

12082

As = 0,0248 - o0 - 5,99 cm?

As adotado = 3g16mm = 6,0 cm?

Espacamento horizontal = 4,60cm

e Reacdo lateral da laje no tramo 1: 3,8 kN/m

Reacdo lateral da laje no tramo 2: 2,4 kN/m
Reacdo lateral da laje no tramo 3: 2,6 kN/m

Reacdo lateral da laje no tramo 4: 4,6 kN/m

15,2-3,50 + 13,8+ 2,00 + 88,0

Pmédio =

3,50+ 2,00

= 30,7 kN/m
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30.70 kN/m

LLLLLTLLLLTLL LD LA m‘fﬂx@uufw?fuuuu

Z Z Z 88 Z
E 707 % E E
70.0
2070 K % = 16.00 KN/
0 KN/ : m
TN s
THIT
A
989
3.50m 2.00m 250m 500m

Esquema estatico: V9 e V17 - MF e FC [FTOOL]

Para os 3 tramos: Vk< 96,4 kN - Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.

Observa-se que a pega ndo é simétrica. Portanto, os momentos de liga¢do a esquerda e a direita devem
ser calculados separadamente, visto que contemplam parametros distintos. A viga deve dispor de

armadura negativa para os seguintes momentos de servigo:

b-h3 20 - 553
, 12 12 3
, = = = 504,2
rviga esq L tramo extremo 550 cm

p-12 307550

12 12 =774kN.m

Meng,esq =

rinf + rsup
rinf + rsup + rviga

Mlig,esq = Meng, esq -

84,7 + 84,7

Mlig,esq = 77,4 - 84,7 + 84,7 + 504,2
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Mlig,esq =77,4 - 0,251 =19,5kN.m

b-h? 20 - 553
, . 12 12 3
,dir = = = 554,6
T T = amo extremo 500 o
) p-1> 16,0 - 5007
Meng, dir = 7 - 17 =33,3kN.m
rinf + rsup

Mlig, dir = Meng, dir - — .
g eng, ar rinf + rsup + rviga

84,7 + 84,7

Mlig,dir = 33,3 - o 847 + 554.6

Mlig,dir = 33,3 - 0,234 =7,8kN.m

Os momentos de ligagdo devem ser superpostos ao diagrama de momento fletor de modo a exigir

armadura a flexdo nas ligagdes com os pilares extremos.

e MF+notramo1:79,7kN.m = Md=79,7-1,40=111,58 kN.m

o 20 502_448
©T 1158 _ *©
Ks = 0,0248
11158
As = 0,0248 ' T = 5,53 sz
e o ®

As adotado = 30 16mm = 6,0 cm?

Espagcamento horizontal = 4,60 cm
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e MF+ nostramo 2 e 3:

Observa-se que ndo ha momento positivo no tramo 2 e que o momento

existente no tramo 3 é inferior ao momento minimo de calculo. Para ambos os
casos, de forma conservativa, sera adotada a armadura minima. Trata-se de

2¢12,5mm.

® ® Conforme momento minimo de célculo definido na subsec¢do 5.2:

As adotado = As, min =2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

e MF- de ligacdo nos pilares extremos e no apoio P12:

Observa-se que o momento de calculo para a armadura tragdo na fibra superior
® [ ]
nos apoios extremos e no apoio P12 é muito menor que o momento minimo

de célculo definido na subsec¢do 5.2:

Portanto, adota-se a armadura minima:

As adotado = As, min = 2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

e MF-no apoio P6: 79,5 kN.m - Md=79,5-1,40=111,30 kN.m

- 20 - 50?2
[ ] ® ® =~ _
Ke= 1130 =*°
Ks = 0,0248
11130
As = 0,0248 - ——— = 5,52 cm?
50
As adotado = 3¢16mm = 6,0 cm?

Espacamento horizontal = 4,60cm
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Vigas V11 e V15

Secdo: 20x55 cm?

S =11,4 kN/m

Reacdo lateral da laje no tramo 1,esq da carga concentrada: 6,5 + 10,3 = 16,8 kN/m
Reacdo lateral da laje no tramo 1,dir da carga concentrada: 4,2 + 10,3 = 14,5 kN/m
Reacdo lateral da laje no tramo 2: 4,4 + 4,7 =9,1 kN/m

Reacdo lateral da laje no tramo 3: 6,9 + 7,9 = 14,8 kN/m

pogi _ 2821350 4259:2004880
meato = 3,50 + 2,00 = 43,4 kN/m

111.4

43.40 kN/m

FITTTITTTTITTTTTT LA m&@uuzﬁﬁ?uuuu

193.2 kN
714 kN
57.2 kN

99.1

738

b
el
e

99.1 kN
flII

2
o /S 193.2 kN

3.590m 200m 250m 5.00m

Esquema estatico: V11 e V15 - MF e FC [FTOOL]
FC de servigo no tramo 1: 139,6 kN = Vsd = 139,6 - 1,4 = 195,44 kN
Verifica-se no tramo 1 a condigdo Vsd > Vc0. Interpolando Vc:

Ve = 0,213 (495 —195,4) = 63,8 kN

oy 19544638
W= 950 50 /M
200 - 0,315
e <———
5,3

Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 10 cm.

Para os demais tramos: Vk < 96,4 kN = Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.
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Observa-se que a pega ndo é simétrica. Portanto, os momentos de ligacdo a esquerda e a direita devem

ser calculados separadamente, visto que contemplam parametros distintos. A viga deve dispor de

armadura negativa para os seguintes momentos de servigo:

b-h3 20 - 553
. 12 12 3
, = = = 504,2
rviga esq L tramo extremo 550 cm
p-1* 434 - 5,502
Meng, esq = o - 1 =109,4 kN.m

rinf + rsup

Mli =M .
'9.¢59 eng.esq rinf + rsup + rviga

84,7 + 84,7

Mlig esq = 1094 - o 7 5042

Mlig,esq = 109,4 - 0,251 = 27,5kN.m

b-h3 20- 553
. . 12 12 3
Jdir = = = 5546
rviga atr L tramo extremo 500 cm

p-1? 2625007

Meng, dir = 1 1

= 54,6 kN.m

rinf + rsup

Mlig, di
‘g rinf + rsup + rviga

Meng, dir -

84,7 + 84,7

Mlig,dir = 546 o e 5546

Mlig,dir = 54,6 - 0,234 = 12,8 kN.m

Os momentos de ligacdo devem ser superpostos ao diagrama de momento fletor de modo a exigir

armadura a flexdo nas ligagdes com os pilares extremos.

e MF+notramo1:113,1kN.m - Md=113,1-1,40=158,34 kN.m

Ko — 20 - 502_316
€T 15834
Ks = 0,0257
15834 ,
As = 0,0257 - o =8,2cm
@ ® ®
® ® ® As adotado = 3@16mm + 3010mm = (3x2+3x0,8)cm? = 8,4cm?

Espacamento horizontal para primeira fileira=4,6 cm

Espacamento horizontal para primeira fileira=5,5 cm

Espacamento vertical = 2,0 cm
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MF+ no tramo 2:

Observa-se que ndo ha momento positivo no tramo 2. De forma conservativa,

serd adotada a armadura minima. Trata-se de 2¢12,5mm.

Conforme momento minimo de célculo definido na subsec¢do 5.2:

As adotado = As, min =2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

MF+ no tramo 3: 62,5 kN.m = Md=62,5-1,40=87,50 kN.m

oo 207 50°
€= 78750

Ks = 0,0244
8750
As = 0,0244 - <o = 4,3 cm?

As adotado = 3¢16mm = 6,0 cm?

Espagamento horizontal = 4,60cm

MF- de ligacdo nos pilares extremos:

Observa-se que o momento de calculo para a armadura tracdo na fibra superior

nos apoios extremos é muito menor que o momento minimo de cdlculo definido

na subsegao 5.2.
Portanto, adota-se a armadura minima:
As adotado = As, min = 2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm
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e MF-no apoio P7: 111,4 kN.m => Md=111,4- 1,40 = 155,96 kN.m

oo 20050°
€= 5506
Ks = 00254
15596 ,
As = 0,0254+ —— =7,92cm

As adotado = 4¢16mm = 8,0 cm?

Espacamento horizontal = 2,50cm

e MF-noapoioP13:41,4kN.m > Md=41,4-1,40=58,0 kN.m

oo 20°50°
= 75800 ¢

Ks = 0,0240

5800
As = 0,0240 - <o = 2,8 cm?

As adotado = 2@ 16mm = 4,0cm?

Espacamento horizontal = 10,80 cm

Vigas V12 e V14

e 3=11,4kN/m

Secdo: 20x55 cm?

e (Quantidade de tramos: 2

e Reacdo lateral da laje no tramo 1: 2,7 kN/m

e Reacdo lateral da laje no tramo 2: 4,5 kN/m

274



368

1410 KN/m 15.90 kN/m

P LLEAT I DL L LD LLDLL DL DL T

T9.5kN

471

1410 kN/m 15.90 kKN/m

BELCTTTITITTCITT T DL LL DD LT DL TR L LLLE LT LT DL

324 kNI
T }%

79.5 kNI ‘

2.50m 5.00m

Esquema estatico: V12 e V14 - MF e FC [FTOOL]

Para os 2 tramos: Vk < 96,4 kN - Logo, trata-se de @ 6,3mm a cada 25 cm.

Observa-se que a pega ndo é simétrica. Portanto, os momentos de liga¢do a esquerda e a direita devem
ser calculados separadamente, visto que contemplam parametros distintos. A viga deve dispor de

armadura negativa para os seguintes momentos de servigo:

b-h3 20 - 553
, 12 12 3
) = = =1109,2
rviga esq L tramo extremo 250 cm
Iy _p-12_14,1-2,502_734kN
eng,esq = 7 - 1 =17, .m
rinf + rsup

Mlig, = Meng, o -
'g,e3q eng. esq rinf + rsup + rviga

84,7 + 84,7

Mli =734 -
19,654 = 1% A T 1 847 + 11092
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Mlig,esq =7,34 - 0,132=1,0kN.m

b-h3 20 - 553
. . 12 12 3
) d = = = 554‘,6
rviga, e L tramo extremo 500 cm
] p-1? 159 -5,00?
Meng, dir = 12 = 17 =33,1kN.m
rinf + rsup

Mlig,dir = Meng, dir - — -
‘g ar eng ¢ rinf + rsup + rviga

84,7 + 84,7
84,7 + 84,7 + 554,6

Mlig, dir = 33,1 -

Mlig,dir = 33,1 - 0,234 =7,7kN.m

Os momentos de ligagdo devem ser superpostos ao diagrama de momento fletor de modo a exigir
armadura a flexao nas ligagdes com os pilares extremos. Para todos os casos, deve-se verificar a armadura
minima conforme Tabela 4.12: Taxas minimas de armadura de flexao.

e MF+ notramo 1:

Observa-se que ndao ha momento positivo no tramo 1. De forma conservativa,

serd adotada a armadura minima.
Conforme momento minimo de calculo definido na subseg¢do 5.2.

As adotado = As, min = 2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm
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e MF+notramo2:33,0kN.m > Md=33,0-1,40=46,2 kN.m

ke= 2050 e
°T Ta620
Ks = 00238

4620
As = 10,0238 - <o = 2,2 cm?

As adotado = 2¢12,5mm = 2,5 cm?

Espacamento horizontal = 11,50cm

e MF- de ligacdo nos pilares extremos:

Observa-se que o momento de cdlculo para a armadura tracdo na fibra superior
nos apoios extremos é muito menor que o momento minimo de calculo definido

na subsecdo 5.2.
Portanto, adota-se a armadura minima:
As adotado = As, min =2¢12,5mm = 2,50 cm?

Espagamento horizontal = 11,50cm

e MF-no apoio P14:36,8 kN.m > Md=36,8-1,40=51,52 kN.m

oo 20°50°
€= 75152 7

Ks = 0,0238
5152
As = 0,0238 - <o = 2,45 cm?

As adotado = 2¢16mm = 4,00 cm?

Espacamento horizontal = 10,80cm
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ANEXO 14: MEMORIAL DE CALCULO - PILARES

Pilares Intermediarios P13 e P16

Pilar atravessado pelas vigas:

Direc3o X: viga V6 (20x55) cm? - Lex =280cm
Direcdo Y: viga V15 (20x55) cm? 2 Ley =280 cm
indice de esbeltez para 12 e 22 pavimentos:

3,464 - (1,0 - 280)

= 48,50
20

Ax = Ay

Portanto para os 2 pavimentos e para ambas as direcdes o pilar é classificado como medianamente
esbelto, pois 90 > A > [A1=35]. Isto permite compreender que os elementos de sustentacdo possuem um

indice de esbeltez Unico devido ao comprimento de flambagem comum e a segdo transversal quadrada.

Nas sec¢des de extremidade - topo e base do pilar - e intermedidria, nas duas dire¢des x e y, as

excentricidades sdo iguais a zero, pois se trata de um pilar interno:
ei,a=ei,b=ei,c=0cm
el,min,x = el,min,y = (0,015 + 0,03h)
el,min = (0,015 + 0,03x0,20) = 0,021m = 2,1cm
Para 22 pavimento:
M1d,min = 271 - 2,1 =569,1 kN.cm

O calculo da excentricidade de segunda ordem é feito com as expressdes da secdo 2, deduzidas com base

no Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada.

Nd
V= Fed [Parametro admensional]
1 0,005 0,005

- = <
r h(@w+05) " h

271

= —0316
V= 202-30/1,4

279



1 0,005 0,005
{_ = = 0,000306} < {— = 0,000250}
r  20(0,316 + 0,5) 20

Utiliza-se para curvatura na sec¢do critica o valor 0,000250.

le*1 2802

e2,x =e2,y= 07 - TO,OOOZSO = 1,96 cm [Situacdo mais desfavoravel]

2

Le
Md, tot = (ab - M1d,A) + (Nd EF) > M1d, A

Md, tot = (1,0 x 569,1) + (271 x 1,96) = M1d, A

Md, tot = 1100,3 kN.cm

_ Mdtor _ 11003
K= Wacfed ™ 202023/14
ou
(2,1 + 1,96)
H= 0316 "= = 0,064

Consultando o Abaco-A29, constante no Anexo 5, devido a relacdo d’/h = 4/20 = 0,2 e a simetria das

armaduras, tem-se: > w<0

Portanto, segundo o dbaco, esta condicdo de dimensionamento refere-se a armadura minima: 8¢ de

10mm = 6,4cm?

.Para 12 pavimento:

M1d, min = 657 - 2,1 = 1380,0 kN.cm

57 4767
V=202 30/14

{1 0,005
r  20(0,767 + 0,5)

0,005
= 0,000197} < {T = 0,000250}

le?1 28072
e2,x =e2,y= 107 = T0'000197 =1,55cm

Md, tot = (1,0 - 1380) + (657 - 1,55) = M1d, A
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Md, tot = 2398,4 kN.cm

Md, tot 2398,4

= = = 0,140
= Wacfed ~ 202023/1,4
ou
(2,1 +1,55)
B = 0767 == = 0,140

Consultando o Abaco-A29, constante no Anexo 5, devido a relagdo d’/h = 4/20 = 0,2 e a simetria das
armaduras, tem-se: > w=0,44

_ 0,44 20%3/1,4

As = = 8,67 cm?
S 50/1,15 8,67 cm

Portanto, trata-se de 8¢ de 12,5mm = 10,0 cm?

Admitindo que o térreo ndo gere esforgcos aos pilares pois sdo apoiados diretamente no solo, adota-se
gue ndo haja momentos na base dos pilares e que o coeficiente ab possui valor 1,0. Isto é, enquadra-se
em momentos inferiores ao momento minimo definido na sec¢do.2. Assim é possivel verificar se a

armadura dimensionada a nivel do 12 pavimento é suficiente para ser utilizada a nivel do térreo.

indice de esbeltez para nivel térreo:

3,464 - (0,7 - 280)
20

{Ax = ly= = 33,95} < {11 = 35}

Quando A < Al, os efeitos locais de 2° ordem podem ser desprezados conforme item 15.8.2 da NBR
6118/2014. A condicdo de pilar curto se verifica esta condicdo em ambas as diregbes X e Y. Por se tratar

de pilar intermedidrio: ei,a = ei,b =ei,c =0 cm
Calculo da excentricidade e momento de cdlculo minimo para 12 ordem:
el,min,x = el,min,y = (0,015 + 0,03h)
el,min = (0,015 + 0,03x0,20) = 0,021m = 2,1cm

Esta excentricidade é a maxima e refere-se ao valor de projeto adotado. Portanto, conclui-se que a
excentricidade minima deve ser analisada em cada direcdo a fim de obter-se o maior valor. Para pilares

intermedidrios e curtos, trata-se da excentricidade de projeto.

M1d, min = Md, tot = 1043 x 2,1 = 2190,3 kN.cm

1043

—— 122
VT 202x3,0/1,4

281



Md, tot 2190,3

- - = 0,128
= Wacfed ~ 202023/14
ou
=122 @1 _ 0,128
H=2beem0 =9

Consultando o Abaco-A29, constante no Anexo 5, devido a relacdo d’/h = 4/20 = 0,2 e a simetria das
armaduras, tem-se: > w=0,83

083 20%3/1,4

As = = 16,4 cm?
s 50/1,15 64 cm

Portanto, trata-se de 8¢ de 20mm = 25,2cm?. Conforme exposto no dimensionamento do pilar anterior a
nivel do térreo, para esta taxa elevada de armadura sugere-se a ado¢cao de emenda por luvas. Deste modo,
nao deve haver se¢des transversais com taxas de armadura superiores a 8%, mas a resisténcia do conjunto

deve ser estudada.
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Pilares de Extremidade P6 E P11

Pilar atravessado pela viga:

Direc3o X: viga V4 (20x65) cm?

Pilar com interrupcao da viga:

Diregdo Y: viga V9 (20x55) cm?

- Lex=270cm

- Ley =280 cm

indice de esbeltez para 12 e 22 pavimentos:

Esforco de célculo Nd:
22 andar: Nd =207 kN
12 andar: Nd =500 kN

Térreo: Nd = 793 kN

3,464 - (1,0-270)

A — 46,77
x 20
3,464 - (1,0 - 280)
y = T = 48,50

Por se tratar de um pilar de extremidade com os esforgos solicitantes determinados pelo processo de viga

continua, considera-se que o pilar P2 estad submetido a uma forga normal e a um momento fletor em

virtude da sua ligacdo com a viga V4. Esta condicdo define a situagdo de projeto como flexdo normal

composta. Com relagdo as acGes da viga V9, se considera apenas compressdo centrada, visto que ndo ha

momento de ligacdo entre o elemento de sustentacdo e o elemento horizontal de vinculagdo e

contraventamento.
Conforme Anexo 13:
p = 26,50 kN/m

lef,viga = 6,20m

20 - 203
rsup,x = rinf,x = % = 98,8 cm?®
2
Ivi 20 - 653
i viga 12 3
= = 738,2
rviga lef,viga 620 am
pl2 265 - 6,22
Meng =—= ————=849kN.m

12 12
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rsup

M = Mi =M )
sup,p = Minf,p = Meng rinf + rsup + rviga

98,8
98,8 + 98,8 + 738,2

Msup,p = Minf,p = 84,9 =9,0kN.m

Considerando a propaga¢ao dos momentos fletores tracionando fibras diferentes da se¢do transversal do
pilar, conforme Figura 6.4, tem-se para o topo e para a base:
Msup,p = — Minf,p =14 - 900 = 1260 kN.cm

Dado o cdlculo dos momentos fletores atuantes no topo e na base do pilar, é possivel estimar a

excentricidade do pilar na direcdo paralela a viga V4, isto é, a viga que se interrompe no pilar P6.
Excentricidade a nivel do pilar no 12 andar:

1260

e 252
500 _ 2PZem

el,x =

elc, x(intermediaria) = 0,4 el,x = 1,00 cm

Devido a continuidade da viga V9:
el,y=00cm
Excentricidade e momento minimos:
el,min,y = (0,015 + 0,03h)
el,min,y = (0,015 + 0,03 -0,20) = 0,021m = 2,1cm

M1d, min,y =500 - 2,1 = 1050,0 kN.cm
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DIRECAO Y: Devido a continuidade da viga V9, n3o ocorrem momentos fletores de ligacdo e

excentricidades de 12 ordem, portanto ab = 1,0. Logo:

el 0
25+ 12’57 B 25+ 12,5ﬁ

A1 = =
X = b 1.0

=25

Conforme NBR 6118/2014, item 15.8.2: 35 <A1 < 90. Portanto, adota-se A1=35.

Assim, como Al,x < Ax, devem ser considerados os efeitos de 22 ordem pois se trata de pilar

medianamente esbelto.
Por fim, é necessdrio para o primeiro pavimento:

M1d, min,y =500 - 2,1 = 1050,0 kN.cm

=200 ss3
V=202 30/14

{1 0,005
r  20(0,583 4 0,5)

0,005
= 0,000231} < {2—0 = 0,000250}

107 10 0,000231 =1,81cm

Md, tot = (1,0 x 1050,0) + (500x1,81) = M1d, A

Md, tot = 1955,0 kN.cm

_ Mdror _ 19550 ..
M= Wacfed~ 20202314
ou
2,1+ 1,81)
= 0,583 T = 0,114

Consultando o Abaco-A29 (flexdo composta reta), constante no Anexo 5, devido a relagdo d’/h = 4/20 =

0,2 e a simetria das armaduras, tem-se: 2> w=0,15

o 01520°3/14
= "s0/1,15 0

Portanto, trata-se de 8¢ de 10mm = 6,4 cm?
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DIRECAO X:
Excentricidade de 12 ordem: el,xa = el,xb =2,52 cm
E maior que a excentricidade minima: 2,1 cm

Logo, é necessario o cdlculo de ab para definir o valor de A1:

Mb
{ab =0,6+ 0,40 —} > 04
Ma

(—1260) _

b=06+040 -———? =0,
¢ (+1260)

Logo, adota-se ab = 0,4 e procede-se pelo calculo de Al:

25 + 12,5 200

70
1y =
ALy 0.4

= 64,1

Assim, como Ay £ Al,y, podem ser desprezados os esfeitos de 22 ordem pois trata-se de pilar curto.
Msup,p = — Minf,p =14 - 900 = 1260 kN.cm

500

V= o02x30/1a . 083

_ Md,tot 1260
" hAcfcd 202023/14

u = 0,074

ou

(2,52)
i =0583 == =0074

Consultando o Abaco-A29 (flexdo composta reta), constante no Anexo 5, devido a relacdo d’/h = 4/20 =

0,2 e a simetria das armaduras, tem-se: 2> w=0,01

_ 0,01 20%3/1,4

As = = 0,20 cm?
s 50/1,15 e

Portanto, trata-se de 8¢ de 10mm = 6,4 cm?
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TERCEIRA SITUACAO DE CALCULO: Além das 2 situacdes expostas como flexdo normal composta (FNC), é
possivel avaliar a situagdo de flexdo obliqua composta (FOC) através da analise da secdo intermediaria do
pilar. Isto é, haja visto que em Y trata-se de pilar medianamente esbelto, hd de se considerar a
excentricidade a meia altura do pilar. Para este efeito, devem ser acrescidos:

A) O efeito de 12 ordem: Definido como o maior valor entre a excentricidade inicial e a
excentricidade minima na direcdo em que o pilar é classificado como medianamente
esbelto;

B) A excentricidade ortogonal: Dado que trata-se de pilar curto, trata-se da
excentricidade a meia altura do pilar. Este valor é tratado como 40% do valor da

excentricidade de extremidade do pilar.
Logo, para a utilizagdo dos Abacos de PINHEIRO (1994) para Flexdo Obliqua Composta deve-se definir:

d =30cm —> Adota recobrimento inferior ao real a fim de conferir situacdo mais critica de
dimensionamento. Devido a auséncia de dbaco tipo 6 com a relacdo d’/h = 0,20 nos trabalhos de PINHEIRO
(1994), serd adotado d’/h=0,15 de forma a simplificar o entendimento da metodologia de

dimensionamento e quantificar a armadura para FOC.

Escolhido o Abaco 34A e 34B, conforme ANEXO 6 do presente trabalho, deve-se fazer o imput das

seguintes informagdes:

500
V=502, 3.0/14 0,583 [Aproximadamente 0,600]

elc, x(intermediaria) = 0,4 el,x = 1,00 cm

6Ll _ 4583200 = 0,030
he — T 20 7

Ux =v

ey, tot = ey, lordem + ey, 2ordem = 2,1+ 1,81 =391 cm

ey, tot 0583 3,91
- 20

w =v =0,114

Consultando o Abaco-A34 (flexdo composta obliqua), constante no Anexo 6, devido a relagdo d’/h = 3/20

=0,15 e a simetria das armaduras, tem-se: > w=0,19

019 20%3/1,4

As = = 3,75 cm?
S 50/1,15 o cm

Portanto, trata-se de 8¢ de 10mm = 6,4 cm?

Constata-se que a armadura minima é suficiente para todos as situagdes de calculo.
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Pilares de Cantos P18 e P15

Pilar com interrupgao das vigas:
Diregdo X: viga V7 (20x55) cm? - Lex=280cm
Diregdo Y: viga V9 (20x55) cm? - Ley =280cm

indice de esbeltez para 12 e 22 pavimentos:

_ 3,464 - (1,0 - 280)

Ax =21 = 48,50

= 20
Esforgo de calculo Nd:
22 andar: Nd = 101 kN
19 andar: Nd = 244 kN
Térreo: Nd =387 kN
Para ambas as direcGes a nivel do 12 pavimento:

20 - 203
rsup = rinf = — 12 _ 952 cm3
280 '
2
Ivi 20 - 55°
i viga 12 3
= = 447,2
rvtga lef,viga 620 o cm
Conforme Anexo 13:
p = 25,00 kN/m
lef,viga=6,20m
M _PI_ 250627 o) gk
MGX =y = 7 1p  _oorerem
M = Mi =M oup
sup,x = Minf,x = Meng rinf + rsup + rviga
95,2
Msup,x = Minf,x = 80,08 - =1196 kN.m

95,2 + 95,2 + 447,2
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Considerando a propagacdao dos momentos fletores tracionando fibras diferentes da sec¢do transversal do

pilar, tem-se para o topo e para a base:

Msup,x = — Minf,x =1,4 - 1196 = 1674,0 kN.cm

elc, x(intermediaria) = 0,4 el,x = 2,74 cm
Conforme Anexo 13:
p=16,0 kN/m
lef,viga = 5,00 m

pl> 16,0 - 500?
Meng,y =—= ————

v B = 33,33 kN.m

rsup

M = Mi =M .
Sup,y inf,y eng rinf + rsup + rviga

95,2
M = Minf,y = : — 4,98 kN.
sup,y =Minf,y = 33,33 5o sy v a4z, - WOBKN.m

Considerando a propagacdo dos momentos fletores tracionando fibras diferentes da se¢do transversal do

pilar, tem-se para o topo e para a base:

Msup,y = — Minf,y =1,4 - 498 = 697,0 kN.cm

697,0
244

el,y = = 2,86 cm

elc, y(intermediaria) = 0,4el,y = 1,14 cm

Logo, constata-se que as excentricidades de extremidade sdo superiores a excentricidade minima (2,1cm),
isto é, os momentos de célculos sdo superiores aos momentos minimos normativos. Portanto, adota-se

ab = 0,4 e procede-se pelo calculo de A1:

25 + 12,5%
Mx=— =20 _(4g
X 0.4
25 + 12,5%
My=—" " 20 _¢43
y 0.4

Assim, para ambas as direc¢des, os efeitos locais de segunda ordem podem ser desprezados, pois trata-se
de pilar curto. Portanto, os momentos totais referem-se aos momentos de primeira ordem. A situagdo de
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projeto e a situacdo de calculo para as extremidades do pilar de canto podem ser definidas conforme

Figura 6.5. A situacdo mais critica refere-se as extremidades do pilar de canto, isto é, topo e base.

Escolhido o Abaco 34A e 34B, conforme ANEXO 6 do presente trabalho, deve-se fazer o imput das

seguintes informagdes:

244
V= m = 0,285 [Aproximadamente 0,200]
__extot 0,285 6,86 0.098
K=Y e ~ %0 T
ey, tot 2,86
w =v = 0,285W = 0,041

Consultando o Abaco-A34 (flexdo composta obliqua), constante no Anexo 6, devido a relagdo d’/h = 3/20

= 0,15 e a simetria das armaduras, tem-se: > w=0,11

4 01120%3/14
ST 750115 e

Portanto, trata-se de 8¢ de 10mm = 6,4 cm?
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