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RESUMO

Este projeto final de Engenharia teve por objetivo desenvolver o Projeto
Executivo da fundagdo do edificio residencial Spazio Trianon. Em um estudo
preliminar foi feito o pré-dimensionamento das fundagdes profundas do edificio
para diferentes op¢des de estacas para se determinar a viabilidade de execucéo.

Em uma primeira andlise foram consideradas fundacées em estacas Pré-
moldada de concreto, Hélice Continua e Franki para o corpo do edificio e
fundagbes em sapatas para as garagens.

No célculo da capacidade de carga das estacas, foram utilizados métodos
que utilizam o SPT, o Aoki-Velloso proposto em 1975 e Décourt-Quaresma
proposto em 1978.

Foi feita uma analise de custo dos diferentes tipos de fundagdes.
Para o orcamento foi considerado o custo das estacas, materiais para a
execucao dos blocos e mobilizagao do equipamento de execugao das estacas.

A alternativa em estacas pode apresentar menor custo global se
considerarmos 0 menor volume dos blocos de coroamento. Dai a importéancia de
obter o orcamento dos blocos.

Uma alternativa de estaca pode apresentar menor custo, no entanto, é
necessario se avaliar mais de uma alternativa para comparar suas vantagens e
desvantagens.

Apls se avaliar as caracteristicas das estacas, percebemos que a Hélice
continua foi a que melhor atenderia as necessidades, pois além de ser a mais
econbmica € a Unica que nao provoca disturbios, vibragdes e ruidos sonoros em
alta intensidade.

Apo6s a analise dos diferentes tipos de estacas e a escolha pela estaca
Hélice continua foi desenvolvido o Projeto Executivo. Este projeto consta de planta
de locacdo e carga dos pilares, especificacdes e detalhamentos das estacas,
blocos e sapatas, e processo executivo das fundacgoes.
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1 — Introducéao

Este projeto final de Engenharia teve por objetivo desenvolver o Projeto
Executivo da fundagéo do edificio residencial Spazio Trianon localizado na Rua
Marechal Floriano, n® 222, centro, na Cidade de Campos dos Goytacazes. O
edificio encontra-se em fase de construcao pela Construtora Cronstruwork e a sua
conclusédo esta prevista para o final de 2005, onde possuira 10 andares com 2

apartamentos por andar, 2 coberturas duplex e 2 andares de garagem.

Algumas caracteristicas da obra podem impor um certo tipo de fundacéo.
Este € o caso, pois 0 subsolo desta obra é constituido por argila mole até um
profundidade consideravel, em que uma fundagdo em estacas é a solugédo que se
impde. Quanto ao tipo de estaca havera, em geral, algumas op¢des a examinar.

A NBR 6122 estabeleceu que fundacdes profundas sdo aquelas cujas bases
estdo implantadas a mais de 2 vezes a sua menor dimenséo, e a pelo menos 3
metros de profundidade, logo fundagbes em estacas geralmente sdo fundagdes
profundas e é como sera chamado aqui.

A alternativa em estacas, por outro lado, pode apresentar menor custo global
se considerarmos o menor volume dos blocos de coroamento. Assim, é valido se
estudar mais de uma alternativa e comparar suas vantagens como, por exemplo,

custo e prazo de execugao.

Destaca-se que as fundacbes do edificio estudado foram iniciadas em
estacas Raiz para o corpo do mesmo e fundagbes em sapatas para as garagens,
no entanto devido a problemas no equipamento de execucéo das estacas, nao foi
dado continuidade a este tipo de fundagao, optando-se entao pelo uso de estacas
do tipo Hélice Continua com 24m de profundidade para o corpo do edificio e

permanecendo o uso de sapatas para as garagens.



2 — Pré-dimensionamento das fundagdes profundas

Neste estudo preliminar foi feito o pré-dimensionamento das fundacodes
profundas do edificio para diferentes opcbes de estacas para se determinar a
viabilidade de execuc¢do. Em uma primeira analise foram consideradas fundagdes
em estacas Pré-moldada de concreto, Hélice Continua e Franki para o corpo do
edificio e fundacdes em sapatas para as garagens.

2.1 — Métodos utilizados

Para o célculo da capacidade de carga das fundacdes profundas, foram
utilizados diferentes métodos “estaticos”.

Nos métodos “estaticos” a capacidade de carga € calculada por férmulas que
estudam a estaca mobilizando toda a resisténcia ao cisalhamento estatico do solo,
resisténcia esta obtida em ensaios “in situ”.

No célculo da capacidade de carga das estacas, foram utilizados métodos
semi-empiricos, pois se baseia em dados de sondagem a penetracdo SPT. Dentre
0s métodos semi-empiricos que utilizam o SPT, o Aoki-Velloso proposto em 1975
e Décourt-Quaresma proposto em 1978, foram os utilizados onde estao descritos

em Velloso e Lopes, 2002.

2.1.1 — Método Aoki-Velloso

Aoki e Velloso (1975) apresentaram seu método no V Congresso
Panamericano de Mecénica dos Solos e Engenharia de Fundacgoes.

Tanto a tenso-limite de ruptura de ponta (qp) quanto a de atrito lateral (qs)
sao avaliadas em funcao da tensao de ponta g, do ensaio de penetracdo do cone
(CPT).

Para se levar em conta a diferenga de comportamento entre a estaca

(protétipo) e o cone (modelo) foram definidos os coeficientes F1 e F2.



Os Valores de F1 e F2 foram obtidos a partir da retro-analise de resultados
de provas de cargas em estacas descritos em Velloso e Lopes, 2002.
Segue Abaixo os valores de F1 e F2 para o método de Aoki e Velloso.

Tabela 1 — Valores de F1 e F2 (Aoki e Velloso, 1975)

Tipo de
Estaca F F2
Hélice Continua 2,00 4,00
Franki 2,50 5,00
Pré-moldada 1,75 3,50

Como néo se dispunha de provas de carga instrumentadas, que permitiriam
separar a capacidade do fuste da capacidade de ponta, sé seria possivel obter um
dos fatores. Assim dotou-se F2 = 2F1.

O coeficiente a foi estabelecido por Begemann (1965) para correlacionar o
atrito local do cone com a ponteira Begemann com a tenséo de ponta (qc).

Na auséncia de ensaios CPT, sdo utilizados os ensaios SPT segundo a
seguinte correlagao qc = KN.

Segue Abaixo os valores de K e o para o método de Aoki e Velloso.

Tabela 2 — Valores de K e a (Aoki e Velloso, 1975)

Tipo de solo K o (%)
Areia 10,0 1,4
Areia Siltosa 8,0 2,0
Areia Silto-Argilosa 7,0 2,4
Areia Argilosa 6,0 3,0
Areia Argilo-Siltosa 5,0 2,8
Silte 4,0 3,0
Silte Arenoso 55 2,2
Silte Areno-Argiloso 4,5 2,8
Silte Argiloso 2,3 3,4
Silte Argilo-Arenoso 2,5 3,0
Argila 2,0 6,0
Argila Arenosa 3,5 2,4
Argila Areno-Siltosa 3,0 2,8
Argila Siltosa 2,2 4,0
Argila Silto-Arenosa 3,3 3,0




Logo:
Qult. =g, + Qs
Qult. =q./F1 + qca/F2
Qult. =A.K.IN/F1 + UYoa.K.N.Al/ F2

A — Area de ponta da Estaca

U — Perimetro da Estaca

Al — Comprimento da Estaca

N — Numero do SPT

F1 e F2 — Coeficientes de modificacao — (Ver Tabela 1)

K e a - Valores adotados por Aoki-Velloso (1975) — (Ver Tabela 2)

2.1.2 — Método Décourt-Quaresma

Décourt e Quaresma (1978) apresentaram o seu método no VI Congresso
Brasileiro um método para determinagdo da capacidade de carga de estacas a
partir de valores do SPT.

Para a resisténcia de ponta toma-se o valor correspondente a ponta da
estaca, o imediatamente anterior e o imediatamente posterior.

A resisténcia de ponta em tf/m? é dada por 9o = CN.

Segue Abaixo os valores de G para o método de Décourt e Quaresma.

Tabela 3 — Valores de C (Décourt e Quaresma, 1978)

Tipo de Solo C (tf/m2)
Areia 40
Silte-Arenoso 25
Silte Argilo Arenoso 20
Argila 12

Para a resisténcia lateral acha-se o Nmggio ONde este € o valor médio ao longo
do fuste. Na determinacao do Nmgdgio, 0S valores de N menores que 3 devem ser

considerados iguais a 3 e os maiores que 50 devem ser considerados iguais a 50.



A resisténcia lateral, em tf/m?, é dada por 7l Glt. = Nmggio/3 + 1

Qult. =A.C.IN/F1 + U.AL(Nmegio/3 + 1) / F2

A — Area de ponta da Estaca

U — Perimetro da Estaca

C - Valor adotado por Décourt-Quaresma (1978) — (Ver Tabela 3)
F1 e F2 — Coeficientes de modificacdo — (Ver Tabela 4)

Tabela 4 — Valores de F1 e F2 (Décourt e Quaresma, 1978)

Tipo de
Egtaca F F2
Hélice Continua 4,0 4,3
Franki 4.0 1,3
Pré-moldada 4,0 1,3

2.2 — Célculo da capacidade de carga das estacas

A Tabela 5 e 6 apresenta a capacidade de carga das estacas pelo método
Aoki-Velloso e Décourt-Quaresma, respectivamente, para cada solucdo de

fundacao considerada.

Tabela 5 — Capacidade de carga das estacas por Aoki e Velloso

Hélice Continua Franki Pré-moldada
035 050 060 »70 045 | 0525 | 033 038 042
52,3 Tf | 89,4 Tf |[118,9 Tf| 152,4Tf| 60,8 Tf | 77,1 Tf | 54,9 Tf | 67,5 Tf | 78,3 Tf

Tabela 6 - Capacidade de carga das estacas por Décourt e Quaresma

Hélice Continua Franki Pré-moldada

035 050 060 70 045 | 0525 | 033 038 042

80,3 Tf |[135,9 Tf| 180Tf |229,9 Tf|133,6 Tf| 167 Tf |124,6 Tf|150,2 Tf|143,9 Tf




2.3 — Determinag&o do numero de estacas por pilar

Apesar da capacidade de carga ter sido calculada pelos dois métodos, para
o calculo do numero de estacas foi utilizado os resultados de Aoki-Velloso, pois é
0 mais adequado para solos compressiveis.

A Tabela 7 apresenta o numero de estacas necessarias por pilar para cada
solucao de fundacao considerada.

Tabela 7 — Niumeros de estacas necessérias por pilar

Pilar Hélice Continua Franki Pré-moldada
050 060 »70 045 | 52,5 033 038 042
1-(230t) 0 2 0 0 3 0 0 3
2-(180t) 2 0 0 3 0 0 3 0
3-(180t) 2 0 0 3 0 0 3 0
4-(230t) 0 2 0 0 3 0 0 3
5-(110t) 0 1 0 2 0 2 0 0
6-(110t) 0 1 0 2 0 2 0 0
7-(110t) 0 1 0 2 0 2 0 0
8-(175t) 2 0 0 3 0 0 0 3
9 (175t) 2 0 0 3 0 0 0 3
0-(285t) 0 0 2 0 4 0 0 4
1-(170t) 2 0 0 3 0 0 3 0
2-(180t) 2 0 0 3 0 0 3 0
3-(285t) 0 0 2 0 4 0 0 4
4-(270t) 0 0 2 0 4 0 0 4
5-(270t) 0 0 2 0 4 0 0 4
6-(170t) 2 0 0 3 0 0 3 0
7-(175t) 2 0 0 3 0 0 0 3
8-(220t) 0 2 0 0 3 0 0 3
9-(270t) 0 0 2 0 4 0 0 4
0-(120t) 0 0 1 2 0 0 2 0
1-(110t) 0 1 0 2 0 2 0 0
2-(135t) 0 0 1 2 0 0 2 0
3-(110t) 0 1 0 2 0 2 0 0
4-(120t) 0 0 1 2 0 0 2 0
5-(110t) 0 1 0 2 0 2 0 0
Total 16 12 13 42 29 12 21 38




3 — Andlise econdmica das fundacoes

Foi feita uma analise de custo dos diferentes tipos de fundagdes.
Para o orcamento foi considerado o custo das estacas, materiais para a

execucgao dos blocos e mobilizagdo do equipamento de execucéo das estacas.

3.1 — Orgamento dos blocos de coroamento

A alternativa em estacas pode apresentar menor custo global se
considerarmos 0 menor volume dos blocos de coroamento. Dai a importancia de

obter o orcamento dos blocos.

Para o orgcamento dos blocos somente foi considerado o custo dos materiais
para a execugdo dos blocos, ou seja, o custo da mao de obra nao foi incluido

neste orcamento.

O orgcamento dos blocos foi calculado a partir de blocos padrdes existentes
na Tabela de Elementos Técnicos da Scac.

Segue abaixo as tabelas 8, 9 e 10 com os orcamentos dos blocos
considerando, respectivamente, a utilizagdo das estacas Hélice Continua, Franki e
Pré-moldada.
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Tabela 8 — Orgcamento dos blocos utilizando estacas tipo Hélice Continua

Hélice Continua

- N° Volume
Diametro Blocos Peso de |Preco do de Preco do
1 Ferro Ferro | Sub total Concreto concreto| Sub total SubTotal
Estaca| o Kg | porkg emm3 | P’ m3
050 0 20,00 [R$ 1,89 0,38 |R$ 190,00
060 6 25,70 |R$ 1,89|R$ 291,44/ 0,56 |R$ 190,00[R$ 640,68/R$ 932,12
070 3 33,60 |[R$ 1,89|R$ 190,51 0,79 |R$ 190,00(R$ 450,87|R$ 641,38
BI N° Peso de |Preco do VoLume Preco do
Diametro ozcos Ferro Ferro | Sub total Concereto concreto| Sub total SubTotal
Estacas| " Kg | porkg emm3 | P°' m3
050 8 118,00 |[R$ 1,10/R$ 1.038,40| 1,10 |R$ 190,00|R$ 1.672,00[R$ 2.710,40
060 3 180,00 |[R$ 1,10/R$ 594,00, 1,81 |R$ 190,00/R$ 1.032,84/R$ 1.626,84
070 5 258,00 |[R$ 1,10/|R$ 1.419,00, 2,93 |[R$ 190,00|R$ 2.785,40|R$ 4.204,40
Total R$ 10.115,14
Tabela 9 — Orgcamento dos blocos utilizando estacas tipo Franki
Franki
(]
Diametro Blycos Peso de |Preco do Vo:;:ame Preco do
2 Ferro Ferro | Sub total Concreto concreto| Sub total SubTotal
Estacas| " Kg | porkg emm3 | P°' m3
045 9 70,00 |[R$ 1,89|R$1.190,70, 0,76 |R$ 190,00/R$ 1.299,60/R$ 2.490,30
052,5 0 118,00 R$ 1,89 1,10 [R$ 190,00
(]
Blycos Peso de |Prego do Vo:;:ame Preco do
Diametro 3 Ferro Ferro | Sub total Concreto concreto| Sub total SubTotal
Estacas emKg | porkg em m3 porm3
045 8 127,00 |[R$ 1,89/R$ 1.920,24| 1,23 |R$ 190,00|R$ 1.874,16|R$ 3.794,40
052,5 3 236,00 |R$ 1,89|R$ 1.338,12| 2,44 |R$ 190,00/R$ 1.389,66/R$ 2.727,78
Bly:os Peso de |Preco do VOL"Lme Preco do
Diametro 4 Ferro Ferro | Sub total Concreto concreto| Sub total SubTotal
Estacas emKg | porkg em m3 porm3
045 0 224,00 |[R$ 1,89 2,30 |R$ 190,00
052,5 5 374,00 |R$ 1,89|R$ 3.534,30, 3,98 |[R$ 190,00/R$ 3.781,00/[R$ 7.315,30
Total R$ 16.327,78
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Tabela 10 — Orgamento dos blocos utilizando estacas tipo Pré-moldada

Pré-moldada

NO

Volume

Diametro Blocos Peso de |Preco do de Preco do
2 Ferro Ferro | Sub total Concreto concreto| Sub total | SubTotal
Estacas| " Kg | porkg emm3 | P°' m3
$33 6 40,00 |R$ 1,89|R$ 453,60, 0,45 |R$ 190,00R$ 517,56|R$ 971,16
$38 3 58,00 |R$ 1,89 R$ 328,86/ 0,64 |R$190,00R$ 364,80|R$ 693,66
042 0 70,00 |[R$ 1,89 0,76 |R$ 190,00
; Blcr;l:os Peso de |Preco do Vo(l;;me Preco do
Diametro 3 Ferro Ferro | Sub total Concreto concreto| Sub total | SubTotal
Estacas| o Kg | porkg emm3 | P°' m3
033 0 61,00 |R$ 1,89 0,85 |R$ 190,00
$38 5 102,00 |R$ 1,89/R$ 963,90/ 1,08 |R$ 190,00|R$ 1.029,80/R$ 1.993,70
042 6 127,00 [R$ 1,89|R$ 1.440,18] 1,23 |R$ 190,00|R$ 1.405,62|R$ 2.845,80
. Blcr;l:os Peso de |Preco do Vo(l;;me Preco do
Diametro 4 Ferro Ferro | Sub total Concreto concreto| Sub total | SubTotal
Estacas| ° Kg | porkg emm3 | P°' m3
$33 0 107,00 |R$ 1,89 1,56 |R$ 190,00
$38 0 179,00 |R$ 1,89 1,90 |R$ 190,00
042 5 224,00 R$ 1,89|R$2.116,80 2,30 |R$ 190,00|R$ 2.183,10|R$ 4.299,90
Total R$ 10.804,22

3.2 — Orgamento das estacas

O custo das Estacas foi fornecido pelas empresas em metro linear

juntamente com o valor da mobilizagao do equipamento.

Para as estacas Franki e Hélice Continua também foi calculado o volume de

concreto para se determinar o custo do concreto, pois este é de responsabilidade

da contratante.

O preco médio aproximado do concreto usinado em m® nas concreteiras da
cidade é de R$ 190,00.
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Segue abaixo as tabelas 11, 12 e 13 com os orgcamentos das fundagdes
considerando, respectivamente, a utilizagdo das estacas Hélice Continua, Franki e

Pré-moldada.

Tabela 11 — Orgamento das fundagdes utilizando estacas tipo Hélice Continua

Hélice Continua

Didmetro $50 $60 $70

N? de Estacas 16 12 13

Comp. Da Estaca 24 24 24

Total em Metro Linear 384 288 312
Preco/Metro Linear | R$ 30,00 R$ 43,00 R$ 58,00
Custo da Execucdo |R$ 11.520,00 R$ 12.384,00 R$ 18.096,00

V. de Concreto (m3) 75,40 56,55 61,26

Preco/m3 R$ 190,00 R$ 190,00 R$ 190,00
Custo do Concreto | R$ 14.325,66 R$ 10.744,25 R$ 11.639,60
Custo da Estaca R$ 25.845,66 R$ 23.128,25 R$ 29.735,60

Sub. Total R$ 78.709,51
Mobilizacao R$ 6.000,00
Blocos (Materiais) R$ 10.115,14
Total R$ 94.824,65

Tabela 12 — Orcamento das fundacdes utilizando estacas tipo Franki

Franki
Diametro 045 $52,5
N? de Estacas 42 29
Comp. da Estaca 24 24
Total em Metro Linear 1008 696
Preco/Metro Linear R$ 43,00 R$ 50,00
Custo da Execucao R$ 43.344,00 R$ 34.800,00
V. de Concreto (m3) 160,32 110,69
Preco/m3 R$ 190,00 R$ 190,00
Custo do Concreto R$ 30.459,94 R$ 21.031,86
Custo da Estaca R$ 73.803,94 R$ 55.831,86
Sub. Total R$ 129.635,80
Mobilizacao R$ 4.000,00
Blocos (Materiais) R$ 16.327,78
Total R$ 149.963,58




Tabela 13 — Orgcamento das fundagdes utilizando estacas tipo Pré-moldada
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Pré-moldada

Diametro $33 $38 42

N? de Estacas 12 21 38

Comp. da Estaca 24 24 24

Total em Metro Linear 288 504 912
Preco/Metro Linear | R$ 106,50 | R$ 116,50 R$ 141,50
Custo da Estaca R$ 30.672,00 | R$ 58.716,00 R$ 129.048,00
Sub. Total R$ 218.436,00
Mobilizagéo R$ 15.000,00
Blocos (Materiais) R$ 10.804,22

Total

R$ 244.240,22

Logo o valor final do orgamento foi respectivamente:
e Hélice Continua: R$ 94.824,65

R$ 149.963,58

R$ 244.240,22

e Franki:

e Pré-moldada :

4 — Escolha do tipo de fundacéao profunda

Uma alternativa de estaca pode apresentar menor custo, no entanto, é

necessario se avaliar mais de uma alternativa para comparar suas vantagens e

desvantagens como, por exemplo, prazo de execucao, disturbios e vibracoes,

limitac6es de diametro e comprimento, facilidades de execucéo, dentre outras.

4.1 — Vantagens e Desvantagens

Hélice Continua

Vantagens

apenas 1 equipe de trabalho.

A elevada produtividade reduz significamente o cronograma da obra com
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e Adaptabilidade na maioria dos tipos de terreno, exceto na presenca de
matacoes e rochas.

e O processo executivo ndao produz os disturbios e vibracdes tipicas dos
equipamentos a percussao e nao causa descompressao do terreno.

e A perfuracdo com hélice ndo produz detritos poluidos por lama bentonitica
reduzindo os problemas ligados a disposicao final de material resultante da
escavacao.

e Atualmente os equipamentos disponiveis no mercado permitem executar

estacas com diametros de hélice variando de 275 mm a 1000 mm.

Desvantagens

e Em fungcdo do porte do equipamento, as areas de trabalho devem ser
planas e de facil movimentacao.

e Devido a grande produtividade, exige a central de concreto nas
proximidades do local de trabalho.

e Do ponto de vista comercial € necessario um numero minimo de estacas
compativel com os custos de mobilizagdo dos equipamentos envolvidos.

e Limitacdo nos comprimentos da estaca e da armacao, em geral 24m.

Franki

Vantagens

e A estaca tipo Franki possui uma elevada capacidade de carga de trabalho.
e O processo executivo ndo causa descompressao do terreno.
e Atualmente os equipamentos disponiveis no mercado permitem executar

estacas com diametros variando de 300 mm a 500 mm.
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Desvantagens

Baixa produtividade.

A cravagao produz os disturbios e vibragdes tipicas dos equipamentos a
percussao.

Do ponto de vista comercial é necessario um numero minimo de estacas
compativel com os custos de mobilizagdo dos equipamentos envolvidos.
Limitacdo nos comprimentos da estaca e da armagao, em geral 35m.

A execucao de uma estaca tipo Franki para ser bem sucedida depende da
observancia ao método executivo, do uso de equipamentos adequados e
de mao-de-obra especializada e experiente.

Pré-moldada

Vantagens

A estaca tipo Pré-moldada possui uma boa capacidade de carga de
trabalho.

O processo executivo nao causa descompressao do terreno.

Atualmente os equipamentos disponiveis no mercado permitem executar
estacas com diametros variando de 200 mm a 700 mm.

Possibilidade de emenda das estacas, permitindo a cravagdo de um

comprimento significativo das estacas em argilas médias a duras.

Desvantagens

Baixa produtividade.

A cravagao produz os disturbios e vibragdes tipicas dos equipamentos a
percussao.

Do ponto de vista comercial é necessario um numero minimo de estacas

compativel com os custos de mobilizagdo dos equipamentos envolvidos.
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4.2 — Fundacéo escolhida

O edificio residencial Spazio Trianon localiza-se em frente ao Teatro
Municipal e também faz divisa com uma grande loja de tintas, logo nao podemos
produzir grandes disturbios, vibragdes e ruidos sonoros, tipicos dos equipamentos
a percussao.

Ao se avaliar as caracteristicas das estacas, percebemos que a Hélice
continua € a que melhor atenderia, pois além de ser a mais econémica € a unica
gue néo provoca disturbios, vibragdes e ruidos sonoros em alta intensidade.

Apds a analise dos diferentes tipos de estacas e a escolha pela estaca
Hélice continua foi desenvolvido o Projeto Executivo. Este projeto consta de planta
de locacao e carga dos pilares, especificagdes e detalhamentos das estacas,
blocos e sapatas, e processo executivo das fundacgoes.

5 — Verificacao dos recalques das fundagdes profundas

Foi feita a verificacdo dos recalques da fundagédo escolhida através do
método de Randolph (1977); tb. Randolph e Wrot, (1978), ambos descritos por
Velloso e Lopes (2002) em com as correlagdes obtidas para o Método de
Randolph a partir de Provas de Carga.

Segue abaixo a Tabela resumo do calculo dos recalques das fundagdes:

Tabela 14 — Recalques das estacas tipo Hélice Continua

Pilar Hélice Continua
$50 $60 $70 Recalque(cm)
1-(230t) 0 2 0 0,71
2-(180t) 2 0 0 0,59
3-(180t) 2 0 0 0,59
4-(230t) 0 2 0 0,71
5-(110t) 0 1 0 0,59
6-(110t) 0 1 0 0,59
7-(110t) 0 1 0 0,59
8-(175t) 2 0 0 0,57
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9-(175t) 2 0 0 0,57
10-(285t) 0 0 2 0,83
11-(1701) 2 0 0 0,57
12-(1801) 2 0 0 0,59
13-(285t) 0 0 2 0,83
14-(2701) 0 0 2 0,79
15-(2701) 0 0 2 0,79
16-(1701) 2 0 0 0,57
17-(1751) 2 0 0 0,57
18-(2201) 0 2 0 0,68
19-(2701) 0 0 2 0,79
20-(1201) 0 0 1 0,60
21-(1101) 0 1 0 0,59
22-(135t) 0 0 1 0,68
23-(1101) 0 1 0 0,59
24-(1201) 0 0 1 0,60
25-(110t) 0 1 0 0,59

6 — Calculo da armadura longitudinal e transversal da estaca

O método de execucdo da estaca hélice-continua exige a colocagao da
armagao apos a sua concretagem e portando com as dificuldades inerentes desse
processo executivo, no entanto as estaca submetidas a esforgos de compresséo
normalmente ndo necessitam de armacgao conforme NBR-6122, ficando a critério
do projetista a armacéao de ligacdo com o bloco.

Para o dimensionamento das armaduras foi utilizada a norma NBR-6118-

2003.
6.1 — Calculo da armadura longitudinal
Ag 2 0,15.P/ fyk
0,4% A, sendo A a area da estaca
6.2 — Calculo da armadura transversal

o= 5 mm

0Ag/ 4, didmetro da armadura longitudinal por 4
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20 cm
s < 0o, diametro da estaca

0As, didmetro da armadura longitudinal

A tabela 15 mostra o resumo das armaduras longitudinais e transversais das
estacas de 35, 50, 60 e 70 cm de didametro. Encontra-se no apéndice o a planilha

que foi utilizada para o dimensionamento das armaduras.

Tabela 15 - Armadura longitudinais e transversais das estacas
ARMADURA DAS ESTACAS

0 Longitudinal L(m) Estribo
35 4612,5mm 6,0
50 4016mm 6,0 05Smm
60 6616mm 6,0 c/15cm
70 8p16mm 6,0

7 — Dimensionamento das sapatas

As fundacbes em sapatas, geralmente sdo denominadas fundagbes rasas
por se apoiarem sobre o solo a uma pequena profundidade, em relagdo ao solo
circundante.

As sapatas sdo elementos de apoio de concreto armado, que resistem
principalmente por flexao.

As sapatas podem assumir praticamente qualquer forma em planta, sendo
as mais freqlentes as sapatas quadradas (B=L) e retangulares (B<L). Para efeitos
geotécnicos, considera-se como retangular uma sapata em que L < 5B.

O dimensionamento geométrico de fundacdes diretas e seu posicionamento

em planta é a primeira etapa de um projeto, a ser feito para uma tenséo
admissivel Oa, previamente estimada.

Logo a area necessaria da sapara sera:

A=1,05.P/ca=B.L
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As dimensdes da superficie em contato com o solo ndo sdo escolhidas
arbitrariamente, mas, sim, procurando-se propor¢ées que conduzam a um
dimensionamento estrutural econémico.

O dimensionamento econdmico sera aquele que conduz a momentos
aproximadamente iguais nas duas abas, em relagdo a mesa da sapata. Para
tanto, os balangos deverao ser aproximadamente iguais nas duas direcoes.

7.1 — Célculo da tensao admissivel do solo

De acordo com a NBR 6122/94 — Projeto e Execucao de Fundacgdes, a
tensdo admissivel pode ser estimada segundo métodos teéricos, semi-empiricos,
provas de carga sobre placa e empiricos.

No calculo da tensdo admissivel do solo, foi utilizado um método semi-
empirico, pois se baseia em dados de sondagem a penetracdo SPT.

Chamando-se de N, o valor da resisténcia a penetracao (SPT) média
medida com o amostrador Raymond-Terzaghi, pode-se estimar a tenséo

admissivel como sendo:

Gadam. = 0,02.N (MPa)

valida para qualquer solo natural no intervalo 5 < N < 20.

O intervalo de validade procura:
e ndo permitir o emprego de fundagéo direta quando o solo for mole ou
fofo (N<5);
e limitar a tensdo admissivel maxima a 0,4 MPa; valores mais elevados

somente com ensaios complementares.

O valor da resisténcia a entrar na expressdao sera o valor médio
representativo da camada de apoio, estimado dentro da profundidade do bulbo de
tensbes das sapatas (1,5B).
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A expressao nao leva em conta o efeito do comprimento das hastes na
medida da resisténcia a penetracdo. E sabido, no entanto, que este efeito é mais
sensivel nos primeiros metros de sondagem, tornando mais erratico o valor de N

medido, afetando diretamente o estudo de fundacdes rasas.
7.2 — Dimensionamento estrutural

Para o dimensionamento de Sapatas foi utilizado o método das bielas

comprimidas descritos em Alonso (1983).
7.2.1 — Sapatas com carga centrada

Figura 1 — Detalhe tipico de sapatas com carga centrada

-

Al | )
=z

Qo

d

a-apg /4
dz a-apg /4

1,44 . (P/ca)" |, em que Ga= 0,85 . (fck/1.96)

L

—4

Ty = P(a-ap) / 8d
T, = P(b-by) / 8d

As =1.61T«/fyk  (armadura paralela ao lado a)
Asy=1.61T,/fyk  (armadura paralela ao lado b)
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A figura 2 mostra a planilha que foi utilizada para o dimensionamento das Sapatas

com carga centrada para os pilares 32 e 36. Encontra-se no apéndice o

dimensionamento das outras sapatas com carga centrada.

Figura 2 - Dimensionamento de sapatas com carga centrada -Pilar 32-36

Dados de Entrada

Area da Sapata
Ab = P*1,05/gadm. Cm2

Ab = 34125,00 Cm2
) Retangular
Lado 1 (A fixar) = | 120,000 cm
Lado 2 (Maior) = 284,38 cm
Quadrada
Lado = 184,73cm

Tensao de Tragao(Quadrada)

T = 19500,00 kgf
As 6,28 cm2
Didmetro de As = 6,30 mm
N¢ de barras = 20,14 cm
Espacamento de As= 9,13 cm

Tensao de Tragao(Retangular)

Carga do Pilar = 39000 Kgf
D. do Pilar (Maior) 30 Cm
D. do Pilar (Menor) 15 Cm
fck = 20 Mpa
Tensao admissivel
cadm.= N*0,02 Mpa
cadm.= 1,20 Kgf/cm2
Tipo da Sapata (1 ou 2)
1 Quadrada Escolha
2 Retangular [ !
Tipo da Sapata Quadrada
Profundidade |1 M
Lado 184,73 Cm
Lado 184,73 Cm
Altura da Sapata
d = 42,43 Cm
H= 47,43 Cm
Recalque
w = 2,74 Cm

Verificagao ao Puncionamento

5 d= 12,79kgf/cm2
5 max. = 35,71kgf/cm2

T(Maior) = 29224,81  kgf
As = 9,41 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N? de barras = 30,19 cm
Espagamento de As= 3,77 c¢cm
T(menor) = 12063,31  kgf
As 3,88 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N? de barras = 12,46 cm
Espacamento de As= 23,94 cm
N-1= 6,00
V= 0,3
0,3p/ N<=10
V= 0,4p/ 10<N<20
0,5p/ N>=20
E= 0,6 NE1,4
= 7,37Mpa

= 73,72Kgf/cm2




7.2.2 — Sapatas com carga excéntrica

Figura 3 — Detalhe tipico de sapatas com carga excéntrica

=N

Qo

o}

N
e

a-ap / 4
dz a-apg / 4

1,44 . (P/ca)" |, em que Ga= 0,85 . (fck/1.96)

Tx = P(a-ap) / 8d
Ty = P(b-by) / 4d
A =1,61T«/fyk (armadura paralela ao lado a)
Asy=1,61T,/fyk  (armadura paralela ao lado b)

Obs:
Oadm. = 0,02.N (MPa)
Omax. = 1,3 . Gadm. (MPa)
e<alb

fmax = 1,05P/a.b * (1 + 6e/al)
fmin=1,05P/a.b* (1 -6e/al)
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A figura 4 mostra a planilha que foi utilizada para o dimensionamento das Sapatas

com carga excéntrica para os pilares 29 e 41. Encontra-se no apéndice o

dimensionamento das outras sapatas com carga excéntrica.

Figura 4 - Dimensionamento de sapatas com carga excéntrica - Pilar 29-41

Dados de Entrada

Area da Sapata

Carga do Pilar = 13500 Kgf
D. do Pilar (Maior) = 30 cm
D. do Pilar (Menor) = 15 cm
fck = 20 Mpa

Ab = P*1,05/gadm. cm2

Tensao admissivel

Ab = 20.250,00 cm2

e = 37,50 cm

fmax. = 1,40 Kgf/cm2

fmin. = 0,00 Kgf/cm2
Retangular

Lado 1 (Afixar)= | 90,000 cm

Lado 2 (Maior) = 225,00 cm
Quadrada

Lado = 142,30cm

Tensao de Tragao(Retangular)

cadm. = N*0,02 MPa
cadm. = 1,20 Kgf/cm2
cadm.(adotada) = Kgf/cm2
cadm.(max.) = 1,56 Kgf/cm2
E max. = 37,50 cm
Tipo da Sapata Retangular
Profundidade = | 1 m
Lado 2 (Menor) 90,00 cm
Lado 1 (Maior) 225,00 cm
Altura da Sapata
D= 52,50 cm
H= 57,50 cm
Recalque
W = 1,56 cm

T(maior) = 6267,86  kgf
As 2,02 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N° de barras = 6,47 cm
Espacamento de As= 13,33 cm
T(menor) = 18900,00  kgf
As 6,09 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N° de barras = 19,52 cm

Espagamento de As= 11,32 cm

Verificagao ao Puncionamento

6d= 3,65kgf/cm2
5 max. = 35,71kgf/lcm2

N-1= 6,00
V= 0,3
0,3p/ N<=10
V= 0,4p/ 10<N<20
0,5p/ N>=20
E= 0,6 NE1,4
= 7,37Mpa

= 73,72Kgf/cm2
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8 — Verificacdo dos recalques das sapatas

Foi feita a verificagdo dos recalques das sapatas numa solucao que leva em
consideracao a teoria da elasticidade, descritos por Velloso e Lopes (2002), e que
permite o calculo direto dos recalques para alguns casos. Por exemplo, o recalque
de uma sapata pode ser previsto por:

W=qgB(1-v?)/E

g — Press@o média aplicada

B — Menor dimensao da sapata
v — coeficiente de Poisson

E — Médulo de Yong

0,3p/N=<10
V= 0,4p/10<N<20
0,5p/N=20
E=0,6.N""
9 — Dimensionamento dos blocos de coroamento
O bloco de coroamento € um elemento de ligacédo entre a estaca e o pilar.

Para o dimensionamento dos Blocos de Coroamento foi utilizado o método

das bielas comprimidas descritos em Alonso (1983).



9.1 — Bloco sobre uma estaca

Figura 5 — Detalhamento do bloco sobre uma estaca

Ash |
N sv i
h ) Asy : A sy

/o

15e| ¢ f5a

Concreto Magro

L

9.1.1 — Célculo da forma

L =¢+30cm
h=12.0
d=h-5cm

9.1.2 — Calculo da armadura vertical

ASV = 0,008 . Anc

Anc=(1,4.1.05P)/(0,85.fcd + 0,008.fyd )

9.1.3 — Célculo da armadura horizontal

Agsh= 1,4 . Tragéo/fyd
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Tragdo = 0,25.P.(( L-I') / h'), sendo | a menor dimensé&o do pilar
A figura 6 mostra a planilha que foi utilizada para o dimensionamento do

bloco para uma estaca de 35cm de didametro e 400KN de carga. Encontra-se no
apéndice a planilha utilizada para o dimensionamento do bloco para uma estaca

de 60cm de didmetro e 1100KN de carga.

Figura 6 - Dimensionamento do bloco sobre uma estaca

Dados de Entrada Dados do Bloco
P do Pilar = 400,00KN
Didmetro da Estaca=  35,00Cm Dimensodes
Menor D. do Pilar = 25,00Cm L= 65,00cm
Maior D. do Pilar = 25,00Cm d = 37,00cm
D. entre Estacas = 2,50*D. Estaca Altura = 42,00cm
fck = 20Mpa
fyk= 500Mpa Armadura

Diadmetro de Asv = 6,30mm

Dados de Calculo N? de barras = 2,42Unidade
Anc= 0,04 M2 Espacamento de Asv= 27,50Cm
Asv= 3,01Cm2 Diadmetro de Ah = 6,30Mm
Tracdo = 95,24KN N° de barras = 4,92Unidade
Ash= 3,07Cm2 Espagcamento de Ah = 8,00Cm




9.2 — Bloco sobre duas estacas
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Figura 7 — Detalhamento do bloco sobre duas estacas

L FB—T
ol
........... 1 =l
Concreto Magro Concreto Magro
15 ¢ e ¢ |15 s

As’

Asvt

Ash

9.2.1 — Céalculo da forma

B =¢ +30cm
L=e+¢+30cm
e =250

d=0,6(e-Iy/2), sendo | a maior dimenséo do pilar
h=d+ 5cm

9.2.2 — Célculo da armadura de tracao
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As = 1,4 . Tragéo/fyd

Tracdo=P (2e-1,/2)/8.d
9.2.3 — Calculo da armadura de compressao

s =1/5. A
9.2.4 — Calculo da armadura de horizontal
Ash=1/8 . Ag
9.2.5 — Calculo da armadura vertical transversal

OAsyt = 10mm s=12cmparaP <80t
s=10cmpara P 280t

9.2.6 — Calculo da tensao de compressao, na biela junto a estaca
P/Absen®d < 0,85.fck

A figura 8 mostra a planilha que foi utilizada para o dimensionamento do bloco
para uma estaca de 50cm de didmetro e 1800KN de carga. Encontra-se no
apéndice as planilhas utilizadas para o dimensionamento dos outros blocos sobre
duas estacas.



Figura 8 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 2 e 3

Dados de Entrada

P do Pilar =

Diametro da Estaca =
Menor D. do Pilar =
Maior D. do Pilar =

D. entre Estacas =

1800,00KN
50,00Cm
40,00Cm
50,00Cm
2,50*D. Estaca

Dados do Bloco

29

Dados de Calculo

Dimensoes

B= 80,00Cm

L= 205,00Cm

d = 60,00Cm

Altura = 65,00Cm
Armadura

Diametro de As = 25,00mm

Tg ¢ = 1,20
0= 0,88rad
= 50,19° 45°%<$<55°

Tracdo = 750,00KN

As = 24,14cm 2

As’ = 4,83cm 2

Tensdao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa

fcd = 17,00Mpa

C = 15,25Mpa

N¢ de barras = 4,92unidade
Espagamento de As= 14,00cm
Diametro de As™ = 12,50mm
N¢ de barras = 3,93 unidade
Espagamento de As” = 17,50cm
Diadmetro de Ah = 10,00mm
N¢ de barras = 3,84 unidade
Espagamento de Ah = 13,75¢cm
Diadmetro de Avt = 8,00mm
N¢ de barras = 19,50unidade
Espagamento de Avt = 10,00cm
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10 — Dimensionamento das vigas alavancas

Para o dimensionamento das vigas alavancas foi utilizado o método de
flexdo simples descrito em Rocha, 1985-1987.

Para a viga foi calculado:

Altura Minima

Armadura de Tracao

Armadura de Compressao

Armadura de Pele (ou Costela)

Armadura Transversal
10.1 — Calculo da altura minima

dmin.=To. (M/by )"
ro — ( Ver tabela 20A do Rocha, 1985-1987 )
M — Momento atuante na viga
bw — Largura da viga a fixar
10.2 — Calculo da armadura de tracao

As = M/ a,.dadotado »

0, - ( Ver tabela 21A do Rocha, 1985-1987 )
lo = adotado/ (M / b )1/2

10.3 — Calculo da armadura de compressao
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AS‘ = 1/5 . As

10.4 — Calculo da armadura de pele

As=0,05%.by.h
h = dagotado + C (CObrimento)

10.5 — Célculo da armadura transversal

As = ((a/2h) . Vd) / z.fyd

a — Comprimento de apoio

h — Altura da viga

Vd — Forga cortante atuante na viga

z = 0,87. dagdotado

fyd — fyk/1,15

Obs.: (a/2h) é o fator de reducao da cortante.

A figura 9 mostra a planilha que foi utilizada para o calculo das rea¢des na
viga 1 devido aos pilares de divisa 42 e 51/52. Encontra-se no apéndice o calculo

das reacdes nas vigas 2 e 3 devido aos outros pilares.

Figura 9 - Calculo das reacdes na viga 1 devido aos pilares de divisa

Pilar 42 Carga do Pilar(Tf) 25,00

Distancia entre Apoio Extremo e a Estaca 4675,00mm |Mk= -10,625Tf*m
Distancia entre Apoio Extremo e o Pilar 5100,00mm |Vd= 27,27Tf
Carga na Estaca 27,27t

Carga no apio Extremo -2,271

Pilar 51/52 Carga do Pilar(Tf) 25,00

Distancia entre Apoio Extremo e a Estaca 4075,00mm ‘Mk= -10,625Tf*m
[Distéancia entre Apoio Extremo e o Pilar 4500,00mm Vd= 27,61Tf
|Carga na Estaca 27,61t




|Carga no apio Extremo
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Figura 10 - Dimensionamento da viga alavanca 1 — Pilar 42/51/52

Flexao Simples

Mk= -10,63Tf*m

Vd= 27 ,61Tf

b= 50,00cm

fck = 20,00Mpa

fyk = 500,00Mpa-Ca50
Tab. 20" Aderson

ro = 0,175

dmin. = 25,51

dadotado = 35,00

H= 40,00

Verificagido Quanto aos Esfor¢os Cortantes
dd= 19,33kgf/cm2

S max. = 35,71kgflcm3
Calculo da Ferragem Principal

ro = 0,240

Tab. 21” Aderson

oo= 27,48

As = 11,05cm2
Diametro de As = 20,00mm
N° de barras = 3,52und.
As’ = 2,21cm2
Diametro de A's = 10,00mm

N° de barras = 2,81und.

Estribos
z= 0,3045
fyd = 434,78kgflcm2

Fator de Reducao da Cortante

Comprimento

do apoio (cm) = 35 cm

al2*h = 0,44cm2
As = 12,77cm2
Asmin. = 12,5cm2
Diametro de As = 8,00mm
N° de Estribos = 12,70und.
Espagamento = 7,87cm

Armadura de Costela

As = 1,00cm2
Diametro de As = 6,30mm
N° de Ferros = 1,60und.
Espacamento = 10,00cm
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Figura 1 — Dimensionamento da armadura longitudinal e transversal da estaca

Dados iniciais

fox 20,00MPa  fuq 14285,71kN/m2
L 24,00m fg  434782,61kN/m2
0 35,00cm Ago CA-50

Ng 520,00kN

Calculo de w (abaco)
A 0,38
0] 0,00

Calculo de A iotal

A min 3,85cm?
As max 76,97cm?
As 1ot 3,85cm?2
(] 12,5mm
N¢ de barras 3,14
N¢ de barras (aprox.) 4,00
Aproveitamento 78%

Calculo da armadura transversal
0 5,00mm
Sméx 15,00cm



Figura 2 — Dimensionamento da armadura longitudinal e transversal da estaca

Dados iniciais

ok 20,00MPa  fq 14285,71kN/m2
L 24,00m g 434782,61kN/m?
0 50,00cm Ago CA-50

[\ 890,40kN

Calculo de w (abaco)
Vg 0,32
® 0,00

Calculo de A iotal

A min 7,85cm?2
As max 157,08cm?2
A tot 7,85cm?2
] 16,0mm
N¢ de barras 3,91
N¢ de barras (aprox.) 4,00
Aproveitamento 98%

Calculo da armadura transversal
0 5,00mm
Smix 19,20cm



Figura 3 — Dimensionamento da armadura longitudinal e transversal da estaca

Dados iniciais

fox 20,00MPa  fgq 14285,71kN/m?
L 24,00m frg 434782,61kN/m2
0 60,00cm Ago CA-50

Ng 1189,00kN

Calculo de w (abaco)
A\ 0,29
0] 0,00

Calculo de A iotal

A min 11,31cm?
As max 226,19cm?
As 1ot 11,31cm?
(] 16,0mm
N¢ de barras 5,63
N¢ de barras (aprox.) 6,00
Aproveitamento 94%

Calculo da armadura transversal
0 5,00mm
Smax 19,20cm



Figura 4 — Dimensionamento da armadura longitudinal e transversal da estaca

Dados iniciais

fox 20,00MPa foq 14285,71kN/mz?
L 24,00m fy 434782,61kN/m?2
o} 70,00cm Ago CA-50

[\ 1520,40kN

Calculo de w (abaco)
Vg 0,28
® 0,00

Calculo de A iotal

As min 15,39cm2
As max 307,88cm?
As tot 15,39cm2
0 16,0mm
N¢ de barras 7,66
N¢ de barras (aprox.) 8,00
Aproveitamento 96%

Calculo da armadura transversal
0 5,00mm
Smix 19,20cm
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Figura 5 — Dimensionamento de sapatas com carga centrada - Pilar (30-31)-(34-35)

Dados de Entrada

Carga do Pilar =

D. do Pilar (Maior)
D. do Pilar (Menor)
fck =

25940 Kgf
30 Cm
15 Cm
20 Mpa

Area da Sapata

Ab = P*1,05/gadm. cm2

Tensao admissivel

Ab = 22697,50 cm2
Retangular

Lado 1 (Afixar)= [ 110,000 cm

Lado 2 (Maior) = 206,34 cm
Quadrada

Lado = 150,66cm

Tensao de Tragao(Quadrada)

T = 12970,00  kof
As 4,18 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N° de barras = 13,40 cm
Espagamento de As= 11,35 cm

Tensao de Tragao(Retangular)

cadm.= N*0,02 MPa
cadm.= 1,20 Kgf/cm2
Tipo da Sapata (1 ou 2)
1 Quadrada _ Escolha |
2 Retangular [ 1
Tipo da Sapata Quadrada
Profundidade 1 m
Lado 150,66 cm
Lado 150,66 cm
Altura da Sapata
= 33,91 cm
H= 38,91 cm
Recalque
w = 2,23 cm
Verificagao ao Puncionamento
5d= 10,37Kgf/cm2
5 max. = 35,71Kgf/cm2

T(Maior) = 16859,75  kgf
As = 5,43 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N¢ de barras = 17,42 cm
Espacamento de As= 6,09 cm
T(menor) = 9082,84  kgf
As 2,92 cm2
Didmetro de As = 6,30 mm
N¢ de barras = 9,38 cm
Espagamento de As= 23,42 cm
N-1= 6,00
V= 0,3
0,3p/ N<=10
V= 0,4p/ 10<N<20
0,5p/ N>=20
= 0,6 NE14
= 7,37Mpa

= 73,72Kgf/cm2
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Figura 6 — Dimensionamento de sapatas com carga centrada — Pilar 33-37

Dados de Entrada

Carga do Pilar = 25000 Kgf

D. do Pilar (Maior) 30 cm

D. do Pilar (Menor) 15 cm

fck = 20 Mpa
Tensao admissivel

cadm.= N*0,02 MPa

cadm.= 1,20 Kgf/cm2

Tipo da Sapata (1 ou 2)

Area da Sapata
Ab= P*1,05/gadm. cm2
Ab = 21875,00 cm2

Retangular

Lado 1 (Afixar)= | 110,000 cm

Lado 2 (Maior) = 198,86 cm

Quadrada
Lado = 147,90cm

Tensao de Tragao(Quadrada)

T = 12500,00  kgf
As 4,03 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N de barras = 12,91 cm
Espagamento de As= 11,58 cm

Tensao de Tragao(Retangular)

1 Quadrada Escolha
2 Retangular [ 1
Tipo da Sapata Quadrada
Profundidade [ 1 m
Lado 147,90 cm
Lado 147,90 cm
Altura da Sapata
d = 33,23 cm
H= 38,23 cm
Recalque
w = 2,19 cm

Verificagao ao Puncionamento

6d= 10,17kgf/cm2
5 max. = 35,71kgf/cm2

T(Maior) = 15882,35  kgf
As = 511 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N¢ de barras = 16,41 cm
Espagamento de As= 6,49 cm
T(menor) = 8935,16  kgf
As 2,88 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N¢ de barras = 9,23 cm
Espacamento de As= 2295 cm
N-1= 6,00
v= 0,3
0,3p/ N<=10
V= 0,4p/ 10<N<20
0,5p/ N>=20
E= 06 NE14
= 7,37Mpa

= 73,72Kgf/cm2
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Figura 7 - Dimensionamento de sapatas com carga excéntrica - Pilar 29-41

Dados de Entrada

Carga do Pilar = 13500 Kgf
D. do Pilar (Maior) = 30 cm
D. do Pilar (Menor) = 15 cm
fck = 20 Mpa

Tensao admissivel

Area da Sapata

Ab = P*1,05/gadm. cm2

Ab = 20.250,00 cm2

e = 37,50 cm

fmax = 1,40 Kgf/cm2

fmin. = 0,00 Kgf/cm2
Retangular

Lado 1 (A fixar) = T 90,000 cm

Lado 2 (Maior) = 225,00 cm
Quadrada

Lado = 142,30cm

Tensao de Tragao(Retangular)

T(maior) = 6267,86  kgf
As 2,02 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N° de barras = 6,47 cm

Espagamento de As= 13,33 cm

T(menor) = 18900,00 kgf
As 6,09 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N2 de barras = 19,52 cm

Espacamento de As= 11,32 cm

cadm. = N*0,02 MPa
cadm. = 1,20 Kgf/cm2
sadm.(adotada) = [ 0,70 |Kgflcm2
cadm.(max.) = 1,56 Kgf/cm2
e max. = 37,50 cm
Tipo da Sapata Retangular
Profundidade = [ 1 | m
Lado 2 (Menor) 90,00 cm
Lado 1 (Maior) 225,00 cm
Altura da Sapata
d = 52,50 cm
H= 57,50 cm
Recalque
w = 1,56 cm
Verificagao ao Puncionamento
6d= 3,65Kgf/cm2
5 max. = 35,71Kgf/cm2

N-1= 6,00
V= 0,3

Os3p/ N<=1O
v= 0,4p/ 10<N<20
0,5p/ N>=20

= 0,6 NE1,4
= 7,37Mpa
= 73,72Kgf/cm2
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Figura 8 - Dimensionamento de sapatas com carga excéntrica

Pilar (26-27)-(38-39)-28-40

Dados de Entrada

Area da Sapata

Ab = P*1,05/gadm. cm2

Ab = 40.384,62 cm2

e = 52,50 cm

fmax = 1,26 Kgf/cm2

fmin. = 0,04 Kgf/cm2
Retangular

Lado 1 (A fixar)= | 120,000 cm

Lado 2 (Maior) = 336,54 cm
Quadrada

Lado = 200,96cm

Tensao de Tragao(Retangular)

Carga do Pilar = 25000 Kof
D. do Pilar (Maior) = 30 cm
D. do Pilar (Menor) = 15 cm
fck = 20 Mpa
Tensao admissivel
cadm. = N*0,02 MPa
cadm. = 1,20 Kgf/cm2
sadm.(adotada) = [ 065 |Kgflcm2
cadm.(max.) = 1,56 Kgf/cm2
e max. = 56,09 cm
Tipo da Sapata Retangular
Profundidade = [ 1 | m
Lado 2 (Menor) 120,00 cm
Lado 1 (Maior) 336,54 cm
Altura da Sapata
d = 80,38 cm
H= 85,38 cm
Recalque
w = 1,86 cm

Verificagao ao Puncionamento

5 d= 4,55kgf/cm2
5 max. = 35,71kgf/cm2

T(maior) = 11916,87  kof
As 3,84 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N° de barras = 12,31 cm
Espagamento de As= 9,17 cm
T(menor) = 33882,50  kgf
As 10,91 cm2
Diametro de As = 6,30 mm
N¢ de barras = 35,00 cm
Espacamento de As= 9,60 cm
N-1= 6,00
V= 0,3
0,3p/ N<=10
V= 0,4p/ 10<N<20
0,5p/ N>=20
= 0,6 NE1,4
= 7,37Mpa

= 73,72Kgf/cm2
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Figura 9 - Dimensionamento do bloco sobre uma estaca

Dados de Entrada

P do Pilar = 1100,00KN
Diametro da Estaca = 60,00Cm

Menor D. do Pilar = 20,00Cm

Maior D. do Pilar = 60,00Cm

D. entre Estacas = 2,50"D. Estaca
fck = 20Mpa

fyk= 500Mpa

Dados do Bloco

Dimensoes

L= 90,00cm
d= 67,00cm
Altura = 72,00cm

Armadura

Dados de Calculo

Anc= 0,10M2
Asv= 8,28cm2
Tracdo = 267,36KN
Ash= 8,61cm2

Diametro de Asv = 8,00mm
N2 de barras = 4,12unidade
Espacamento de Asv= 20,00cm

Diametro de Ah = 10,00mm
N2 de barras = 5,48unidade
Espagamento de Ah = 12,40cm
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Figura 10 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 8,9 e 17

Dados de Entrada

D. entre Estacas =

P do Pilar = 1750,00KN
didmetro da Estaca = 50,00cm
Menor D. do Pilar = 25,00cm
Maior D. do Pilar = 80,00cm

2,50*D. Estaca

Dados do Bloco

Dados de Calculo

Tg ¢ = 1,20
0= 0,88rad

= 50,19° 45%<(<55°
Tragao = 729,17KN
As = 23,47cm 2
AS” = 4,69cm 2

Tensao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa
fcd = 17,00Mpa
C = 14,83Mpa

Dimensbes
B= 80,00cm
L= 205,00cm
d = 51,00cm
Altura = 56,00cm

Armadura

Diametro de As = 25,00mm
N? de barras = 4,78unidade
Espagamento de As= 14,00cm
Diadmetro de As’ = 12,50mm
N¢ de barras = 3,82unidade
Espacamento de As™ = 17,50cm
Diédmetro de Ah = 10,00mm
N¢ de barras = 3,73unidade
Espagamento de Ah = 11,50cm
Diadmetro de Avt = 8,00mm
N¢ de barras = 19,50unidade
Espacamento de Avt = 10,00cm




Figura 11 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 12

Dados de Entrada

D. entre Estacas =

P do Pilar = 1800,00KN
didmetro da Estaca = 50,00cm
Menor D. do Pilar = 25,00cm
Maior D. do Pilar = 80,00cm

2,50*D. Estaca

Dados do Bloco

50

Dados de Calculo

Tg ¢ = 1,20
0= 0,88rad
= 50,19° 45°%<¢p<55°

Tragao = 750,00KN

As = 24,14cm 2

AS” = 4,83cm 2

Tensao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa

fcd = 17,00Mpa

C = 15,25Mpa

Dimensbes
B= 80,00cm
L= 205,00cm
d = 51,00cm
Altura = 56,00cm

Armadura

Diametro de As = 25,00mm
N? de barras = 4,92unidade
Espagamento de As= 14,00cm
Diadmetro de As’ = 12,50mm
N¢ de barras = 3,93 unidade
Espacamento de As™ = 17,50cm
Diédmetro de Ah = 10,00mm
N¢ de barras = 3,84 unidade
Espagamento de Ah = 11,50cm
Diadmetro de Avt = 8,00mm
N¢ de barras = 19,50unidade
Espacamento de Avt = 10,00cm
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Figura 12 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 11 e 16

Dados de Entrada

D. entre Estacas =

P do Pilar = 1700,00KN
didmetro da Estaca = 50,00cm
Menor D. do Pilar = 25,00cm
Maior D. do Pilar = 80,00cm

2,50*D. Estaca

Dados do Bloco

Dados de Calculo

Tg ¢ = 1,20
0= 0,88rad
= 50,19° 45°%<¢p<55°

Tragao = 708,33KN

As = 22,80cm 2

AS” = 4,56cm 2

Tensao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa

fcd = 17,00Mpa

C = 14,40Mpa

Dimensbes
B= 80,00cm
L= 205,00cm
d = 51,00cm
Altura = 56,00cm

Armadura

Diametro de As = 25,00mm
N? de barras = 4,64 unidade
Espagamento de As= 14,00cm
Diametro de As™ = 12,50mm
N¢ de barras = 3,72unidade
Espacamento de As™ = 17,50cm
Diédmetro de Ah = 10,00mm
N¢ de barras = 3,63unidade
Espagamento de Ah = 11,50cm
Diadmetro de Avt = 8,00mm
N¢ de barras = 19,50unidade
Espacamento de Avt = 10,00cm
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Figura 13 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 1 e 4

Dados de Entrada

P do Pilar = 2300,00KN
diametro da Estaca = 60,00cm
Menor D. do Pilar = 30,00cm
Maior D. do Pilar = 80,00cm

D. entre Estacas = 2,50*D. Estaca

Dados do Bloco

Dados de Calculo

Tg ¢ = 1,20
= 0,88rad
0= 50,19° 45°%<(<55°
Tracdo = 958,33KN
As = 30,84cm 2
As” = 6,17cm 2

Tensao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa
fcd = 17,00Mpa

c= 16,24Mpa

Dimensées
B= 90,00cm
L= 240,00cm
d = 66,00cm
Altura = 71,00cm

Armadura
Diadmetro de As = 25,00mm
N? de barras = 6,28 unidade
Espacamento de As= 11,43cm
Diametro de As’ = 12,50mm
N? de barras = 5,03unidade
Espacamento de As” = 13,33cm
Diametro de Ah = 10,00mm
N? de barras = 4,91unidade
Espacamento de Ah = 12,20cm
Diametro de Avt = 8,00mm
N? de barras = 23,00unidade
Espagamento de Avt = 10,00cm




Figura 14 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 18

Dados de Entrada

P do Pilar = 2200,00KN
diametro da Estaca = 60,00cm
Menor D. do Pilar = 25,00cm
Maior D. do Pilar = 100,00cm

D. entre Estacas = 2,50*D. Estaca

Dados do Bloco
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Dados de Calculo

Tg ¢ = 1,20
= 0,88rad
0= 50,19° 45°%<(<55°
Tracdo = 916,67KN
As = 29,50cm 2
As” = 5,90cm 2

Tensao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa
fcd = 17,00Mpa

c = 14,91 Mpa

Dimensédes
B= 90,00cm
L= 240,00cm
d = 60,00cm
Altura = 65,00cm

Armadura
Diadmetro de As = 25,00mm
N? de barras = 6,01unidade
Espacamento de As= 11,43cm
Diametro de As’ = 12,50mm
N? de barras = 4,81unidade
Espacamento de As” = 16,00cm
Diametro de Ah = 10,00mm
N? de barras = 4,70unidade
Espacamento de Ah = 11,00cm
Diametro de Avt = 8,00mm
N? de barras = 23,00unidade
Espacamento de Avt = 10,00cm
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Figura 15 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 10 e 13

Dados de Entrada

P do Pilar = 2850,00KN
didmetro da Estaca = 70,00cm
Menor D. do Pilar = 40,00cm
Maior D. do Pilar = 80,00cm

D. entre Estacas = 2,50*D. Estaca

Dados do Bloco

Dados de Calculo

Tg 0= 1,20
0= 0,88rad
= 50,19¢ 45°%<$p<55°
Tragao = 1187,50KN
As = 38,22¢cm 2
AS” = 7,64cm 2

Tensdao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa
fcd = 17,00Mpa

C = 15,09Mpa

Dimensées

B= 100,00cm

L= 275,00cm

d = 81,00cm

Altura = 86,00cm

Armadura

Diametro de As = 20,00mm

N? de barras = 12,17unidade
Espagamento de As= 6,92cm
Diadmetro de As’ = 12,50mm

N¢ de barras = 6,23unidade
Espacamento de As™ = 12,86cm
Diadmetro de Ah = 10,00mm

N¢ de barras = 6,08unidade
Espagamento de Ah = 10,86¢cm
Diadmetro de Avt = 8,00mm

N¢ de barras = 26,50unidade
Espacamento de Avt = 10,00cm
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Figura 16 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 14 e 15

Dados de Entrada

P do Pilar = 2700,00KN
Diametro da Estaca = 70,00cm
Menor D. do Pilar = 40,00cm
Maior D. do Pilar = 80,00cm

D. entre Estacas = 2,50*D. Estaca

Dados do Bloco

Dados de Calculo

Tg 0= 1,20
0= 0,88rad
= 50,19° 45%<(p<55°
Tragao = 1125,00KN
As = 36,21cm 2
AS” = 7,24cm 2

Tensdao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa
fcd = 17,00Mpa

C = 14,30Mpa

Dimensées
B = 100,00cm
L= 275,00cm
d= 81,00cm
Altura = 86,00cm

Armadura

Diametro de As = 25,00mm
N? de barras = 7,38unidade
Espagcamento de As= 11,25¢cm
Diametro de As’ = 12,50mm
N de barras = 5,90unidade
Espacamento de As™ = 15,00cm
Diametro de Ah = 10,00mm
N de barras = 5,76unidade
Espacamento de Ah = 12,67cm
Diametro de Avt = 8,00mm
N de barras = 26,50unidade
Espacamento de Avt = 10,00cm




Figura 17 - Dimensionamento do bloco sobre duas estacas — Pilar 19

Dados de Entrada

P do Pilar = 2700,00KN
didmetro da Estaca = 70,00cm
Menor D. do Pilar = 30,00cm
Maior D. do Pilar = 100,00cm

D. entre Estacas =

2,50*D. Estaca

Dados do Bloco
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Dados de Calculo

Tg ¢ = 1,20
0= 0,88rad
= 50,19° 45°%<¢p<55°

Tragao = 1125,00KN

As = 36,21cm 2

AS” = 7,24cm 2

Tensdao maxima de
compressao no concreto
na biela junto a estaca

fck = 20Mpa

fcd = 17,00Mpa

C = 15,25Mpa

Dimensées
B= 100,00cm
L= 275,00cm
d = 75,00cm
Altura = 80,00cm

Armadura

Diametro de As = 25,00mm
N? de barras = 7,38unidade
Espagamento de As= 11,25¢cm
Diadmetro de As’ = 12,50mm
N¢ de barras = 5,90unidade
Espacamento de As™ = 15,00cm
Diadmetro de Ah = 10,00mm
N¢ de barras = 5,76unidade
Espagamento de Ah = 11,67¢cm
Diadmetro de Avt = 8,00mm
N¢ de barras = 26,50unidade
Espacamento de Avt = 10,00cm
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Figura 18 - Calculo das reacdes na viga 2 devido aos pilares de divisa

Pilar 55/56/56/58/59 Carga do Pilar(Tf) 24,00

Distancia entre Apoio Extremo e a Estaca 2363,00mm Mk= -10,56Tf*m
Distancia entre Apoio Extremo e o Pilar 2803,00mm Vd= 28,47Tf
Carga na Estaca 28,47t

Carga no apio Extremo 4,47t

Pilar 46 Carga do Pilar(Tf) 24,00

Distancia entre Apoio Extremo e a Estaca 2553,00mm |Mk= -10,224Tf*m
Distancia entre Apoio Extremo e o Pilar 2979,00mm |Vd= 28,00Tf
Carga na Estaca 28,00t

Carga no apio Extremo -4,00t

Pilar 45 Carga do Pilar(Tf) 25,00

Distancia entre Apoio Extremo e a Estaca 2512,00mm |Mk= -11,375Tf*m
Distancia entre Apoio Extremo e o Pilar 2967,00mm |Vd= 29,53 Tf
Carga na Estaca 29,53t

Carga no apio Extremo -4,53t

Pilar 49 Carga do Pilar(Tf) 25,00

Distancia entre Apoio Extremo e a Estaca 2499,00mm Mk= -11,55Tf*m
Distancia entre Apoio Extremo e o Pilar 2961,00mm Vd= 29,62Tf
Carga na Estaca 29,62t

Carga no apio Extremo -4,62t
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Figura 19 - Dimensionamento da viga alavanca 2 — Pilar 55/56/56/58/59/46/45/49

Flexao Simples

Mk= 12,00Tf*m

Vd= 30,00Tf

b= 80,00cm

fck = 20,00Mpa

fyk = 500,00Mpa-Ca50
Tab. 20A Aderson

ro= 0,175

Dmin. = 21,43
dadotado = 35,00

H= 40,00

Verificacao Quanto aos Esfor¢cos Cortantes
dd= 13,13kgflcm2

d max. = 35,71kgflcm3
Calculo da Ferragem Principal

ro= 0,286

Tab. 21A Aderson

o= 28,57

As = 12,00cm2
Diametro de As = 20,00mm
N° de barras = 3,82und.
As’ = 2,40cm2
Diametro de A's = 10,00mm

N° de barras = 3,06und.

Estribos
z= 0,3045
fyd = 434,78kgflcm2

Fator de Redugao da Cortante

Comprimento

do apoio = 35 Cm
al2*h = 0,44cm2
As = 13,88cm2
Asmin. = 20cm2
D do Estribo = 10,00Mm
N° de Estribos = 12,73und.
Espagamento = 7,85Cm

Armadura de Costela

As = 1,60cm2
Diametro de As = 8,00Mm
N° de Ferros = 1,59und.
Espagamento = 10,00Cm



Figura 20 - Calculo das reagbes na viga 3 devido aos pilares de divisa

Pilar 60 Carga do Pilar(Tf) 43,00
Distancia entre Apoio Extremo e a Estaca 4845,00mm
Distancia entre Apoio Extremo e o Pilar 5531,00mm
Carga na Estaca 49,09t

Carga no apio Extremo -6,09t

Pilar 61 Carga do Pilar(Tf) 38,00
Distancia entre Apoio Extremo e a Estaca 4800,00mm
Distancia entre Apoio Extremo e o Pilar 5500,00mm
Carga na Estaca 43,541

Carga no apio Extremo -5,541

60

Mk=  -29,498Tf'm
Vd= 49,09Tf
IMk= -26,6 Tf*m
Vd= 43,54 Tt
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Figura 21 - Dimensionamento da viga alavanca 3 — Pilar 60/61

Flexao Simples

Mk= 30,00Tf*m

Vd= 49,00Tf

b= 80,00cm

fck = 20,00Mpa

fyk = 500,00Mpa-Ca50
Tab. 20A Aderson

ro= 0,175

dmin. = 33,89
dadotado = 45,00

H= 50,00

Verificacao Quanto aos Esfor¢cos Cortantes

dd= 17,15kgflcm2
d max. = 35,71kgflcm3
Calculo da Ferragem Principal

ro= 0,232

Tab. 21A Aderson

oo= 27,2

As = 24,51cm2
Diametro de As = 25,00mm
N° de barras = 4,99und.
As’ = 4,90cm2
Diametro de A's = 12,50mm

N° de barras = 3,99und.

Estribos
z= 0,3915
fyd = 434,78kgflcm2

Fator de Redugao da Cortante

Comprimento

do apoio = 35 cm

al2*h = 0,35cm2
As = 14,11cm2
Asmin. = 20cm2
D do Estribo = 10,00mm
N° de Estribos = 12,73und.
Espagamento = 7,85cm

Armadura de Costela

As = 2,00cm2
Diametro de As = 8,00mm
N° de Ferros = 1,99und.
Espagamento = 15,00cm



ANEXO



Figura 1 — Resisténcia a Penetragéo - SPT
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Sondagem no Furo nimero X

-10,00 +

-11,000 f lII.

=100 t

14,00 :

-15,00 i

RN

-17,00

-15,00

-19,00

-zi,00 f

-21,00 t

-2z, 0

-2E00

-zd, 00

-25,00

-2k, 0

-ET,00

-zE, 0l

Cota do N.A. 5,00 m

Prof. |Tipode| Profun- Nr. | N.A.[1+2 | 243

Solo % Amostra|24 h| 15 | 15
10| 15 q00l | 00 4 | 4
20| 15 20 o1 5 | 7
30| 15 sol| 02 4 | 6
40| 15 400 I 03 5| 6
50| 15 so0l | 04 2 | 2
6,0| 15 sod | 05 2 | 2
70| 15 7000l | 06 4 | 4
80| 15 sod I 07 4 | 5
90| 15 ool | o8 13 | 16
10,0/ 15 1000 I 09 14 | 22
11,0/ 15 11000 10 11 | 14
12,0] 15 1200 | 11 10 | 13
13,0/ 15 300l | 12 9 | 11
14,0 15 400 | 13 9 | 10
15,0/ 15 as00) | 14 8 | 9
16,0] 15 2600 |15 10 | 12
17,0] 15 700l 16 10 | 16
18,0/ 15 aso0 | 17 17 | 23
19,0/ 15 0000 18 11 | 19
20,0/ 15 2000 || 19 8 | 9
21,0/ 15 21000 20 9 | 10
220| 15 200 | 21 8 | 9
23,0/ 15 2300 | 22 21 | 30
240| 15 2400 | 23 30 | 30
250/ 15 25000 | 24 30 | 30
26,0/ 15 2000 | 25 30 | 30
27,0 27000 | 26
28,0 -28,00 27
29,0 -29,00 28
30,0 3000 | 29

-29,00

=30,00

Mumero de Golpes

] 10 i 0
0,00

q0

-1,00
T
Z, 00 t

e T
f
-E,00 t

-4, 00

=&, 00

=700

Y
|

-5, 00

-a,00 T

12,00 ;

B

Cliente :

Tipo
de Solo

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa

Argila Silto-Arenosa
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