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RESUMO

Dimensionou-se um edificio em concreto armado localizado no campus da
UENF - Universidade Estadual do Norte Fluminense Darcy Ribeiro.

Sera construido um laboratério de ensaios mecanicos de grande porte, além
de salas, cozinha, banheiros e laboratérios de pequeno porte. Um subsolo foi
acrescido ao projeto para facilitar a parafusagem dos equipamentos na laje de
reacao e servira também como depdsito de materiais do laboratério.

O dimensionamento do edificio como um todo foi realizado utilizando o
programa de calculo estrutural AltoQl Eberick. Ja o dimensionamento do
laboratério de grande porte foi feito manualmente, tendo como resultado final o
detalhamento de todos os elementos, exceto o da placa de reacgao.

O que se pode concluir foi que o programa facilitou bastante o processo de
dimensionamento da estrutura. No entanto, cabe lembrar que o software ndo se
preocupa com certos pontos reais de projeto, que devem ser ajustados pelo
usuario. No que diz respeito ao dimensionamento manual, o projeto serviu como
experiéncia de calculo considerando cargas moveis sobre a viga da ponte rolante,
modelo de bielas e tirantes no célculo da misula, entre outros métodos que ndo séo

encontrados em uma estrutura convencional.

PALAVRAS CHAVE: Concreto armado; Linha de influéncia; Ponte rolante; Laje de
reagdo, Misula.
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CAPITULO | — INTRODUCAO

1.1 - Objetivo

Este trabalho tem por objetivo analisar e dimensionar, em concreto armado,
um edificio de trés pavimentos situado na UENF (Universidade Estadual do Norte
Fluminense Darcy Ribeiro), no municipio de Campos dos Goytacazes.

O edificio serda composto por cozinha, banheiros, salas e um laboratério que
terd area Gtil de 108 m? e pé-direito de 6,15 m para a realizacdo de ensaios
mecanicos. O laboratorio contara com laje de reacdo (onde serdo realizados
ensaios de elementos estruturais de grande porte), vigas e misulas para apoio de
uma ponte rolante, laje de cobertura, pilares e vigas.

Como resultado da realizacdo deste projeto, sera apresentado um memorial
descritivo e um memorial de calculo de todo o processo de analise e
dimensionamento estrutural, incluindo plantas e detalhamento tais como:

detalhamento das lajes, vigas, pilares, escada, misula e laje de reacéo.

1.2 - Justificativa

Tendo em vista a UENF como uma universidade de grande importancia na
regido Norte Fluminense que oferece o curso de bacharelado em Engenharia Civil,
€ essencial que se tenha um laboratério de ensaios mecéanicos para auxiliar no

conhecimento dos estudantes.



1.3 — Metodologia

No desenvolvimento deste projeto sera feito o dimensionamento manual no
Estado Limite Ultimo (ELU) de todos os elementos estruturais do laboratério, tais
como laje de cobertura, vigas, pilares e misulas, apresentando seus respectivos
detalhamentos e verificagcdo no Estado Limite de Servico (ELS) quando foi o caso.

O dimensionamento do edificio como um todo foi realizado utilizando o
programa de calculo estrutural AltoQI Eberick. Neste sistema € apresentado o
célculo completo de uma edificacdo, 0 que abrange desde o lancamento da
estrutura até a confec¢éo das plantas finais de detalhamento.

Ja o dimensionamento do laboratoério de grande porte foi feito manualmente
(laje de cobertura, vigas de cobertura, misulas, vigas da ponte rolante e pilares).

Para o calculo das lajes de cobertura foi feito um pré-dimensionamento de
suas espessuras e, em seguida, foi feita a classificacdo quanto a forma de
trabalho, considerando as condicdes de apoio pelo Método de Bares.
Encontraram-se entdo, 0s momentos maximos positivos e negativos das cinco
secOes analisadas, fazendo as devidas correcdes, para que fosse feito o
dimensionamento da armadura. As flechas foram devidamente verificadas.

Foi feito um pré-dimensionamento grosseiro para a estimativa da altura de
vigas situadas em tramos intermediarios. No levantamento das cargas foram
considerados, além do peso-préprio, as acdes das lajes sobre elas. Através dos
diagramas de momento fletor e esforco cortante, foram determinadas as
armaduras longitudinal e transversal, respectivamente.

O dimensionamento da viga da ponte rolante foi feito de forma semelhante,
pérem, levou-se em consideracdo a carga mével da ponte rolante, gerando assim,
as envoltorias de momento fletor e esforco cortante, que serviram para a
determinacao das armaduras.

Para o célculo da misula, utilizou-se o metodo de bielas e tirantes. Pra isso,
o programa CAST auxiliou na determinacé&o dos esfor¢cos de tracdo e compressao.

A partir dai, dimensionaram-se as armaduras de tracao e verificaram-se as bielas.



O pilar 6 foi dimensionado analisando o pértico da viga 15, considerando o
caso mais critico (ponte rolante proxima ao pilar). O pilar foi classificado como de
esbeltez média e foi necesséario o dimensionamento levando-se em consideracéo
os efeitos de 22 ordem, que pdde ser calculado pelo método da curvatura
aproximada.

Como resultado final obteve-se o detalhamento de todos os elementos
mencionados acima, exceto o da placa de reacdo, onde serdo instalados
equipamentos de grande porte destinados a ensaios estaticos e dinamicos sobre
modelos, prototipos e componentes estruturais.

A placa de reacdo foi simulada no programa Eberick. A solugcdo mais
acessivel foi a de substituir esta laje por varias vigas com altura de 1 metro (com
trés apoios cada), compreendendo todo o vdo e com o carregamento concentrado
no eixo destas vigas.

N&o cabe neste projeto aprofundar o tema fundacdo. Este elemento serviu
apenas para efeito de calculo no programa Eberick.

J4 o subsolo foi acrescido ao projeto porque, além de facilitar a
parafusagem dos equipamentos na laje de reacéo, serve ainda como depdsito de

materiais do laboratério.



CAPITULO Il — EDIFiCIO

2.1 — Definicao
No projeto dimensionou-se um edificio constituido de trés pavimentos:
subsolo, pavimento térreo e pavimento superior, em concreto armado. Levando

em consideracdo, que o subsolo ndo abrange todo o comprimento do edificio.
2.2 — Localizacao

Universidade Estadual do Norte Fluminense (UENF), situado a Avenida

Alberto Lamego, niumero 2000, no municipio de Campos dos Goytacazes.
2.3 - Composicao

O edificio terad uma &area de 283 m? e sera composto dos seguintes itens:
Subsolo:

e Deposito de matérias do laboratorio e acesso a parte inferior da laje de

reacgao;
Térreo:

e 1copa;
e 2 banheiros;
e 6 laboratorios de pequeno porte;

e 1 laboratorio de grande porte.
Pavimento superior:

e 10 salas;

e 2 banheiros.



CAPITULO Ill — PROJETO ESTRUTURAL DO EDIFICIO

3.1- Consideracdes iniciais

O edificio foi dimensionado em concreto armado com paredes de alvenaria,
pé-direito de 3 m, sendo que o pé-direito do laboratério de grande porte € duplo
(6,15 m).

Foram previamente determinadas as caracteristicas dos materiais a serem
utilizados para o célculo da estrutura do edificio.

A categoria do aco utilizado sera CA — 50 ( fyk =500MPa) para armadura
longitudinal, e CA — 60 ( fyk = 600MPa ) para estribos.

A classe de agressividade do meio ambiente foi obtida através da tabela 3.1
de acordo com a NBR-6118/2003.

Tabela 3.1 - Classes de agressividade ambiental (ABNT, 2003).

Classe de agressividade I Classificacdo geral do tipo de ambiente | Risco de deterioracéo
ambiental g para efeito de projeto da estrutura
Rural
I Fraca Insignificante
Submersa
1] Moderada Urbana™ Pequeno
Marinha™
11 Forte — Grande
Industrial'* '
Industrial "**
v Muito forte - Elevado
Respingos de mare

" Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (um nivel acima) para ambientes internos
secos (salas, dormitorios, banheiros, cozinhas e areas de servico de apartamentos residenciais e conjuntos comerciais ou
ambientes com concreto revestido com argamassa e pintura).

3 pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda {um nivel acima) em: obras em regides de clima seco,
com umidade relativa do ar menor ou igual a 65%, partes da estrutura protegidas de chuva em ambientes
predominantemente secos, ou regides onde chove raramente.

“ Ambientes quimicamente agressivos, tangques industriais, galvanoplastia, branqueamento em inddstrias de
celulose e papel, armazéns de fertilizantes, inddstrias quimicas.

Segundo a tabela acima, a classe Il de agressividade ambiental € a mais

adequada ao local de implementacédo do projeto,



A determinacao da resisténcia do concreto (fck) pode ser feita através da

analise da tabela 3.2.

Tabela 3.2 - Correspondéncia entre classe de agressividade e qualidade do
concreto (NBR-6118:2003).

Classe de agressividade (tabela 6.1)
Concreto Tipo
| I 11 v
Relacéo CA = 0,65 = 0,60 =055 =045
agua/cimento em
massa CP = 0,60 < 0,55 = 0,50 =045
CA 3l > 5 -5 Bt >
Classe de concreto =620 — =630 G40
NBR 8953 .
( ) CP = C25 = C30 21035 = C40
NOTAS
1 O concreto empregado na execugdo das estruturas deve cumprir com os requisitos estabelecidos na NBR 12655,
2 CA corresponde a componentes e elementos estruturais de concreto armado.
3 CP corresponde a componentes e elementos estruturais de concreto protendido.

Para concreto armado com classe de agressividade I, o f ideal € maior ou
igual a 25 MPa. Adotou-se, entdo, fck =30MPa devido a agressividade dos

materiais utilizados nos laboratorios.
Definida a classe de agressividade do local, o cobrimento das armaduras
sera de 2,5 cm para lajes, 2,0 cm para a laje de cobertura e 3,0 cm para vigas e

pilares, de acordo com a tabela 3.3.



Tabela 3.3 - Correspondéncia entre classe de agressividade ambiental e
cobrimento nominal (NB6118/2003).

) Componente ou
Tipo de estrutura b ’

elemento

Laje™ 2

Concreto armado -
YigaPilar

o 30 35 45 55

S MISC0S e Corrsao fragilizante sob tensdo.

orimento nominal da armadura passiva gue envolve a banha ou os fios. cabos e cordoathas, sempre superior ao especificado

imassa de contrapiso, com revestimentos finais secos tipo
G no pisos de elevado desempenho, pisos cerdmicos, pisos
A podem ser substituidas por 7.4.7.5, respeitado um cobrimento nominal

atamento de agua e esgoto, condutos de esgoto, canaletas de
<1v0S, a armadura deve ter cobrimento nominal = 45 mm.

3.2 — Lancamento da Estrutura

Com o projeto arquitetonico definido, lancou-se a estrutura do edificio. Na

parte do laboratério de grande porte, a estrutura foi langada manualmente e no

Eberick. A laje de reacdo e o restante do edificio foram langados apenas no

programa. Esta etapa € muito importante, pois sdo definidas as dimensdes e

posicbes dos diversos elementos, levando-se em consideracdo casos

inadequados, como por exemplo, super-dimensionamento.



CAPITULO IV — DIMENSIONAMENTO MANUAL DA LAJE DE

COBERTURA DO LABORATORIO DE ENSAIOS MECANICOS

4.1 — Laje de cobertura

Foi realizado um pré-dimensionamento dos pilares e vigas do laboratério. A

partir dai, dividiram-se as lajes, como mostra a Figura 4.1.

‘ 4,45 8,00
#1 P2  V1(15x40) P3 P4
7 i 7 2
(@)
L1 L2 L3 || 2
—~ ~ ~ [=] D
§ § g X
8 8 8 =
¥ N S Q
> > > =
P5 P6 P7 P8
- P8 v2(15x40) = J
(@)
L4 L5 L6 =
=
P9 P10 P
] v3(15x40) B
Figura 4.1 — Planta de forma da cobertura
Foram dimensionadas manualmente todas as secbOes das

cobertura.

lajes de



4.1.1 — Pré — Dimensionamento

A espessura minima para lajes macicas de cobertura que ndo estejam em
balanco é de 5 cm. Com isso, calculou-se a espessura das lajes, retirando os

valores de y, e y, das tabelas em anexo (A — 1).
Sendo,
v, = 25(depende das condi¢des de vinculagdes e das dimensdes da laje)
v, =156 (depende do tipo de acgo utilizado)
h> !
VoY,

450
h>——
25*1,56

=11,5cm

Adotou-se, entéo, a altura das lajes com 15 cm, pois, quando foi adotada

uma espessura menor, a flecha ndo havia sido atendida.

4.1.2 — Cargas Consideradas Segundo a NBR - 6120/1980

No calculo dos esforgos solicitantes devera ser considerada a influéncia das
cargas permanentes, acidentais e de todas as acdes que possam produzir
esfor¢cos importantes. Essas agOes serdao consideradas de acordo com a NBR-

6120 e com as condi¢Oes peculiares de cada obra.

4.1.2.1 — Carga permanente (g)

Neste projeto a carga permanente € constituida pelo peso proprio da
estrutura e pela sobrecarga de utilizagéo.



4.1.2.1.1- Peso proprio (g1)

Sendo yc =25 kN/m®*e h=0,15m

Temos:

g1=v.h
g1= 25 . 0,15 = 3,75 kN/m?

4.1.2.1.2 — Sobrecarga de utilizacao (q1)

Segundo a NBR-6120/1980 o valor da sobrecarga de utilizacdo para terrago

sem acesso ao publico é de 2,00kN/m?.

4.1.2.2 — Carga de projeto (p)

A carga de projeto sera o somatorio de todas as cargas atuantes sobre a
laje, permanentes e acidental, multiplicadas pelo fator de seguranca y = 1,4.
p=(g1+ g1)x1,4=(3,75+2,00) x 1,4 = 8,05kN/m?

4.1.3 — Classificacdo quanto a forma de trabalho

De acordo com a NBR-6118:2003, as lajes podem ser classificadas como
armadas em uma ou duas diregdes (cruz).

Para classificar as lajes quanto a forma de trabalho devem-se definir os
vaos livres (distancia livre entre as faces dos apoios), os vaos tedricos (distancia

entre os centros dos apoios) e a relacdo entre os vaos tedricos ().
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Figura 4.2 - Tipos de véao.

E por convencéo, adota-se:

I, = menor vao

Iy - maior vao

I
A= I—y (Figura 5.2). De acordo com o valor de A, € usual a seguinte classificacao:

» 1 <2 — laje armada em duas direcoes;

* 1 >2— laje armada em uma diregao.

Figura 4.3 - Vaos teoricos Iy e |y.
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De acordo com estes critérios, calcula-se a forma de trabalho de cada laje.

Para laje 1:
Lx=450 cm Ly=610cm

|
o 010 136<2 > 2 direcdes
|~ 50

X

Para laje 2:
Lx=400 cm Ly=610cm

I
_V:@:LSZ < 2 - 2 direcdes
I, 400

X

Para laje 3:

Lx=410cm Ly=610cm
I

A =—y=@=1,49 < 2 > 2 direcbes
| 410

Para laje 4:

Lx=410cm Ly=450cm
I

A :—y:4—50:1,10 < 2 > 2 direcGes
I, 410

Para laje 5:

Lx=400 cm Ly=410cm
I

A :—y:4—10:1,02 < 2 > 2 direcGes
I, 400

X

12



Para laje 6:

Lx=410cm Ly=410cm
I
A =—y=£=1,00 < 2 - 2 direcbes
| 410
| — 11 —III
4,5 4 4,1
w‘
L1 L2 L3 .
Caso 4 Caso 8 Caso 4
L4 L5 L6 V|
Caso 4 Caso 8 Caso 4

—

—III

Figura 4.4 — Formas de trabalho das lajes e secdes.

4.1.4 — Condicdes de apoio das lajes

As condi¢fes de apoio devem ser definidas antes do calculo dos esforgos, pois
serdo determinantes para estes. Podem - se considerar as seguintes condi¢des de
apoio:

e Nos bordos internos, quando ha continuidade com lajes vizinhas, admite-se

um engastamento perfeito;

e Nos bordos externos, ou mesmo nos bordos internos quando se tratar de

lajes rebaixadas admite-se a condi¢cdo de apoio simples.

13



As convencdes das condi¢cbes de apoio sao mostradas na figura 4.5.

Borda livre Borda simplesmente apoiada Borda engastada

""""" - | VIR

Figura 4.5 — Representacao dos tipos de apoio.

O bordo livre caracteriza-se pela auséncia de apoio, apresentando,
portanto, deslocamentos verticais. O bordo apoiado representa quando ndo ha
restricdes dos deslocamentos verticais, sem impedir a rotacdo das lajes no apoio.

E o bordo engastado, quando ha impedimento do deslocamento vertical e rotacao

da laje neste apoio.
4.1.4.1 — Lajes armadas em duas direcdes

Existem 9 casos de apoio para lajes do tipo macicas armadas em duas

dire¢cbes, que sdo mostrados na figura 4.6.

IX

YII © @ ®
@ ® ®
@ ©)

Figura 4.6 — CondicOes de apoio para lajes armadas em duas direcdes.
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4.1.4.1.1 — Calculo dos momentos para lajes armadas em duas dire¢cdes

O calculo dos momentos é feito com o auxilio da Tabela em anexo (A — 2) -
Coeficientes de Barés para o calculo dos momentos maximos em lajes
retangulares uniformemente carregadas.

Com os valores calculados de A e o caso de condicdo de apoio de cada
laje, podem-se obter os valores dos coeficientes de Bares (ux, Ly, K € wy') para

célculo dos momentos nas direcdes de x ey, utilizando as férmulas:

2
X

100

2
X

100

m, = u, ; para momento positivo na direcao do eixo X;

m, =u, ; para momento positivo na dire¢éo do eixo y;
2

- P. . o ,
X, =M, . 106 ; para momento negativo na dire¢ao do eixo x;

2

- P. . o ,
X, = H, . 10X0 ; para momento negativo na direcao do eixoy.

Na tabela 4.1 sdo apresentados os valores dos momentos maximos

positivos e negativos das lajes analisadas

Tabela 4.1 - Valores dos momentos negativos e positivos das lajes.

Laje (tnx) (tny) A | Caso (kN|7m2) PLAGN) | i | ey | B | gty | #5 | gy | B9 | e
1 | 450|610|136| 4 81 | 16301 | 451 | 7,35 |260 | 424 | 993 | 1619 | 7,74 | 1262
, | 400610153 | 8 81 | 12880 | 384 | 495 | 147 | 189 | 807 | 1039 |569 | 7,33
3 | 410|610 149 | 4 81 | 13532 | 481 | 651 |247 | 334 |1062| 1437 |806 | 1091
4 | 410|450 |110| 4 81 | 13532 | 330 | 447 |281| 380 | 7,87 | 1065 | 7,36 | 9,96
5 | 400 |410|103| 8 81 | 12880 |2780 | 358 | 200 | 269 | 647 | 833 |556 | 7,16
6 [410] 41 |100]| 4 81 13532 | 281 | 380 [281| 380 | 669 | 905 |699] 946
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4.1.4.1.1.1- Corregdo dos Momentos Fletores

Analisando-se a tabelas 4.1 pode-se perceber que houve resultados de dois
valores distintos, para momentos negativos nos apoios como mostrado nas figuras
4.7 a 4.11. Diante disto deve-se fazer uma correcdo. Esta correcdo é feita
admitindo o maior valor entre a média dos dois momentos obtidos em cada apoio

interno e 80% do maior valor. O calculo é mostrado a seguir.

— X+ Xy
X > X = 2
018'Xméx
2.6
0.&5
JAN = AN A
4,24 4,47

Figura 4.7 — Diagrama de Momento Fletor (kNm) da sec¢é&o | —I (sem correcéo).

EX;
7.3
.89
Figura 4.8 — Diagrama de Momento Fletor (kNm) da secéao Il — Il (sem correcéo).
1,31
9,46
Lo— ] L J A
3.34 3,80
Figura 4.9 — Diagrama de Momento Fletor (kNm) da secéo llI-1ll (sem correcao).
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10,3

AN L T
- ' ZET

Figura 4.10 — Diagrama de Momento Fletor (kNm) da secé&o IV-IV (sem correcéo).

|

2.9
AL
A7 78

Figura 4.11 — Diagrama de Momento Fletor (kNm) da secéo V-V (sem correcéo).

I

Corrigir os momentos negativos acarreta também a correcdo dos momentos
positivos, que é feito da seguinte forma (figuras 4.12 a 4.16).

AX

m =m +T , quando o momento positivo descer.

corrigido

m

corrigido

AX " .
=m - guando 0 momento positivo subir.

Os diagramas de momentos fletores corrigidos das se¢cfes sdo mostrados

nas figuras abaixo.

Ll.s0

473

Figura 4.12 - Diagrama de Momento Fletor (kNm/m) corrigido da secéo I-I.
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7B3

5] 7 & E—

1,39

Figura 4.13 - Diagrama de Momento Fletor (kNm/m) corrigido da secéao lI-II.

1,17

3,69

Figura 4.14 - Diagrama de Momento Fletor (kKNm/m) corrigido da seg&o IlI-III.

| /Era\
W = W L M
— — .00 —

751
2,82

Figura 4.15 - Diagrama de Momento Fletor (kNm/m) corrigido da secao IV-IV.

2,57 2.1

4,38
2.90

Figura 4.16 — Diagrama de Momento Fletor (kNm/m) corrigido da sec¢éo V-V.
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4.1.5- Dimensionamento das sec¢des

Com os valores dos momentos fletores calculados, passa-se a
determinacéo das armaduras. Este dimensionamento é feito da mesma forma que
para vigas continuas de largura unitaria, ou seja, para faixas de 1m (b, = 100 cm)

de largura e altura h =15 cm. Obtém-se, dessa forma, a armadura por metro linear.

AS

As

2

Figura 4.17 — Secdo transversal para calculo das armaduras.

4.1.5.1- Determinacéao da altura efetiva da laje

Recomenda-se que seja tomada como altura Gtil da laje a distancia entre a
borda comprimida superior e o centro das barras da camada superior da armadura
positiva.

De acordo com a NBR 6118-2003 o diametro maximo das bitolas admitido
para a armadura da laje é:

h_15
8

Adotou-se um diametro de 10 mm.

=18cm =18mm

¢max -

d, = h—c—%—> d :0,15—0,02—&210:0,125m —12,5cm

d, = h—C—qﬁ—%—) d :0,15—0,02—0,010—¥:0,115m —11,5cm
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d =%= 5=12.00cm

11,5
15 < < 129

o

Figura 4.18 — Detalhe da laje de cobertura

4.1.5.2 — Dominio de Trabalho

Para o célculo das armaduras, devem ser consideradas pecas no Dominio
2 ou 3. As segbes ndo podem entrar no Dominio 4, pois seria impossivel colocar
armadura a compressao em lajes.

Calcula-se o dominio de trabalho obtendo-se o valor de x e comparando-o

com 0O Xaza.

Sendo:

x=125d|1- 1—M—Sd ;
0,425.b.d * fcd

. __d.0,0035
* &, +0,0035

Se X < x34 = Dominio 2 ou 3.

Se X > x34~> Domino 4.

Estando a laje no dominio 2 ou 3, ela pode ser dimensionada sem maiores
problemas. Mas, se esta estiver no dominio 4, deve-se procurar uma nova solucao
gue a faga voltar ao dominio 2 ou 3. Por exemplo: aumentar a altura da laje (h).

No projeto todas as lajes se encontram nos dominios 2 ou 3.

20



4.1.6 — Calculo das Armaduras

O célculo das armaduras nas direcfes principais deve ser feito utilizando a
formula:
_ M
" fyd(d —0,4x)

Sendo que esta armadura deve ser comparada a armadura minima (As,min):
Asméx
b,d

w

psmin =

Onde p,,, € fornecido pela tabela 4.2. Sendo que, para armaduras

positivas de lajes armadas em duas direcbes, deve-se multiplicar a taxa de

armadura minima por 0,67 (Tabela 4.3).

Tabela 4.2 - Valores de p,,, -

T 20 25 30 35 40 45 50

'E')min pmin (% }

0,035 | 0,150 | 0,150 | 0,173 | 0,201 | 0,230 | 0,259 | 0,288

Os valores de p,_,. estabelecidos nesta tabela pressupdem o uso de aco
CA-50, v, =14 ey, =115.

Caso esses fatores sejam diferentes, p . deve ser recalculado com base
no valor de o_, dado.
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Tabela 4.3 — Valores minimos para as armaduras.

Armaduras negativas P =0
Armaduras positivas -de I?jes armadas em p. 20.67p_ .
duas direcdes
Armadura positiva (principal) de lajes AL 2

armadas em uma dire¢do

; =20% da armadura principal
Armadura positiva (secundlana} de lajes 0. 20,500,
armadas em uma dire¢ao

p, =090 cm’/m

Os resultados dos valores minimos para as armaduras encontram-se no

anexo A-3.

4.1.6.1 — Espagamentos

As barras das armaduras nas dire¢cOes principais terdo o espacamento
adotado como o minimo entre o espacamento calculado pela area de aco, pela
area de agco minima e o menor entre 2h (2.15=30 cm) e 20 cm. No

dimensionamento em questéo, os espagamentos adotados séo de 20 cm.

4.1.6.2 — Detalhamento da armadura de flexao

Séo detalhadas armaduras de dois tipos: as positivas colocadas na face
inferior e as negativas colocadas na face superior na regido de engastamento.

Nas plantas de detalhamento das armaduras, sao colocados
respectivamente a nomenclatura, numero, didmetro, espacamento e o0
comprimento das barras. Também € mostrada a lista das barras, com diametros,
quantidades e comprimentos, e o resumo do consumo de ago, com comprimento

total. A planilha com os calculos e a planta estdo no anexo A - 3 do projeto.
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4.1.6.3 — Armaduras Positivas

As armaduras positivas sao estendidas em favor da seguranca até os
apoios com comprimento do véo livre da laje mais 10¢ ou 6 cm, sendo escolhido o
maior entre estes. Como adotou-se ¢ igual a 10 mm, acrescentou-se ao vao livre

um comprimento de 10 cm.

4.1.6.4 — Armaduras Negativas

. : , I
O comprimento das barras das armaduras negativas sera de Z'ZX para cada

lado do apoio, sendo que para vaos adjacentes diferentes deve-se adotar o maior

vao entre 0s menores vaos.
4.1.7 - Estado Limite Servi¢o (Célculo das flechas)

O comportamento da estrutura € analisado sob condi¢cdes normais de
utilizacdo, ou seja, antes da ruina.

A estrutura deve ser rigida o suficiente para que, quando sujeita a carga de
servico, suas deformacdes ndo provoquem danos em elementos ndo estruturais,
nao afetem seu uso, aparéncia, nem causem desconforto aos usuarios e o grau de
fissuracdo em pecas fletidas de concreto armado ndo deve afetar sua
durabilidade.

As flechas sao calculadas admitindo-se que as lajes se encontrem no

estadio | (concreto nao fissurado).
4.1.7.1 — Carregamento quase permanente

As flechas devem ser calculadas para combinacdo quase permanente de
carregamento, dada por p=g, +Zyx2i.qki , onde g, representa as cargas
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permanentes caracteristicas e o coeficiente y,, € definido pela tabela 4.4 para os

diversos tipos de acdes variaveis.

Tabela 4.4 — Fator de reducéo para as acdes variaveis (NBR-6118:2003).

Acdes j - S
W, W W
Locais em que ndo ha predomindncia de pesos 0.5 0.4 03
de equipamentos que permanscem fix0s por
longos periodos de tempo, nem de elevadas
concentragdes de pessoas 2
cargas
acidentais de |Locais em que ha predominancia de pesos da 0,7 a,8 0.4
edificics equipamentos que pemanecem fixos por longos
periodos de tempo, ou de elevada concentracao
de pessoas
Biblioteca, arguivos, oficinas e garagens 0.8 07 0.6
Pressdo dindmica do vento nas estruturas em
Vento 0,6 03 o
geral
o ‘3-'ariggﬁes uniformes de temperatura em relagio £
Temperatura |3 madia anual local s 95 Bt
" para oa valeores de W, relatives iz pontss 2 principalmsnte acs problemas ds fadiga, ver ssgdo
23,
“Edificice residsnciais.
“Bdificice comerciais, ds ssoritérice, sstagles = edificics plblicos.

No caso do laboratério, tem-se entdo p=g+0,4q.

4.1.7.2 — Flecha final

O célculo da flecha final pode ser feito através da seguinte relacéo:

f,=[+o)f,

Onde,

@ € o coeficiente de fluéncia adotado igual a 2,5 e f, é a flecha inicial.
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4.1.7.3 — Flechainicial

Para lajes que trabalham em duas direcbes a flecha inicial pode ser
calculada utilizando-se as tabelas A2.1 a A2.6 Livro — Curso de Concreto Armado,
ARAUJO, J.M. Volume 2.

4

I
f, = 0,00Lw, . P2
D

Onde,

p € o carregamento quase permanente, w, € o coeficiente fornecido pelas

tabelas e D é arigidez a flexdo da laje,dada por:

_ E.h
12.(1-v?)

O coeficiente de Poisson do concreto, U vale 0,2 e o valor de moddulo

secante, E_, pode ser obtido segundo a NBR6118-2003, através expressao:

cs?

E,. =0,85.5600.,/f, ,MPa

4.1.7.4 — Flecha admissivel

A NBR-6118:2003 admite como sendo 2I5X0 o limite para flechas em lajes

de edificios residenciais e comerciais, onde | é o menor véo da laje.
Os calculos das flechas das lajes das sec¢des estao apresentados na tabela

em anexo A - 4.
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CAPITULO V — DIMENSIONAMENTO MANUAL DAS VIGAS DE

COBERTURA DO LABORATORIO DE ENSAIOS MECANICOS

5.1 — Vigas da cobertura

Foram escolhidas as vigas 1 e 15 da cobertura do laboratério para que

fossem realizados seus dimensionamentos manuais.

Figura 5.1 — Secéo longitudinal da viga 1.

% B00 m % 40 m ﬁ;’

Figura 5.2 — Secéo longitudinal da viga 15.

5.1.1 — Pré-dimensionamento

De acordo com a NBR-6118:2003, vigas ndo devem apresentar largura
menor que 12 cm.
A secdo transversal da viga foi determinada através da estimativa para a

altura de vigas situadas em tramos intermediarios:
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o 285 a7m
12 12
- Viga 15
o _600_ .
12 12

onde, |,é o maior vao livre entre os tramos intermediarios.

Determinou-se entdo que ambas as vigas terdo sec¢ao de 15x40 cm para

gue haja homogeneidade na execugéo do projeto.

5.1.2 — Determinacdo das cargas
5.1.2.1 — Peso proprio

O peso proprio de ambas as vigas pode ser calculado por:
p, =14y..A =14.25015.0,40=21kN/m

5.1.2.2 — Agles das lajes

Para a determinacdo das reacfes das lajes nas vigas sera utilizada a
Tabela - Coeficientes de Barés para o célculo das rea¢des nas vigas de apoio de
lajes retangulares uniformemente carregadas.

Conhecendo-se o valor de A e o caso de condicao de apoio da laje,
determinam-se os valores dos coeficientes de Barés (ky, ky, k«' € ky').

Os valores das reacoes das lajes nas vigas 1 e 15 sdo apresentados nas

tabelas 4.7 e 4.8, respectivamente.

27



5.1.2.2.1 — Reagdes nas diregcbes x e y nas vigas em bordas simplesmente

apoiadas

I : : :
q, =Kk,. Fl)()x ; refere-se a uma viga perpendicular ao eixo X;

I , , ,
q, = ky.%; refere-se a uma viga perpendicular ao eixo y.

5.1.2.2.2 — Reacg0Oes nas dire¢cOes x e y nas vigas em bordas engastadas

I . . ,
q,'= kx'.g—ox ; refere-se a uma viga perpendicular ao eixo Xx;

1 lpIX
AT

; refere-se a uma viga perpendicular ao eixo y.

Sendo p a carga sobre as lajes, determinada no capitulo anterior, conforme

a NBR-6120.

Tabela 5.1 — Determinacéo das reagfes nas dire¢des X e y nas vigas.

Laje|Caso|L, (m)|L, (m)| X | P (kNim?) |PLu{kNim)| k, |q, (kNIm)| k, |, (kNim)| Ky |q'y (kNIm)| K, |y, (kNim)
1 4 1450 | 610 [136] 805 3623 |235] 851 183 683 408 1478 |37 1148
2 1 8 [400 | 610 [153] 805 3220 - - 144 464|373 1201 |250] 805
31 4 410 | 610 [149] 805 3301 244 805 183 604 [423) 1396 |317] 1046
4 [ 4 [ 410450 110 805 3301 |200] 860 183 604 1346 1142 [3147] 1046
51 8 [400 | 41 [103] 805 3220 - - 144 464 312 1005 | 25| 806
6 1 4 [410] 41 [100] 805 3301 183 604 [183] 604 1347 1046 | 32| 1046

5.1.2.3 - Carga de projeto

A carga de projeto sera determinada através da soma entre o peso proprio

da viga e as reacgOes das lajes nas direcOes x ou y, conforme a viga analisada.

-Viga 1l
A carga sobre o primeiro vao foi obtida por:
q=p,+0d,, =21+6,63=873kN/m
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A carga sobre o segundo véao foi obtida por:

=P, +0,, =21+4,64=674kN/m

A carga sobre o terceiro vao foi obtida por:
q = pp + qy|_3 = 2;1+ 6,04 = 8,14kN /m

- Viga 15

A carga sobre o primeiro véo foi obtida por:
q=Pp, +q,+0,=21+14,78+12,01=28,89kN /m
A carga sobre o segundo véao foi obtida por:

a=p,+0q'y,+d,=21+10,46+8,05= 20,61kN /m

5.1.2.4 — Célculo dos Esforgos

Foram calculadas esforgos das vigas 1 e 15 através do programa de anélise
estrutural Ftool.

-Vigal

874 kHym 514 khlgm

RN AR AR AR RSN RN RS AR AR RN AR RN RRORARARANY
4 =S T

Figura 5.3 — Esquema estrutural dos esforgos sobre a viga 1.
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Figura 5.4 — Reacdes de apoio devido as cargas sobre a viga 1.

151
1"z

a7

Figura 5.5 — Diagrama de momento fletor devido as cargas sobre a viga 1 (KNm).

6.0

-12.5 125

‘F
o
)
Ly

Figura 5.6 — Diagrama de esforco cortante devido as cargas sobre a viga 1 (kN),

dividido em trechos.

- Viga 15

A kHm B khbm

LT

4 o = e

Figura 5.7 — Esquema estrutural dos esfor¢os sobre a viga 15.
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Figura 5.8 — Reacdes de apoio devido as cargas sobre a viga 15.

A

[

Figura 5.9 — Diagrama de momento fletor devido as cargas sobre a viga 15
(KNm).

e £§5.4

[

Figura 5.10 — Diagrama de esforgo cortante devido as cargas sobre a viga 15 (kN),

dividido em trechos.

5.1.3 Dimensionamento da armadura
5.1.3.1 Dimensionamento da armadura longitudinal
5.1.3.1.1 Altura atil da viga

A altura util da viga foi dada por:
d=h-d'=40-6=34cm.
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5.1.3.1.2 — Dominio de Trabalho

Em vigas, na flexdo simples a ruptura pode ocorrer nos dominios 2, 3 ou 4.
Para determinar o dominio de trabalho da viga, deve-se primeiro determinar a

altura da zona comprimida pela equacéo a seguir:

x=125d[1- [1-— Ms
0,425b.d” fed

Se x<x,, =0,259d;0, = fyd, a viga estara no dominio 2.

Neste dominio, encurtamento do concreto na borda comprimida esta
compreendido entre 0 e 0,35%. O concreto é pouco solicitado e a armadura esta

em escoamento e a ruptura é do tipo ductil.

Se X,y X< Xy, = 0,0035d ;o = fyd , a viga estard no dominio 3.
2 *(0,0035+¢,,)

Neste dominio, ocorrerd o esmagamento do concreto e o alongamento da
armadura esta compreendido entre gq e 1%, 0 concreto esta adequadamente

solicitado e a armadura estd em escoamento ocasionando ruptura ductil.
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0,0035
Xy, = —.
0,0035+2,07.10

0,0035
Xy, = —.
0,0035+2,07.10

Xy, = 21,36cm

A seguir, o limite entre os dominios 2 e 3:

X, 5 =0,259.d
X, 5 =0,259.34
X, 5 =8,81cm

Na tabela abaixo estdo os valores de x encontrados para 0sS momentos

positivos e negativos das vigas 1 e 15.

Tabela 5.2 — Valores de x para momentos positivos e negativos das vigas 1 e 15.

: Msd
Vigas (KNem) ¥ (cmy)
1 1470 203
1 -1510 2,08
1 40 0,05
1 -1110 1,52
1 1120 1,53
15 gE90 14,00
14 -2430 15 63
14 g90 1,21

Como pode ser observado, os valores de x estdo no dominio 2 (x < X,,) ou

no dominio 3 (X, < X < Xy,).
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5.1.3.1.3 — Célculo da Armadura

Para o calculo da armadura, admitiram-se vigas com sec¢ao retangular com
armadura simples que tem as seguintes caracteristicas:

e A zona comprimida da secéo sujeita a flexdo tem forma retangular;

e As barras que constituem a armadura estdo agrupadas junto a borda
tracionada e podem ser imaginadas concentradas no seu centro de
gravidade.

Logo a area de aco pode ser calculada por:
3 Msd
A= fyd.(d —0,4x)
Esta deve ser menor que a area de ago minima:

A min = Prin-A, =0,00173.15.40 =1,04cm”’

onde p,;, =0173% é ataxa de armadura minima.

As é&reas de aco para cada momento fletor maximo encontram-se na tabela

a sequir.

Tabela 5.3 — Valores da area de agco para momentos positivos e negativos das

vigas 1 e 15.
: Msd
Vigas (KNem) As [cm2)

1 1470 1,02
1 -1510 1,05
1 Al 003
1 -1110 0,76
1 1120 Q77
15 gE90 7 04
15 -2480 7 Bk
15 890 051
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No entanto, os valores de algumas areas calculadas foram menores que a

minima. Deve-se, entdo adotar a area minima de 1,04 cm?.

Abaixo estdo os valores das areas para cada trecho das vigas 1 e 15 e o

calculo das areas efetivas.

Tabela 5.4 — Valores da area de aco efetiva para momentos positivos e negativos

das vigas 1 e 15.

Vigas [HTI?:?“] ﬂﬁ;;‘;‘;t H° Barras| ® (mm) i’i’;‘;
1 1470 1,04 2 10 157
1 -1510 1,04 2 10 157
1 40 1,04 2 10 157
1 -1110 1,04 2 10 157
1 1120 1,04 2 10 157
15 8590 704 B 125 736
14 -5450 7 86 4 16 5,04
15 890 1,04 2 10 157

5.1.3.1.4 Detalhamento da armadura longitudinal

A viga escolhida para detalhamento foi a viga 1, que esta apresentada em
anexo na prancha “Vigas de cobertura”.

Para que haja reducdo no comprimento de algumas barras é importante
gue seja feito o escalonamento da armadura longitudinal proporcionando, assim,

economia de aco.
5.1.3.1.4.1 Comprimento de ancoragem

O comprimento de ancoragem representa, fisicamente, o comprimento
minimo que uma barra reta deve ter, em contato com o concreto, para transmitir a

ele (concreto) a méaxima forca de tracdo resistida pela barra (comprimento que a

barra deve ter para que ndo haja escorregamento).
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Pelo equilibrio de tensdes no aco e no concreto, o comprimento de
ancoragem para uma barra reta pode ser obtido por:

RAF
4.t

Ly

Sendo f,q 0 valor Gltimo da tensdo de aderéncia de calculo, definido em
funcdo da qualidade de aderéncia:

fog =M1 g

Sendo:

n, = 2,25 para barras nervuradas;
n, =10 para situagdes de boa aderéncia;

n, =10 para barras de diametro ¢ <32mm.

fewint 0,21.(fy)*" _ 0,21.(30)2"*
Ve e 14

f

=145MPa

ctd

Entao:
fs =2,25.1,0.1,0.1,45 = 3,26MPa

~10.500/115

=333,4mm = 34cm
4.3,26

b

Deve-se calcular o valor de a, que é usado para deslocar o diagrama de
momento fletor para o sentido mais desfavoravel para que a area do diagrama

seja aumentada.
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Foi utilizado o modelo de calculo Il para a obtencdo de a, que considera

inclinacéo da biela 6 = 45°e o =90°.

a, =0,5.d(cot6 —cotgar) = 0,5.34.(cot 45° — cot g90°) =17cm

15,1

14.7

0,4

1.1

Fa

| A

11,3

Figura 5.11-Diagrama de momento fletor da viga 1 com o0s respectivos

deslocamentos a.

O comprimento minimo de ancoragem é obtido por:

| | As,calc
bnec b As’efet
Para P1:
AL :Vda, _ 16.17 _ 018cm?
’ dfyd 34.435
A, o =157cm’
lonec = 34% =4cm
157
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Para P2:

A :Vd a _ 22,80.17 — 0.26cm?
‘ dfyd 34.435
A, o =157cm’
lnec = 34% =5,6cm
Para P3:
A - V,q, _ 19,10.17 — 0.22cm?
‘ dfyd 34.435
A, o =157cm’
lnec = 34% =4,8cm
Para P4:
A - V,q, _ 13,50.17 — 0.16cm?
‘ dfyd 34.435
A, o =157cm’
lonec = 34% =3,5cm
157
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No entanto, a condi¢cdo a seguir deve ser atendida:

0,31, =0,3.34 =10,2cm
lpnec =104 =10.1=10cm
10cm

Logo:

I, =10,2cm

bnec

5.1.3.2 Dimensionamento da armadura transversal

Para realizar o dimensionamento da armadura transversal (estribos) foram
utilizados os diagramas de esfor¢o cortante das vigas 1 e 15.
Procura-se manter o diametro dos estribos, modificando apenas o

espacamento.
5.1.3.2.1 — Modelo de calculo |

Escolheu-se o modelo de célculo | que admite diagonais de compressao
inclinadas de 6 = 45° em relacdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural.
Admite ainda que a parcela complementar V. seja constante, independente da
forca cortante de célculo na se¢ao (Vsg).
5.1.3.2.2 — Verificagdo da biela comprimida

Independente da taxa de armadura transversal, deve ser verificada a

seguinte condigao:
VSd < VRdZ
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Onde:

V,, € esforco cortante solicitante de projeto, calculado a d/2 do apoio, como sera

descrito a seguir;

Vg, € esforco cortante resistente de calculo, relativa a ruina da biela;

Vo, =at,, f4b,d = 0,88.2,14.0,15.0,34 = 259,66kN

w

o, =[1-te |2 (1230 ) _ogg
250 250

5.1.3.2.3 — Célculo da armadura transversal

Além de se verificar a biela comprimida, deve ser verificada a seguinte
condicao:

Vy SVigs =V, +V,

Onde:

Vq4; € 0 esforgo cortante resistente de calculo relativo a ruina por tragéo da
diagonal;

V. é a parcela de esforgo cortante resistido pelo concreto;

V,, € a parcela de esforgo cortante resistido pela armadura transversal

Considerando V , =V,,, temos o seguinte:

sz :Vsd _Vc
5.1.3.2.4 — Célculo de Vgq

Segundo a NBR-6118:2003, para o céalculo da armadura transversal no
trecho proximo ao apoio, deve ser considerado o esforgo cortante a uma distancia

a d/2 do apoio para que seja mais econdmica, ja que 0 Vsqpassara a ter um valor

menor.
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5.1.3.2.5 - Calculo de V.

De acordo com a NBR-6118:2003, para o caso de flexdo simples, com a

linha neutra cortando a secao, V. pode ser calculado por:

V.=V, =06f,.b,.d=06.014.15.34 = 44,32kN

Sendo:
fctk,inf =0,7. fctm =0,7.0,3. fck% =0,20MPa
f .
fctd — ctk,inf — 0120 — 0,14|\/|Pa
Ve 14

5.1.3.2.6 — Calculo de As

O calculo da éarea de aco é feito por metro de viga através da seguinte

formula:

O nUmero de estribos é obtido através de:

NOE = Asw
2A,
Sendo A, a area da secdo transversal da barra que esta em fungéo do seu

diametro. De acordo com a NBR-6118:2003, o diametro da barra deve estar no

intervalo 5mm < ¢, < tl)—g . Logo, foi adotado diametro de 6.3mm (A, = 0,31cm?).

O espacamento € determinado pelo trecho analisado dividido pelo numero

de estribos.
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Para garantir a ductilidade a ruina por cisalhamento, a armadura deve ter

uma taxa geométrica dada por:

A

p =
™ b, .ssena

Esta taxa deve ser maior que a taxa minima de aco:

an = 0,2.E =0,097
600

ywk

f
=02
psw,mln f

5.1.3.2.7 — Espacamento longitudinal minimo e maximo

O espacamento minimo entre estribos, na direcdo longitudinal da viga, deve
ser suficiente para a passagem do vibrador, garantindo um bom adensamento.
Para que ndo ocorra ruptura por cisalhamento nas secoes entre 0s estribos,

0 espacamento maximo deve atender as seguintes condicoes:

0,6d <300mm---seV <0,67Vq,,
Spax S

max

0,3d <200mm---seV > 0,67V,

O espacamento maximo adotado serd sempre o de menor valor.
5.1.3.2.8 — NUmero de estribos

O numero de estribos utilizado no projeto sera obtido através da divisdo do

trecho pelo espagamento adotado.
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5.1.3.2.9 — Resultados

Na tabela abaixo estdo os resultados dos espacamentos, das taxas de

armadura e do numero de estribos que serdo utilizadas no projeto.

Tabela 5.5 — Resultados dos espacamentos e das taxas de armadura para cada

trecho da viga.

Espagamento Ndmero de
(cm) posw (%) estribos
Vsd a Tramo Tramo
\Y, Vmaj | d/2do | Vsw |poswmin Tramo Tramo Tramo Tramo
trecho . Smax do do .
(kN) | (kN) apoio (kN) (%) - restante - restante | do apoio | restante

(kN) apoio apoio
a 83,87 117,42 | 101,14 |56,82| 0,097 | 20,4 20,4 15,6 0,097 0,265 2 4
b 50,65| 70,91 | 70,91 |26,59| 0,097 | 20,4 20,4 20,4 0,097 0,097 1 5
c 35,24 | 49,34 | 4934 | 502 | 0,097 | 204 20,4 20,4 0,097 0,097 1 5
d 63,93 | 89,50 | 84,13 |39,81| 0,097 | 20,4 20,4 20,4 0,097 0,097 2 3
e 96,24 | 134,74 | 121,16 |76,84| 0,097 20,4 12,9 15,6 0,320 0,265 3 4
f 68,53 | 95,94 | 9594 |51,63| 0,097 | 20,4 20,4 20,4 0,097 0,097 1 5
g 3525| 49,35 | 4935 | 503 | 0,097 | 204 20,4 20,4 0,097 0,097 1 5
h 50,65 | 70,91 | 70,91 |26,59| 0,097 | 20,4 20,4 20,4 0,097 0,097 1 5
i 79,27 |110,98| 86,20 |41,88| 0,097 | 20,4 20,4 20,4 0,097 0,097 2 3

5.1.4 - Flecha da viga

5.1.4.1- Flecha imediata

5.1.4.1.1 - Calculo da Inércia equivalente

A inércia equivalente deve ser calculada quando o valor do momento de

servigo atuante for maior que o momento fletor de fissuracao.
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5.1.4.1.2 - Momento fletor de fissuracdo do elemento estrutural

M =oc.fctmlC

' 2
Sendo:

a =1,5(sec¢éo retangular)

fom =0,3%( fck)% = 0,3*(30)% = 2,896MPa = 0,2896kN / cm?

3 * 3
1, =l _ 157407 _ go0000m
12 12
40
=—=20cm
%i=>,

5.1.4.1.3 - Momento de servi¢o atuante

O momento de servigo atuante foi calculado para o caso mais critico de

cada viga.

- Para a viga 1:

M, =470

a

=1050kNcm

Como M, <M., ndo esta no estadio I

- Para a viga 15:

M - 8690

a

=6207kNcm

Como M, > M, vai fissurar (estadio Il)
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5.1.4.1.4 - Relagao entre modulos de elasticidade

Sendo:

E,. =0,85%5600*,/f, =0,85%5600%*+/30 = 26071,6MPa

E, =210000MPa

Entao:

210000 _
® " 260716

5.1.4.1.5 - Posic¢ao da linha neutra em servigo (estadio Il)
* * *
X, = oA -1+ 1+ 20,d |_805"7.36 -1+ 1+ﬂ =12,44cm
b, a, A 15 8,05*7,36

5.1.4.1.6 - Momento de Inércia da sec¢éo fissurada no Estadio Il

3 * 3
Ly =@+ o A(d - x, ) =%+8,05*7,36*(34—12,44)2 — 37166cm*
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5.1.4.1.7 - Inércia equivalente

3 3 3 3
EN, = E [ e |y 1o [ Mo}l Lo 260716 (M *80000 +|1- 173701 137166
| M, M, 6207 6207

(EI)., = 993475757,7kNcm?

O valor da inércia equivalente da viga 15 foi inserido no programa de
analise estrutural Ftool.

Os valores das flechas imediatas das vigas 1 e 15 para cada vao foram
calculados no programa de anélise estrutural Ftool, como € mostrado nas figuras a

seqguir.

|

0,

;

121

Figura 5.12 — Flecha, em mm, da viga 1, calculada pelo programa de andlise

estrutural Ftool.

[ =]

—_— ]

g\j//g 2,

1386

Figura 5.13 — Flecha, em mm, da viga 15, calculada pelo programa de andlise

estrutural Ftool.

5.1.4.2- Flecha final, diferida no tempo

A flecha diferida no tempo pode ser calculada por:

f,=0+a)f,
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Sendo:

foa flecha imediata

o, = Aé
" 1+450p'

_AIS_
=

w

P 0

Supondo que o carregamento ocorra 15 dias ap0s a contrucdo, temos, pela

tabela 17.1 da NBR6118:2003 que:

Et=00)=2

E(t = 0,5més) = 0,54

AE=2-0,54=1,46
Entéo:

146
a, =——:

. =146
1+0

Os resultados da flecha diferida no tempo para cada vao das vigas 1 e 15

podem ser vistos na tabela 5.6.
5.3.3.3 Flecha admissivel

Segundo a norma NBR-6118:2003 (Tabela 19 — Limites de deslocamentos)

a flecha admissivel pode ser calculada por:

| € 0 vao da viga.
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5.3.3.4 Resultados
Os valores das flechas imediata, diferida no tempo e admissivel encontram-

se na tabela a seguir.

Tabela 5.6 — Resultados das flechas imediatas, diferida no tempo e admissivel.

viga |[fo (mm) O foc (mm) || (Mm)|fagm (Mm)

1 1,31 1,46 1,91 4450 17,80
1 0,21 1,46 0,31 4000 16,00
1 0,81 1,46 1,18 4000 16,00
15 13,86 | 1,46 20,24 | 6000 24,00
15 1,65 1,46 2,41 4100 16,40

Como pode ser observado, a flecha de cada vao foi menor que as

respectivas flechas final e admissivel, atendendo as exigéncias da norma.
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CAPITULO VI — DIMENSIONAMENTO MANUAL DA VIGA DA

PONTE ROLANTE

6.1- Vigas da Ponte Rolante

Servem de apoio para os trilhos de uma ponte rolante em um galpdo que
sera utilizado como laboratério de estruturas. As vigas em questdo se apdiam em

misulas engastadas nos pilares.

15

40

Figura 6.1 — Secéo transversal da viga.

iy A s

A0 400 m — =

Figura 6.2 - Secao longitudinal da viga.

A secdo transversal da viga foi determinada através da estimativa para a

altura de vigas situadas em tramos intermediarios:

h :l_o:ﬂ: 0,33m
12 12
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onde |, é o maior vao livre entre os tramos intermediarios.

Determinou-se entdo que as vigas da ponte rolante terdo secfes com

dimensdes 15x40 cm.

6.1.1 — Especificagdes do trilho

A seguir, encontram-se as especificagdes do trilho, das placas de apoio,

dos chumbadores, das porcas, arruelas e outros materiais necessarios para

fixagc&o do trilho na viga.

Além disso, segundo a fabricante DMAG, o peso do trilho € de 0,73 kN/m.

O vao livre da ponte rolante é de 5,65m.

LKR (VAQ NOMINAL

DA PONTE

B4 {rnin) B1 (min)

growth (25-20mm)

CORTE A-A

TR25a37 2 RS

2-:&"urrhad:~res|:-5; - Werhd

fimagdo
A bsch hsch hscht C E D1 el B1
91 54 98 108 250 60 M16 10 75

Figura 6.3 — Especifica¢des do trilho da ponte rolante (medidas em mm).

50




6.1.2 — AgOes sobre o elemento

e carga permanente: peso préoprio da ponte rolante (6 kN por roda).
e carga acidental: carga mével da ponte rolante (52 kN por roda).
A carga maxima considerada por roda sera de 58 kN e a distancia considerada

sera de 2 m, conforme esquema abaixo.

28 KN 28 KN

+ +

Figura 7.4 — Trem-tipo.

6.1.2.1 — Esfor¢cos devido a carga permanente

Foram consideradas as cargas devido ao peso proprio da viga e devido ao

peso do trilho da ponte rolante sobre ela.

O célculo das cargas permanentes pode ser dado por:
P, =7.A. + Py, =(25.015.0,40) + 0,73 = 2,23kN/m

223 K 223 Khlm

LT

Figura 6.5 — Esquema de carga permanente da viga.

51



L}
-

23%

-

Figura 6.6 — Reacdes de apoio devido a carga permanente.

in

AN

Pl = L

LS I B 1.2 97 15

Figura 6.7 - Diagrama de momento fletor devido a carga permanente.

3B

N : 4 | 08 N

0 —13

-3

Figura 6.8 - Diagrama de esforco cortante devido a carga permanente.
6.1.2.2 - Esforcos devido a carga movel

58 KN 58 KN
| 2m |

Y .

Figura 6.9 - Cargas admissiveis para apoio da ponte rolante.
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6.1.3 - Linhas de influéncia

Foram determinadas as secdes que serdo analisadas através das linhas de

influéncia, por metro.

SA S1 S2 S3 SB S4 S5 S6 SC

Figura 6.10 — Determinacédo das secdes da linha de influéncia, por metro.

6.1.3.1- Linhas de Influéncia para esforgos cortantes

Foram calculadas as linhas de influéncia para esfor¢os cortantes através do

programa de analise estrutural Ftool.

| 2m s
il R -
75 A L.1.Qsa
CDEH]
1.0020
=0, 3086
7;:;7 1EAD p— 7;‘7\;7 L I . QS]_
(B4
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—0.2938

00000
e | FiN e L.1.Qs2
04083
-0A3A
—0.0820
e oiems | = £ L1.Qss
Ay Y L.1.Qss
E%:)
41,0000
—U.1|Eia}
P — in L.1.Qs4
g
0B320
—ADE3
A M
- |_.|.Q55
0.5a%
—E514
—0 16 L Q
| d.Use
A AN | AN
Q3086

Figura 6.11 — Linhas de influéncia de esforcos cortantes para as secoes
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6.1.3.1.1 - Calculo dos esforgos cortantes positivos

Por simetria:

Qsa= Qsc = 58 (1 + 0,4063) = 81,57 kN

Qs1= Qss =58 (0,6914 + 0,1680) = 49,85 kN

Qs2= Qss = 58 (0,5938 + 0) = 34,44 kN

Qs3=Qss = 58 (0,8320 + 0,3099) = 66,23 kN

Qse = 58 (1 + 0,5938) = 92,44 kN

6.1.3.1.2 - Calculo dos esforcos cortantes negativos

Qsa=Qsc=0

Qs1= Qs6=58 (-0,6914 -0,1680) = - 49,85 kN

Qs2= Qss= 58 (-0,5938 + 0) = - 34,44 kN

Qs3= Qs4= 58 (-0,8321 + 0) = - 48,26 kN

Qse=0

6.1.3.1.3 - Esforgos cortantes maximos

Qsmax+ = 92,44 kN

QSméx. =- 49,85 kN
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6.1.3.2 - Linhas de Influéncia para momentos fletores

L 2m %

% B 2 L.I.Msa

St & 2 LiMg

OB 4
Drl:lgm—'—'_'_
FAS AN Lo L.I.Msp
08135
— 02437
s JAN ' ey L.1.Mss
04938
_0.3750
L.IL.M
AN N VAN >

Figura 6.12 — Linhas de influéncia de momentos fletores para as secoes.
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6.1.3.2.1 - Calculo dos momentos fletores positivos

Por simetria;

Msa=Msc =0

Ms1= Mge = 58 (0,6914+0,1680) = 49,84 KNm

Mso = Mgs = 58 (0,8125+0) = 47,12 kNm

Ms3z = Mss = 58 (0,4928 +0) = 28,58 kNm

MSB: 0

6.1.3.2.2 - Calculo dos momentos fletores negativos

Msa=Msc =0

Ms1=Mss=0

Ms2=Mss5=0

Ms3z= Msa = 58 (0 + 0,2437) = - 14,14 KNm

Msg =58 (0 + 0,3760) = - 21,81 kNm
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6.1.3.2.3 - Momentos fletores maximos

Msmax+ = 49,84 KNm

Msmax- = - 21,81 kNm

6.1.4 - Envoltérias

Foram calculadas as envoltérias de esfor¢co cortante e de momento fletor na

viga, de acordo com as tabelas a seguir, considerando a cargas permanente e

movel.

6.1.4.1 — Envoltéria de esfor¢o cortante

Tabela 6.1 — Célculo da envoltdria de esforgo cortante (kN)

secdo | C.P. |CM.(+)|C.M.(-)| C.P.+C.M. (+) C.P.+CM.(-)
Sa 2,30 | 81,57 0 83,87 2,30
Si 0,80 | 49,85 | -49,85 50,65 -49,05
S -0,80 | 34,44 | -34,44 33,64 -35,24
Ss3 -2,30 | 66,23 | -48,26 63,93 -50,56
S, -3,80 92.44 0 88,64 -3,80
3,80 96,24 3,80
S, 2,30 | 66,23 | -48,26 68,53 -45,96
Ss 0,80 | 34,44 | -34,44 35,25 -33,64
Se -0,80 | 49,85 | -49,85 49,05 -50,65
Sc -2,30 | 81,57 0 79,27 -2,30
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Figura 6.13 — Envoltéria de esforgo cortante.

6.1.4.2 - Envoltéria de momento fletor

Tabela 6.2 — Calculo da envoltdria de momento fletor (KNm).

se¢do | C.P. |ICM.(+)|[CM.(-)| C.P.+C.M. (+) C.P.+C.M.(-)
Sa 0 0 0 0 0
Si 1,50 | 49,84 0 51,34 1,50
S 1,50 | 47,12 0 48,62 1,50
Ss3 0 28,58 | -14,14 28,58 -14,14
Se -3,00 0 -21,81 -3,00 -24,81
Sa4 0 28,58 | -14,14 28,58 -14,14
Ss 1,50 | 47,12 0 48,62 1,50
Sé 1,50 | 49,84 0 51,34 1,50
Sb 0 0 0 0,00 0,00
24,14

14,14 14,14
3,00

51,34

48,62

28,58

Figura 6.14 — Envoltéria de momento fletor.
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6.1.5 - Dimensionamento da Armadura

6.1.5.1 - Dimensionamento da Armadura Longitudinal
6.1.5.1.1 - Altura util da viga
A altura util da viga foi dada por:
d=h-d'=40-6=34cm.
6.1.5.1.2 — Dominio de Trabalho
Em vigas, na flexdo simples a ruptura pode ocorrer nos dominios 2, 3 ou 4.

Para determinar o dominio de trabalho da viga, deve-se primeiro determinar a

altura da zona comprimida pela equagéo a seguir:

x=125d|1- [1-— Mo
0,425.h.d* fed

Se x<x,, =0,259d;e0, = fyd , a viga estara no dominio 2.

Neste dominio, encurtamento do concreto na borda comprimida esta
compreendido entre 0 e 0,35%. O concreto € pouco solicitado e a armadura esta

em escoamento e a ruptura é do tipo ductil.

Se Xy S X< Xy, = 0,0035d ;ec,, = fyd , a viga estara no dominio 3.
(0,0035+ €y )

Neste dominio, ocorrerd 0 esmagamento do concreto e o alongamento da
armadura esta compreendido entre g4 € 1%, 0 concreto esta adequadamente
solicitado e a armadura esta em escoamento ocasionando ruptura ductil.

Sendo:

f

— v
Eyg = =
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Foi determinado entdo, o limite entre os dominios 3 e 4.

Xg 4 = g
g, T Eyq
0,0035
Xg 4 = -
0,0035+2,07.10
0,0035
Xg 4 = -
0,0035+2,07.10
Xy, = 21,36cm

A seguir, o limite entre os dominios 2 e 3:

X, 5 =0,259.d
X, 5 =0,259.34
X, 5 =8,81cm

Na tabela abaixo estdo os valores de x encontrados para 0s momentos

positivos e negativos da viga da ponte rolante.

Tabela 6.3 — Valores de x para momentos positivos e negativos da viga da ponte

rolante.
Msd
(KNcm) x (cm)
5134 7,59
4862 7,14
2858 4,04
-2481 3,48
2858 4,04
4862 7,14
5134 7,59

Como pode ser observado, todos os valores de x estdo no dominio 2

(X< Xy0).
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7.1.5.1.3 — Célculo da Armadura Longitudinal

Para o calculo da armadura, admitiram-se vigas com sec¢ao retangular com
armadura simples que tem as seguintes caracteristicas:

e A zona comprimida da secéo sujeita a flexdo tem forma retangular;

e As barras que constituem a armadura estdo agrupadas junto a borda
tracionada e podem ser imaginadas concentradas no seu centro de
gravidade.

Logo a area de aco pode ser calculada por:
3 Msd
A= fyd.(d —0,4x)
Esta deve ser menor que a area de ago minima:

A = Poin-A, =0,00173.15.40 =1,04cm”?
onde p... =0173% é ataxa de armadura minima.

As é&reas de aco para cada momento fletor mdximo encontram-se na tabela

a sequir.

Tabela 6.4 — Valores da area de aco para momentos positivos e negativos

da viga da ponte rolante.

Msd As
(KNcm) | (cm2)
5134 3,81
4862 3,59
2858 2,03
-2481 1,71
2858 2,03
4862 3,59
5134 3,81

Todas as areas de acgo calculadas foram maiores que a area de acgo

minima.

62



Abaixo estdo os valores das areas para cada trecho da viga da ponte

rolante e o calculo das areas efetivas.

Tabela 6.5 — Valores da area de aco efetiva para momentos positivos e negativos

da viga da ponte rolante.

(Kl\l/l\lsc?‘n) As (cm2) |N° Barras| ¢ (mm) é?n(;f)
5134 3,81 2 16 4,02
4862 3,59 2 16 4,02
2858 2,03 4 10 3,14
-2481 1,71 2 12,5 2,45
2858 2,03 4 10 3,14
4862 3,59 2 16 4,02
5134 3,81 2 16 4,02

6.1.5.1.4 - Detalhamento da armadura longitudinal

Para que haja reducdo no comprimento de algumas barras é importante
gue seja feito o escalonamento da armadura longitudinal proporcionando, assim,

economia de ago.
6.1.5.1.4.1- Comprimento de ancoragem

O comprimento de ancoragem representa, fisicamente, o comprimento
minimo que uma barra reta deve ter, em contato com o concreto, para transmitir a
ele (concreto) a méaxima forca de tracdo resistida pela barra (comprimento que a
barra deve ter para que ndo haja escorregamento).

Pelo equilibrio de tensées no aco e no concreto, o comprimento de
ancoragem para uma barra reta pode ser obtido por:

RAr
4.5,

Ly
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Sendo f,q 0 valor dltimo da tensdo de aderéncia de calculo, definido em
funcdo da qualidade de aderéncia:

foa =1m1,15 fog
Sendo:

n, = 2,25 para barras nervuradas;
n, =10 para situagdes de boa aderéncia;

n, =10para barras de diametro ¢ <32mm.

 Fewinr 0,21.(fy)*" _ 0,21.(30)2"*

f. =
}/c yc 1’4

=145MPa

ctd

Entao:

f.q =2,25.1,0.1,0.1,45 = 3,26MPa

Para ¢ =10mm

| - 10.500/1,15

b =333,4mm = 34cm
4.3,26

Para ¢ =12,5mm

y = 1255007115 _ 416,8mm = 42cm
4.3,26
Para ¢ =16mm
165007115 _ 5as 5mm = 530m
4.3,26

Deve-se calcular o valor de a, que é usado para deslocar o diagrama de

momento fletor para o sentido mais desfavoravel para que a area do diagrama
seja aumentada.
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Foi utilizado o modelo de calculo Il para a obtencdo de a, que considera

inclinacéo da biela 6 = 45°e o =90°.
a, =0,5.d(cot6 —cotgar) = 0,5.34.(cot 45° — cot g90°) =17cm

£4.4

ol 14.14
A= ﬂ-‘

/ g
L 33
5l B2 48,68

Figura 6.15 — Diagrama de momento fletor da viga da ponte rolante com os

respectivos deslocamentos a,.

O comprimento minimo de ancoragem é obtido por:

| | As,calc
bnec b Asyefet
Para P2:
A= Vod 939747 oo
@ df,, 34435
A, o = 4,02cm?
lree = 34& =9,lcm
4,02
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Para P3:

A - V,a, _ 96,24.17 —111em?
‘ dfyd 34.435
A, o = 4,02cm?
e = 34% =9,4cm
Para P4:
V )
Ascalc = dal = 2’3 17 = 0103cm2
’ dfyd 34.435
A, o =4,02cm?
e = 34% =0,3cm
4,02

No entanto, a condi¢cdo a seguir deve ser atendida:

0,31,
Ibnec 2 10¢
10cm
Logo:
Para P2:

0,3l, =0,3.53=15,9cm
lec =104 =10.1=10cm
10cm
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Adotar |, =16cm

Para P3:

0,3l, =0,3.53=15,9cm
>110¢ =10.1,25=12,5cm
10cm

bnec

Adotar |, =16cm

Para P4:

0,3l, =0,3.53=15,9cm
lonee = 1104 =10.1,6 =16cm
10cm

Adotar |, =16cm

6.1.5.1.4.2 - Calculo do comprimento de emendas por traspasse (l,)

Em alguns casos serd necessario emendar barras, e, se possivel, as
emendas devem ocorrer em trechos em que elas estejam comprimidas, pois assim
todas podem se dar na mesma sec¢do. O comprimento de traspasse € igual ao

comprimento de ancoragem, obedecendo a:

104 =10.1=10cm
I, =1, >415cm
0,6.1,, =0,6.34 = 20,4cm

Adotou-se o valor de 20,4cm para o traspasse da barra.
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6.1.5.2 - Dimensionamento da armadura transversal

Para realizar o dimensionamento da armadura transversal (estribos) foi
utilizada a envoltéria de esforco cortante. Em cada trecho, foi empregado o
diagrama de maior area.

Procura-se manter o diametro dos estribos, modificando apenas o

espacamento.

6.1.5.2.1 - Modelo de célculo |

Escolheu-se o modelo de célculo | que admite diagonais de compressao
inclinadas de 6 = 45° em relacdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural.
Admite ainda que a parcela complementar V. seja constante, independente da

forca cortante de calculo na se¢ao (Vsg).

6.1.5.2.1.1 - Verificacdo da biela comprimida

Independente da taxa de armadura transversal, deve ser verificada a
seguinte condigao:
Vey <Viay,
Onde:

V,, € esforco cortante solicitante de projeto, calculado a d/2 do apoio, como sera

descrito a seguir;

Vg, € esforco cortante resistente de calculo, relativa a ruina da biela;

Vo, =, f4b,d = 0,88.2,14.0,15.0,34 = 259,66kN

o, =[1- e :(1—ﬂJ=o,88
250 250
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6.1.5.2.2 - Célculo da armadura transversal

Além de se verificar a biela comprimida, deve ser verificada a seguinte
condicao:

Vy SVigs =V, +V,

Onde:

Va5 € 0 esforgo cortante resistente de calculo relativo a ruina por tracéo da
diagonal;

V. é a parcela de esforgo cortante resistido pelo concreto;

V,, € a parcela de esforgo cortante resistido pela armadura transversal

Considerando V , =V,,, temos o seguinte:

sz :Vsd _Vc
6.1.5.2.2.1 - Célculo de Vg

Segundo a NBR-6118:2003, para o calculo da armadura transversal no
trecho proximo ao apoio, deve ser considerado o esforgo cortante a uma distancia
a d/2 do apoio para que seja mais econdmica, ja que 0 Vsqpassara a ter um valor
menor.

6.1.5.2.2.2 - Célculo de V.

De acordo com a NBR-6118:2003, para o caso de flexdo simples, com a

linha neutra cortando a sec¢éo, Vc pode ser calculado por:

V.=V, =06f,b,.d=06.014.15.34 = 44 32kN

c co
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Sendo:

f =07f. =0703.f,7 =020MPa
ctk,inf ctm ck

f. .
=t _ 020 _6940pg

Ye 14

6.1.5.2.2.3 - Célculo de Aq

O calculo da éarea de aco é feito por metro de viga através da seguinte
formula:

O nUmero de estribos é obtido através de:

NOE = v

2A,

Sendo A, a area da secdo transversal da barra que esta em fungéo do seu

diametro. De acordo com a NBR-6118:2003, o diametro da barra deve estar no

intervalo 5Smm < ¢, < kl)—vé . Logo, foi adotado diametro de 6.3mm (A, = 0,31cm?).

O espacamento é determinado pelo trecho analisado dividido pelo numero
de estribos.

Para garantir a ductilidade a ruina por cisalhamento, a armadura deve ter
uma taxa geométrica dada por:

A

Psw =717
' b,.ssena
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Esta taxa deve ser maior que a taxa minima de aco:

f
=0,2—=" =0,2.£:0,097
f 600

ywk

psw,min

6.1.5.2.2.4 - Espagamento longitudinal minimo e maximo

O espacamento minimo entre estribos, na direcdo longitudinal da viga, deve
ser suficiente para a passagem do vibrador, garantindo um bom adensamento.
Para que nao ocorra ruptura por cisalhamento nas secdes entre os estribos,

0 espacamento maximo deve atender as seguintes condicoes:

0,6d <300mm---seV, <0,67Vyy,

0,3d <200mm---seV,, > 0,67V,

O espacamento maximo adotado serd sempre o de menor valor.

6.1.5.2.3 - Resultados

Na tabela abaixo estdo os resultados dos espagamentos e das taxas de

armadura que serao utilizadas no projeto.

Tabela 6.6 — Resultados dos espacamentos e das taxas de armadura para cada

trecho da viga da ponte rolante.

Espagamento {cm) psw (%) Mamero de estribos
. |Vsdadf2 .
VYmaj . Vsw | pswmin Tramo do| Tramo |Tramo do| Trame | Tramo do | Trameo
trecho|V (kN) do apoio Smax ] : :
(RN} (kN) (kN) (%) apoio (restante| apoio (restante| apoio restante
8387 11742 10114 | 5682 0,097 204 204 156 0,097 0,265 4

5065|7081 | 709 26,58 0,087 | 204 204 204 0,087 0,087

2056|7078 | TO.78 2647 o087 | 204 204 04 0,087 0,087

96,24 134,74 8178 | 4743 0,087 | 204 204 204 0,087 0,087

96,24 |134.74| 121,16 | 76,84 o087 | 204 128 156 0,320 0,265

68,563 | 8584 | 8584 51,63 0,087 | 204 204 204 0,087 0,087

080 | 112 1,12 -4320 | 0097 | 204 204 204 0,087 0,087

080 | 112 112 -43.20 | 0,097 | 204 204 204 0,087 0,087

— T (=D (o |0 T W
| = | = | = || pa | = | —
Lo | i e om | (o0 (e

230 | 3.22 2,50 -41.82 | 0097 | 204 204 204 0,087 0,087
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6.1.6 - Verificacdo atorcéo

O esforco de frenagem e aceleracdo provoca torcor na viga da ponte
rolante através da forca de 12,4 kN no eixo do trole da ponte rolante na direcao
horizontal. A distancia utilizada para calculo foi do eixo do trole até o centro de

gravidade da viga:

T, =14.12,4.13,3 = 231kNcm

6.1.6.1- Verificacdo da tensdo na biela comprimida para solicitacdes
combinadas

Segundo a NBR-6118:2003, no caso de tor¢cdo e cisalhamento, deve ser
obedecida a seguinte verificagao:
Vsd Tsd

4+ —=
VRd2 Rd 2

<1

Sendo:

Tegr =05.a,.f,.A,.h,.5en26

h, =2
7
A,=(h—-h,).(b—h,)

Onde:

Ty, € 0 momento torcor que pode ser resistido pela biela
h, € a espessura da parede da segéo equivalente

Aé a &rea da secao

u € o perimetro da secédo cheia
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A, é a area efetiva da secéo

6 é ainclinagéo da biela, mesmo valor adotado para o caso de cortante: 6 = 45°

Ae

bu

o

Figura 6.16 - Area efetiva da se¢&o.

Tego = 0,5.0,88.%.330.5,45.sen90° =1695kNcm

~ 150.400
® " (150.2) + (400.2)

=54,5cm

A, = (150 —54,5).(400 - 54,5) = 32995,3cm*

1216 s 231
259,66 16,95

6.1.6.3- Calculo da Armadura de torgédo
e LONGITUDINAL

As, a, Tsd 2,31

= = .cotge =
M, 2Aef,  2Asf, 2.329.95, 50
1

cot45°
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Tsd 2,31

2.As. T 2.329.95. 0
115

¢ TRANSVERSAL

A
oA T 28
M, 2Aef,  2Asf, 5 399.95. 20
115
Tsd o= Lwtg 45° = 8,05.10cm? /m = 80,50mm? /m
2.As.1,q 2329957

6.1.6.3.1 - Calculo da armadura minima

ctm

Pswmin = 0’2
yk

=0

3 2
2.93V30" _ 41905
500

swmin

6.1.6.3.2 - Calculo da area de aco critica
e TRANSVERSAL

Agu 80,5mm2 /m

h, 1000mm.54,5mm

Pant = =148.10°.100 = 015% > p,.

e LONGITUDINAL

Agu 80,5mm2 /m
h, 1000mm.54,5mm

Py = =148.10°.100 = 015% > p ..
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6.1.6.4 - Detalhamento

6.1.6.4.1 - Armadura Transversal

dsw = dst

sw = 1/28swy + Ast sw = 1/28swy + Ast

Figura 6.17 — Area de armadura transversal.

O calculo da armadura transversal minima € dado por:

a

SW

b .s

w

pSV:'

a b,.s=0,12.10".150.1000

Sw,v/m = psw

a =180mm

sw,v/m

As>$10 mm As=78,53mm?

1000 mm 170,5mm?
S (mm) 78,53mm?
S =46cm >Sax
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Logo, adota-se S=Sp3s=20,4cm

+a

SW SW.V sw.T

N, N

a,, =—.180+80,5=170,5mm? /m

6.1.6.4.2 - Armadura Longitudinal

As>¢10 mm As=78,53mm?

=
|
|
|
| FL
|
|
|
|
|
-

Figura 6.18 - Faces laterais, superior e inferior da viga.

FACES LATERAIS

a, =80,5.0,3455 = 27,81mm’
2781

o =————=0,35=1 estribo
78,53
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FACE SUPERIOR

a, =80,5.0,0955 = 7,69mm?

! 69 =0,10=1 estribo

et 78 53

FACE INFERIOR

8y = ASqee, +84,n0,0955
a, =402+80,5.0,0955

a, = 4,09cm?
N = 409 _ 5,22 = 6 estribos
78,53

6.1.7 - Célculo das flechas

Para o célculo das flechas da viga da ponte rolante, escolheu-se o caso
mais critico para a carga mével no primeiro vao, considerando que os vaos séo

simétricos.

=
(]
253 mﬁ 223 Wi 223 kMim 227 KN/m

s
IRREEARRRERARE 2NN RRRRE AR AR
L, AN L

58,0 1

Figura 6.19- Caso mais critico do trem-tipo no primeiro vao.
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371

/]
7~

335
520

Figura 6.20- Diagrama de momento fletor (kNm) do caso mais critico.

1,04

B il

S D

3,83

Figura 6.21 - Flecha imediata, em mm, para a carga mével na posi¢cdo mais critica.

6.1.7.1- Calculo do momento de fissuracéo

Nos estados limites de servi¢o as estruturas trabalham parcialmente no
estadio | e parcialmente no estadio Il. A separacao entre essas duas partes é
definida pelo momento de fissuracdo. Esse momento pode ser calculado pela

seguinte expressao aproximada (NBR 6118:2003):

M :a.fmm.lc

' Y

a € o fator que correlaciona aproximadamente a resisténcia a tragéo na flexdo com

a resisténcia a tracao direta. Para secdes retangulares a =15

I, € 0o momento de inércia da sec¢éo bruta de concreto.

y, € a disténcia do centro de gravidade da se¢&o a fibra mais tracionada.

_b,h*  15.40°

. =80000cm*
12 12
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40
=—=20cm
Yi 5

2

fctm = 013( 1:ck )g
2
f.m =0,3(30)% = 2,896MPa = 0,289kN /cm?®

O momento de fissuragéo € dado por:

~15.0,289.80000
20

Mr =1734kNcm =17,34kNm

O momento de fissuracdo € menor do que os momentos calculados na
figura 7.20. Logo, a viga encontra-se no estadio I, onde se despreza a resisténcia

do concreto a tragéao.

O valor da flecha admissivel é dado por:

|
f.=—
adm 250

f = @ =1,6cm =16mm
250

adm

O valor da flecha admissivel € maior do que a flecha imediata calculada nos

dois trechos mais criticos da viga.

79



CAPITULO VIl — DIMENSIONAMENTO MANUAL DO PILAR 6 DO

LABORATORIO DE ENSAIOS MECANICOS

7.1 — Pilares

Pilares sao elementos estruturais lineares de eixo reto, usualmente
dispostos na vertical, em que as forcas normais de compressao Ssao
preponderantes e cuja funcao principal € receber as acdes atuantes nos diversos
niveis e conduzi-las até as fundacoes.

Junto com as vigas, os pilares formam os porticos, que na maior parte dos
edificios sdos responsaveis por resistir as acdes verticais e horizontais e garantir a
estabilidade global da estrutura.

No presente trabalho, dimensionou-se o Pilar 6, por ser um pilar que se
situa praticamente no centro do laboratério e recebe carregamento de todas as
lajes do laboratério. Como ele possui uma altura efetiva de 6,41 metros, escolheu-

se o dimensionamento por flambagem.
Quanto a esbeltez os pilares podem ser classificados:
e curtos, para os quais nao séo considerados efeitos de segunda ordem;
e moderadamente esbeltos, os efeitos de segunda ordem devem ser
considerados porém podem ser calculados de forma simplificada;
e esbeltos, os efeitos de segunda ordem sao tao importantes que nao podem

ser calculados por processos simplificados.

7.1.1 — Carregamento a ser considerado

Para o dimensionamento do pilar 6, analisou-se o pértico da figura 6.1. Nele

foram considerados os seguintes carregamentos:
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7.1.1.1-Peso proprio daviga

Ppviga= A.y = (0,15 . 0,40 . 25).1,4=2,10kN/m

7.1.1.2 — Carga de projeto

O calculo da carga de projeto para a viga V15 foi determinado

anteriormente no item 5.1.2.3.

P = 28,89kN/m (trecho entre os pilares P2 e P6).

P = 20,61kN/m (trecho entre o pilar P6 e a viga V3).

7.1.1.3 - Carga vertical e horizontal da viga da ponte rolante
Fv=124KN

Fv=7,5KN

Fn=12,4kN

Na figura 7.1, mostra-se o portico com os devidos carregamentos.
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Figura 7.1- Pdrtico das cargas sobre a viga 15.
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Figura 7.2 — Reag0des de apoio (FTOOL).
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a2

134.4 —

321

Figura 7.3 - Diagrama de momento fletor (FTOOL).

423

— 0.8

-3

-B&1

Figura 7.4 - Diagrama de esforcgo cortante (FTOOL).
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Figura 7.5 - Diagrama de esforco normal (FTOOL).

7.1.2 — Dimensionamento do pilar 6
Nsd = reagdo de apoio + ppPpilar
Nsq = 254,40 +(0,35.0,35.6,41.25)

Nsg=274,03kN

Situacao de projeto:

35

Figura 7.6 — Situacao de projeto pilar 6.
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E importante dizer que o concreto por si SO resistira ao esforgo cortante
solicitado de 18,90 kN.

7.1.2.1 — Comprimento equivalente

Segundo a NBR 6118:2003, o comprimento equivalente le do pilar, suposto

vinculado em ambas extremidades, € o menor dos valores como mostra a figura

7.7.
< {:O +h

lo € a distancia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos
horizontais, que vinculam o pilar;

h é a altura da secéo transversal do pilar, medida no plano da estrutura;

| € a distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar

esta vinculado.

]

Figura 7.7 — Comprimento Equivalente.

Para o pilar 6:

_[lo+h=615+0,35=650m
¢ 11=6,41cm
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Adotando-se o menor valor, tem-se |, igual a 6,41 m.

7.1.2.2 — Raio de Girac&o e indice de Esbeltez

Define-se o raio de giragéo i como sendo:

. /I
i=,—

A
Onde:

| € 0 momento de inércia da secao transversal;

A é a area de secdao transversal..

Para o caso em que a sec¢dao transversal é retangular, resulta:

b.h®
i_\ﬁ_ h
VA Vbh V12 V12

12 _ [h* _h
Em que h é o lado da secéo quadrada.

O indice de esbeltez € definido pela relagéo:

. h 35
Il=—=—=10,10cm
V12 12
= I—"‘ = 641 =63,44
i 1010
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7.1.2.3 — Classificacao dos pilares quanto as solicitagdes iniciais

Os pilares podem ser classificados como: internos que sao aqueles em que
se pode admitir compressao simples, ou seja, em que as excentricidades iniciais
podem ser desprezadas.

Pilares de borda, nos quais as solicitagdes iniciais correspondem a flexao
composta normal, ou seja, admite-se excentricidade inicial em uma direcdo. Para
secao quadrada ou retangular, a excentricidade inicial € perpendicular a borda.

Pilares de canto que sdo submetidos a flexdo obliqua. As excentricidades
iniciais ocorrem nas direcdes das bordas.

O pilar 6 se classifica como pilar interno.

T

PILARDE
CANTO

~

PILAR DE
BORDA

pr—

1

PILAR
INTERNO

Figura 7.8 — Classificacdo dos pilares quanto as solicitagdes iniciais.

7.1.2.4 — Classificagdo quanto a esbeltez

De acordo com o indice de esbeltez (\) e com a esbeltez limite (A1) os
pilares podem ser classificados em:
e pilares robustos ou pouco esbeltos — A <A1
e pilares de esbeltez média — A1 < A <90
e pilares esbeltos ou muito esbeltos — 90 < A <140

e pilares excessivamente esbeltos — 140 < A < 200
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No caso analisado o pilar é classificado como de esbeltez média.

7.1.2.5 — Excentricidade de primeira ordem

A excentricidade de primeira ordem é a seguinte:

7.1.2.5.1- Excentricidade inicial

A excentricidade inicial no topo e na base do pilar é calculada como:

o - My
Nd
M, =32,10kNm
3210
= =0,12m
274,03

7.1.2.5.2 - Excentricidade minima

&, i =0,015+0,03.h
=0,015+0,03.h = 0,015+ 0,03.0,35 = 0,026cm

e1,min

7.1.2.6 - Momento Minimo

A NBR6118/2003 exige um momento minimo dado por:
Md., = (0,015+0,03.h).Nd
Onde h é a altura da sec¢do dada em metros.

Md,,, =(0,015+0,03.0,35).274,03
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Md_. =6,99kNm

7.1.2.7 — Esbeltez limite

Corresponde ao valor da esbeltez a partir do qual os efeitos de 22 ordem
comecgam a provocar uma reducao da capacidade resistente do pilar.
Diversos fatores influenciam no valor da esbeltez limite. Os principais sao:
e excentricidade relativa de 12 ordem e 1/h;
¢ vinculagdo dos extremos do pilar isolado;
e forma do diagrama de momentos de 12 ordem.
Segundo a NBR 6118:2003, os esforcos locais de 22 ordem em elementos
isolados podem ser desprezados quando o indice de esbeltez A for menor que o

valor limite A1, que pode ser calculado pelas expressoes:

e
~ 25+12p5. %
J=— N
Qay

25+12512
A= f@; =29,18cm

35< 4, <90

Como A, é menor do que 35 cm adotam-se 35 cm.

A, < 2> Considera efeito de segunda ordem no pilar.

No diagrama de momento fletor (Figura 6.3), os momentos MA e MB do
pilar 6 sé&o, considerando o pilar P6 como sendo biapoiado:
MA = 32,10kNm
MB =0

o, =1
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7.1.2.8 — Excentricidade de 2° ordem

A forca normal atuante no pilar, sob as excentricidades de 12 ordem
(excentricidade inicial), provoca deformacdes que dao origem a uma nova
excentricidade, denominada excentricidade de 22 ordem, que pode ser calculada

pelo método da curvatura aproximada.

7.1.2.8.1 — Método da curvatura aproximada

O método da curvatura aproximada € permitido para pilares de secéo
constante e de armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo e A < 90.

A excentricidade de segunda ordem pode ser calculada da seguinte forma:

1/r € a curvatura na sec¢dao critica, que pode ser avaliada pela expressao:
h é a altura da secéo na dire¢éo considerada;
v, € a forca normal adimensional.

o _ Ny _ 27403
° A.f, 3535214

=0,104

1 0005 0,005

—= <

r hv,+05)" h

1 0,005 0,005

r 0,35(0104+05) 0,35

1 001

r

1,2 1
MdTOtal = ab.M 1dA + Ndﬁ?
2

Md,,., =1.32,10+374,o3.(6’41) .0,01
Md,,,, = 47,47kNm

Total
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I\/IdTOt

e =

Total N ]
47,47
e, =—
Total 374,03
eTotal = 0’17
_ v'eTotaI
B2
~0,104.017
0,35
1 =0,05

Obtem-se o valor de “o” entrando com os valores de “v’ e “u” no abaco A-5
de Venturini (1987).

o =0,12
7.1.3 — Armadura longitudinal

A escolha e a disposicdo das armaduras devem atender ndo s6 a funcao
estrutural como também as condi¢Bes de execucao, particularmente com relacéo
ao langcamento e adensamento do concreto.

As armaduras longitudinais colaboram para resistir a compressao,
diminuindo a sec¢éo do pilar, e também resistem as tensdes de tracdo. Além disso,
tem a funcao de diminuir as deformacdes dos pilares.

De acordo com a NBR 6118/2003 o diametro das barras longitudinais ndo
deve ser inferior a 10 mm e nem superior a 1/8 da menor dimenséo da secao

transversal.

10mm < ¢, <%
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10mm < ¢, <?

@, =16mm

A é&rea de aco calculada:

_m.Acfed 0123535214

=7,25cm?
f 43,48

A

yd
A érea de aco adotada:

4916 mm > As = 8,04cm?

A taxa de armadura calculada:

P () =25 = 12 100-0,66%
bh 3535

A taxa de armadura minima é dada por:

Prmin = 0,15. ::Cd v, =>0,40% — 0,15.%.0,104 >0,40% — 0,10% > 0,4%

yd !

pmin = 074%

A armadura longitudinal minima (NBR 6118:2003) deve ser:

Asnin = 0,15.';'—d >0,004.A,

yd

015 374.03
Amin =015. 43,48

> 0,004.(35.35)

A, =129>490
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A, ., =4,90cm?
O valor maximo da é&rea total de armadura longitudinal € dado por:

As,méx = 80/0AC
As,méx = 0’08(3535)
A, .4 = 0,08.(35.35)

A, 1 = 98,00cm?

7.1.4 — Armadura transversal

A armadura transversal de pilares, constituida por estribos, deve ser
colocada em toda a altura do pilar, sendo obrigatéria sua colocacdo na regido de
cruzamento com vigas e lajes (NBR 6118; 2003).

De acordo com a NBR 6118:2003, o diametro dos estribos em pilares nao
deve ser inferior a 5 mm nem a 1/4 do diametro da barra isolada ou do diametro

equivalente do feixe que constitui a armadura longitudinal.
¢% = 16 =4mm
¢ =1 /4 4 — ¢, =5mm
5mm

O espacamento longitudinal entre estribos, medido na direcdo do eixo do

pilar, deve ser igual ou inferior ao menor dos seguintes valores:

20cm
s,<menor dimensao da se¢éo = 35cm
12¢, =12.1,6 =19,20cm

Adotar s = 19,20cm
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Detalhamento da Secéo Transversal

2916mm S5MM

35
29

‘ 29
35

2016mm

Figura 7.9 — Detalhamento da secéao transversal do pilar 6.

7.1.5 - Limitagdo da taxa de armadura nas emendas
Essa taxa deve ser inferior ao valor maximo de 4%, inclusive nos trechos de
emenda por traspasse, onde a soma dos trechos consecutivos deve ser menor

que 8%:

pi + p, <8%

A 6.A
) =—S=—¢.100=7’—36.100=0,60%
A, bh 35.35
4.A
o, =B 2 1002804 160_0,66%
A, bh 35.35

0,60 + 0,66 <8% — 1,26 < 8% — OK!
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CAPITULO VIII — DIMENSIONAMENTO DA MiSULA

8.1- Misula

Para suportar a viga da ponte rolante dimensinou-se um tipo de misula
junto aos pilares. Uma misula geralmente € definida como sendo uma viga curta
em balanco, sendo dimensionada através do modelo de trelica. As cargas de
célculo sdo transmitidas ao pilar através de bielas comprimidas e tirantes.

A relacdo entre a distancia do pilar até a aplicacdo da carga e a altura
efetiva deve ser menor que 1 para que seja dimensionada como consolo curto. Se
esta relacdo ndo for atendida, deve-se calcular a misula como uma viga em
balancgo.

Abaixo, pode-se observar a seguir a relagdo para o caso do projeto:

d =70-6=64cm
a_ 20

—=—=0,3
d 64
a<0,5d
d=2a

Entdo d =40cm, 3:0,5

Logo, dimensiona-se como consolo curto.
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%D
Hy

b

Figura 8.1 — Secéo transversal da misula.

O carregamento considerado sobre a misula foi dividido em dois casos:
ponte rolante distante da misula e ponte rolante préxima a misula. O
dimensionamento foi feito para o segundo caso, que é o mais critico.

8.1.1- Carregamentos sobre a misula
8.1.1.1- Carregamento vertical

O carregamento vertical para 0 caso da ponte rolante proxima a misula é:

P= Reacéo vertical da ponte + (2.carga sobre a ponte rolante)
P=(7,8+(2.58)). 1,4 = 124kN
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8.1.1.2- Carregamento horizontal
Além da carga vertical, ha uma carga horizontal provocada pelo esforco de
frenagem e aceleracéo do trole da ponte rolante que vale 10% da carga vertical

H = 10%P
H=0,1. 124=12,4kN

124$OkN

12,4kN

0,35

0,35
A

Figura 8.2 - Dimens0des da misula.

Misulas carregadas diretamente transmitem cargas verticais e horizontais
através de um banzo tracionado e de uma biela inclinada de compresséo.
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8.1.2- Dimensionamento da misula

No dimensionamento a seguir, consideraram-se apenas as cargas

transmitidas diretamente.

8.1.2.1 — Dimensionamento utilizando o CAST

Utilizou-se o programa comercial CAST que € um programa para calculo de

vigas, pilares, misulas através do método de bielas e tirantes. Os resultados

fornecidos pelo programa estéo indicados abaixo.

Figura 8.3 - Resultados fornecidos pelo programa CAST.
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Com os valores das solicitagcdes de bielas e tirantes obtidos do programa
CAST, dimensionaram-se as armaduras manualmente, para confirmar o0s
resultados do programa.

169,40kN
B
L
(72,40kN) A
~
2 4
=\ R
2 \2 g
o
L2
C(13,50kN)
™) Z
RS
oy & A
8 % ¢
zZ ©o
D F

Figura 8.4 - Valores dos esfor¢cos de compressao e tracao.

Areas de aco encontradas no programa CAST:

Asg, =2,36cm’

Asg. =6,28cm’

As., =6,28cm*

e As, =0,78cm’

No entanto, o programa nao leva em consideracao a area de aco minima.
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8.1.2.1 — Dimensionamento manual da misula

8.1.2.1.1 - Calculo da Asmin (ACI se¢éo 11.9.5)

A, =004%p 4
fyd
7
A, =0,0422410 6 350,66 = 4,55cm:?
435.10°

8.1.2.1.2 — Célculo das areas de aco dos tirantes

e A tirante BA:

Adotar
A, =455cm® - 4912,5 mm — As = 4,91cm’
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e A tirante BC:

_F
¢.fcd

187,6

0,752
115

A

A = =5,75cm?

Adotar
6¢12,5 mm — A, =7,36cm’

e A tirante CD:

_ F
¢.fcd

A = 20850 = 6,40cm?
0,75——
115

A

Adotar
6412,5 mm — As =7,36cm?

e A dotirante CE

_ F
¢.fcd

A

A = 13’5500 =0,40cm?
0,75——
115

Adotar
210 mm — As =1,57cm?
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8.1.2.1.3 — Verificacao das bielas

A tensao resistente da biela (f,) pode ser calculada por:
f,, =0,85.B,.f,

onde Bs é um coeficiente minoracao da tensdo determinado pela norma.

e Biela AE

f, =0,85.B,.f,
fcu =0,85.0,75.21,43
fcu =13,66MPa

fns = fcu. A,
fns =1,366.(35.6)
fns = 283,5kN >178,8kN

e Biela EF

fcu =13,66MPa

fns = fCLI 'AC

f =1366.(35.8)

f  =383,60kN >356,50kN
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e BielaCF

f_ =13,66MPa

f  =383,60kN >1350kN

e Biela BE

f_ =13,66MPa

f  =383,60kN > 20110kN

e Biela AG

f_ =13,66MPa

.. =383,60kN >169,40kN

8.1.2.1.4 — Armadura de fissuragcédo

Armadura de fissuracao, segundo a norma ACI, pode ser calculada por:

A, =05(As - A)
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Sendo A, a armadura que resiste a forca de tracao.

116.14

—2227 )= 2,03cm? - 3¢ 10 mm — As=2,35cm?
0,75.435

A, =0,5(4,55—

Observou-se que os resultados da armadura obtidos no programa CAST
foram praticamente os mesmos obtidos no calculo manual, exceto para o caso em

gue se deve adotar armadura minima.
8.1.2.2 - Detalhamento da armadura

A armadura do tirante pode ser distribuida até uma altura de d/4 a partir do
bordo superior. Essa armadura deve ser ancorada em laco no lado da carga. A
ancoragem da armadura do tirante no pilar € garantida por meio do comprimento
de ancoragem I,. A posicdo e as dimensfes do apoio devem ser adotadas de
forma a permitir que o tirante abrace a biela.

Os estribos verticais servem apenas para enrijecer a armadura. J4 0s
estribos horizontais de costura aumentam a capacidade resistente das bielas de
compressao, dispostos com pequenos espagamentos, e servem para garantir uma
ruina mais ductil. Segundo a NBR-6118:2003, esses estribos devem possuir uma

area maior ou igual a metade da area da armadura do tirante.
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CAPITULO IX — DIMENSIONAMENTO DA ESTRUTURA UTILIZANDO

EBERICK

9.1- Eberick

Para dimensionar o edificio, utilizou-se o AltoQi Eberick, que é um
programa destinado ao projeto de edificacdes em concreto armado. Este possui
um sistema grafico de entrada de dados, associado a andlise da estrutura em um
modelo de pértico espacial e a diversos recursos de dimensionamento e
detalhamento dos elementos. Estes séo lajes, vigas, pilares, blocos sobre estacas
e sapatas.

A estrutura da edificacdo € definida através de pavimentos, que
representam os diferentes niveis existentes no projeto arquitetdnico. O langcamento
dos elementos é feito de forma grafica, diretamente sobre a planta arquiteténica,
permitindo definir diversas hipéteses no calculo do modelo. O programa possibilita
a visualizagdo da estrutura completa em 3D e os resultados sdo fornecidos
através de janelas de dimensionamento em forma de planilha. O detalhamento
dos elementos segue as praticas usuais da norma brasileira e pode ser

organizado em pranchas para posterior plotagem.

9.1.1- Caracteristicas principais

As principais caracteristicas do programa séo as seguintes:

e Entrada de dados grafica em ambiente de CAD integrado, com

possibilidade de importacao da arquitetura em formato DXF;

e Visualizagéao tridimensional da estrutura;
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e Analise da estrutura em modelo de portico espacial, com verificagdo da
estabilidade global,

e Possibilidade de modelar as ligacbes entre os elementos (rétulas, engastes,

ligagtes semi-rigidas);

e Possibilidade de analisar os painéis de lajes em um modelo de grelha

plana, com discretizagdo semi-automatica;

e Dimensionamento dos elementos de acordo com a norma NBR-6118:2003;

e Detalhamento dos elementos com possibilidade de edicdo da ferragem e

atualizacéo da relacao de aco;

e Geracédo de quantitativos de materiais por elemento, prancha, pavimento ou

projeto;

e Geracdo de diversos diagramas, apresentando reagfes de lajes e vigas,

flechas em pavimentos, entre outros;

e Geracdo de relatorios formatados graficamente, em formato HTML (para

Internet) ou RTF (para leitura no Microsoft Word®);

e Geracdo de pranchas de formato configuravel distribuindo os

detalhamentos.

Algumas das caracteristicas acima podem ser vistas nas figuras a seguir:
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Figura 9.1 — Edificio dimensionado, visto em 3D, pelo Eberick.

Figura 9.2 — Perfil do edificio, pelo Eberick.

V2V2V2

CARREGAMENTO VIGA: V2

RRENES

111

Figura 9.3 — Carregamento na V2 da cobertura, pelo programa Eberick.
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V2V2av2

ERRACR

Figura 9.4 - Diagrama de esforco cortante da V2 da cobertura (Eberick).

MOMENTOS FLETORES DE CALCULO (Mdx) VIGA: V2 Vavay2

ERENCIEFS

Figura 9.5 - Diagrama de momento fletor da V2 da cobertura (Eberick).

DESLOCAMENTOS VIGA: V2 e

=
Ny

Hlilely

Figura 9.6 - Flecha da V2 da cobertura (Eberick).
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COBERTURA

V2 (15 x 40)

2 N7 810.0 C=1133 . 2 N8 210.0 C=201

116 184 19

64

2 N6 6100 C=655

57 N1g50 C=97
3N5e80C=414

11 FLE @t e TN T abam o Alle 7 e T2

Figura 9.7 - Detalhamento da V2 da cobertura (Eberick).

Figura 9.8 - Detalhamento do P6 da cobertura (Eberick).

A escada do pavimento térreo para o primeiro pavimento foi dimensionada
e detalhada no programa Eberick. Seguiu-se a planta de arquitetura na quantidade
dos degraus. Foram adotados 16 degraus, cada um com 18,80 cm de espelho e
26,10 cm de piso.
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Figura 9.9 — Escada do edificio vista em 3D (Eberick).

As pranchas geradas com o dimensionamento do edificio no programa

estao apresentadas nos anexos.

110



CAPITULO X — DIMENSIONAMENTO DA LAJE DE REACAO

UTILIZANDO O EBERICK

10.1- Laje de Reagéo

Para a modelagem da laje de reacdo, que tem a funcéo de suportar cargas
dos equipamentos de ensaios mecanicos, foram feitas varias simulagdes, devido a
complexidade do assunto. As lajes de reacdo da PUC-RJ e da UFRJ sao em
concreto protendido com uma altura aproximada de 1,0 metro. No entanto, neste
projeto, foi dimensionada em concreto armado, para que a proposta fosse
atendida.

A solucdo que mais se mostrou acessivel foi a de substituir esta laje por
véarias vigas com altura de 1 metro (com trés apoios cada), uma ao lado da outra,
compreendendo todo o vdo e com o carregamento concentrado no eixo destas
vigas. As vigas sao carregadas e dimensionadas para o carregamento maximo, ou
seja, todas as maquinas atuando ao mesmo tempo. As vigas receberam furos de
10 cm de diametro, ao longo do seu eixo, por onde serdo fixados os
equipamentos, cada um representado por uma carga concentrada de 50 tf.

A seguir estdo apresentados 0s esquemas estruturais das vigas, seus
diagramas de carregamentos, de esfor¢co cortante, momento fletor, momento
torcor e deslocamentos. As vigas foram detalhadas a todos estes esforgcos. Os
pilares que suportam as vigas também foram dimensionados.

Os blocos e estacas foram simulados considerando estacas ficticias apenas
para que fossem mostrados os detalhes das ferragens dos blocos, que é
importante para o aprendizado de alunos de graduac&o. No entanto, a parte

referente as fundagdes nao foi proposta no presente trabalho.
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Figura 10.1- Laje de reacdo, vista de cima.

Figura 10.2 - Detalhe da laje de reacéo no Eberick.
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V200 56x120 e oro V200 56x120

V201 V201 201 | V2 V201 V201

V207

v20£ W e

t

v208  wos | vooE  v208

V20657 5x126 @ | PF  V206%7.5012

Figura 10.3- Lancamento das cargas dos furos na placa de reacéo (Eberick).

Conforme se observa, as vigas V200 e V206, ndo participam da laje de
reacdo, simplesmente servem para complementar o vao, portando o0 seu
dimensionamento se torna desnecessario nesta etapa.

As vigas V201, V202, V203, V204 e V205, apresentam 0 mesmo
carregamento, apresentando, portanto, os mesmos esfor¢os, deslocamentos e
detalhamentos.

As vigas V207 e V209, também apresentam os mesmos esforgos,
deslocamentos e detalhamentos.

A viga V208, apoiada nos pilares P7, P36 e P3, apesar de possuir menor
comprimento, € a viga mais solicitada, pois recebe o carregamento das vigas
V201, V202, V203, V204 e V205, apresentando o detalhamento mais pesado.

Observa-se que os deslocamentos centrais das vigas V203 e V208, séao
iguais, o que confirma os calculos, visto que o apoio € comum a ambas as vigas.

Pode-se notar que existe uma pequena diferenca nos valores dos esfor¢os

e deslocamentos em vigas com o mesmo carregamento. Isto ocorre devido a
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estrutura ter sido analisada como pértico espacial, um carregamento em um lado

ou pavimento da estrutura reflete muitas vezes em outro local e até em outro

pavimento.

Figura 10.5 — Esforgos cortantes de célculo da viga 200.

Figura 10.6 — Momentos fletores de calculo da viga 200.
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Figura 10.7 — Momentos torcores de célculo da viga 200.

Figura 10.8 - Deslocamentos da viga 200.

Figura 10.9 — Carregamento da viga 201.

Figura 10.10 — Esfor¢os cortantes de célculo da viga 201.
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Figura 10.12 — Deslocamentos da viga 201.

Figura 10.13 — Carregamento da viga 202.

Figura 10.14 — Esfor¢os cortantes de célculo da viga 202.
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Figura 10.16 — Momentos torcores de calculo da viga 202.

Figura 10.17 — Deslocamentos da viga 202.
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Figura 10.18 — Carregamento da viga 207.

Figura 10.19 — Esfor¢os cortantes de célculo da viga 207.

Figura 10.20 — Momentos fletores de calculo da viga 207.
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Figura 10.21 — Momentos torgores de calculo da viga 207.

Figura 10.22 — Deslocamentos da viga 207.

Figura 10.23 — Carregamento da viga 208.
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Figura 10.24 — Esfor¢os cortantes de célculo da viga 208.

Figura 10.26 — Momentos torcores de célculo da viga 208.
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Figura 10.27 — Deslocamentos da viga 208.

Um subsolo foi dimensionado abaixo da placa de reacédo com 74,70 m? para
despensa de materiais e para dar acesso a parte inferior da placa de reacéo,

permitindo assim parafusar os equipamentos na placa.

10.1.2- Especificacdes dos furos para fixacdo dos equipamentos

As aberturas contidas no plano vertical da laje de reacédo para fixacao dos
equipamentos do laboratério através de parafuso foram detalhadas como furos de
para passagem de tubulacao vertical em vigas.

Estas aberturas ndo devem ser superiores a 1/3 da largura da viga. A
distancia minima de um furo a face mais préxima da viga deve ser pelo menos
igual a 5 cm e duas vezes 0 cobrimento previsto nessa face. A secéo
remanescente nessa regido, descontada a area ocupada pelo furo deve ser capaz
de resistir aos esfor¢cos de calculo, além de permitir uma boa concretagem.

No projeto em questdo, onde foi necessario um conjunto de furos, eles
devem ser alinhados a uma distancia entre duas faces deve ser de no minimo 5
cm ou o didmetro do furo. Cada intervalo entre os furos deve conter um estribo ao
longo da viga.

Todas essas exigéncias foram atendidas pelo projeto, como pode ser

observado na figura 10.1.
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10.1.3 - Detalhamento

90 N1 M0 : 45 N1eA0

13 N2 816,

56
180 N1 5.

Figura 10.28 — Detalhamento da viga 201.

\/205 (100 x 100)

56
192 M1e5.0 C=311

Figura 10.29 — Detalhamento da viga 205.
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TERREQ

V207 (100 x 120)

Figura 10.30 — Detalhamento da viga 207.

V208 (100 x 120)

1:50

Figura 10.31 — Detalhamento da viga 208.
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CAPITULO XI — Conclusao

ApOGs 0 processo iterativo de varias tentativas e erros, considera-se que o
presente trabalho foi de muita utilidade para o aprendizado. Foram casos triviais,
do dia-a-dia do engenheiro, caso de lajes, vigas e pilares, mas de fundamental
importancia, pois qualquer elemento mal dimensionado pode levar a ruina da
estrutura, com prejuizos, tanto financeiro, como de vidas humanas.

Foram analisados os casos de linhas de influéncia, para que fosse possivel
dimensionar a viga da ponte rolante, o que ndo é tao rotineiro, visto que temos a
ocorréncia de carga movel.

Foi feito também o estudo do dimensionamento da misula, que € uma
estrutura pouco explicitada na norma NBR-6118. Foi preciso, portanto, pesquisar
sobre o assunto na norma ACI.

Para a realizacdo do projeto fez-se necesséria a utilizacdo dos Programas
AutoCad, utilizado nas pranchas de detalhamento; Ftool, utilizado no céalculo das
linhas de influéncia; do CAST, utilizado para auxiliar no dimensionamento da
misula e do Eberick, utilizado no dimensionamento do Edificio.

Observou-se que é de fundamental importdncia o conhecimento e a
utilizacdo destes programas, bem como de outros na elaboracdo dos projetos
atualmente, mas percebeu-se que nenhum programa substitui o engenheiro, visto
gue é este quem idealiza e lan¢ca a estrutura, informa os dados. Os programas
apenas processam as informacoes inseridas em sua memoria.

A utilizacdo do Eberick no célculo da estrutura por portico espacial, mostrou
algumas diferencas em relacdo ao calculo manual. Por exemplo, no caso das
lajes, calculadas manualmente pelo método de Bares, as vigas sédo indeformaveis,
nao sofrem deslocamentos, possuem grande inércia e, portando, ocasionam o
aparecimento de momentos entre as vigas e as lajes, 0S momentos negativos,

bem maiores do que no sistema utilizado no Eberick.
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No Eberick, onde as lajes sédo calculadas como portico espacial, é levada
em consideracdo a rigidez das vigas e as suas deformacgdes, 0 que ocasiona um
momento negativo com menor valor, e mais realistico do que no calculo manual.

O estudo que se fez necessério para simular a laje de reacéo foi realmente
diferente de tudo o que foi visto. A visita aos laboratorios da UFRJ e da PUC-RJ
foi de suma importancia para se entender o funcionamento da laje de reacdao.
Foram feitas varias tentativas e afinal acredita-se ter conseguido simular a mesma,
de forma satisfatoria.

Para finalizar, este Projeto Final foi essencial para o aprendizado, pois foi
através deste que se conseguiu organizar os conhecimentos adquiridos durante os
anos de graduacéao.

Este trabalho, além de tudo, trouxe a confianca necessaria para iniciar os
trabalhos como profissionais e, talvez, o mesmo sirva, futuramente, de auxilio a

outros colegas formandos.
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