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RESUMO

Este trabalho tem por objetivo analisar e dimensionar os elementos da
superestrutura e da infra-estrutura de um edificio residencial situado no municipio
de Campos dos Goytacazes.

Foi feito um dimensionamento manual no ELU (Estado Limite Ultimo) dos
elementos estruturais do edificio, tais como lajes, vigas, pilares, escada e sapata,
apresentando seus respectivos desenhos e verificacdo no ELS (Estado Limite de
Servico).

O edificio residencial sera projetado em estrutura de concreto armado, por
apresentar algumas vantagens construtivas, assim como ser moldavel, apresentar
boa resisténcia a maioria das solicitacdes e apresentar baixo custo de materiais
(dgua, agregados graudos e miudos).

Como resultado da realizacdo deste projeto foi apresentado um memorial
descritivo e um memorial de calculo de todo o processo de analise e
dimensionamento estrutural, incluindo plantas, cortes, vistas e todo tipo de
detalhamento que seja necessario para o entendimento deste trabalho, tais como:

detalhamento de vigas, lajes, pilares, e sapatas.

PALAVRAS CHAVE: Concreto armado; Estrutura; Edificacdo; Projeto.
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Pa - Pascal, referente a N/m?
g - Carga acidental
s - Espagcamento das barras da armadura
t - Tempo
X - Altura da linha neutra

z - Brago de alavanca
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CAPITULO | — INTRODUCAO

1.1 — Objetivo

Dimensionamento estrutural de um Edificio Residencial, composto por (3)
trés pavimentos, visando o correto dimensionamento do mesmo, dentro das
normas NBR6118(2003) e NBR6120(1980).

1.2 — Justificativa

Ao final da graduacdo, seja qual for o curso, € muito comum se deparar
com profissionais recém-formados que apresentem algum tipo de inseguranca em
relacdo aos conhecimentos adquiridos e a aplicagdo destes na vida préatica. Um
caminho para se evitar este tipo de situagao foi criar um projeto final de curso,
representando os desafios que um Engenheiro Civil deve estar preparado para
enfrentar. Desta maneira, devolvendo para a sociedade o investimento feito para a
formacdo de mais um profissional pela Universidade Estadual do Norte
Fluminense (UENF), foi escolhido dimensionar uma constru¢cdo muito usual na
cidade de Campos dos Goytacazes — RJ, que nada mais € do que um Edificio

Residencial.

1.3 — Metodologia

O desenvolvimento deste projeto foi baseado nas normas NBR6118(2003)
e NBR6120(1980).

Inicialmente foram feitas consideracdes, de acordo com o0 projeto
arquitetdnico e com a NBR6118(2003), estabelecendo secdes preliminares das
estruturas a serem calculadas e as propriedades dos materiais utilizados para

calculo.



Definidos os materiais e as sec¢des foram calculados os carregamentos aos
quais a estrutura estaria submetida, de acordo com a NBR6120(1980).

Prosseguindo com o dimensionamento foram definidas as secfes para o
célculo das lajes, e com o auxilio dos coeficientes de Barés foram definidos os
momentos maximos positivos e negativos por laje de cada secéo, juntamente com
a contribuicdo de esforcos da laje para as vigas em que estdo apoiadas. As lajes
foram dimensionadas para os momentos maximos das respectivas sec¢des criticas
e verificadas pelo Estado Limite de Servico (ELS), tendo posterior detalhamento
das armaduras e célculo de consumo de aco, feito em uma ferramenta CAD.

Tendo as lajes dimensionadas e de posse das contribuicbes das lajes nas
vigas, foram determinadas as vigas principais e secundarias. E com a ajuda do
programa FTOOL foram obtidos os esforcos de cada viga (momento, cortante e
reacOes de apoio), e entdo dimensionadas as armaduras longitudinais para os
esforgcos de momentos maximos das secdes criticas e as armaduras transversais
para os esforcos maximos de cortante das secdes criticas. Assim como as lajes,
as vigas tambeém tiveram suas sec0des criticas verificadas pelo ELS. Para as vigas,
foi somente detalhada a viga 9 do pavimento da cobertura.

Apés dimensionar as vigas e conhecidas suas respectivas reacoes, foi
possivel dimensionar os pilares intermediarios da estrutura. Como os pilares
intermediarios ndo tinham momento inicial devido a alguma viga adjacente,
considerou-se apenas as reacgdes para o dimensionamento. Apés o0
dimensionamento, foi escolhido o pilar 16 (Térreo) para seu respectivo
detalhamento.

Para o calculo das escadas (armadas longitudinalmente), foi calculada a
altura média entre os degraus para que a escada fosse calculada como laje.
Através do programa FTOOL obteve-se as reacdes de apoio e os diagramas de
esforgcos (momento e cortante), e obedecendo a NBR6120(1980) em relacéo a
cargas acidentais para calculo de escadas. A escada foi calculada como uma laje
inclinada. Tentou-se inicialmente descarregar os esfor¢cos da escada nas vigas
mais proximas, mas nao foi possivel devido a momentos elevados. Entdo foi

necessario o calculo de viga para a sustentacdo da escada, sendo essa viga



calculada como as demais vigas do projeto. SO entdo foi executado o
detalhamento da escada.

E, finalmente, para o dimensionamento da fundagao foi calculada uma
sapata para o pilar 16. Foi adotado um SPT (ensaio de penetracdo) ficticio, e
verificada a tensdo admissivel do solo pelo método empirico. Foi também
determinado o volume para uma sapata rigida e entdo determinadas todas as
dimensbes da sapata. Foram verificadas as tensdes no concreto e feito o calculo

das armaduras para as direcdes x e y, assim como o detalhamento da armadura.



CAPITULO Il — EDIFiCIO RESIDENCIAL

2.1 — Localizacéao

Localizado no bairro Parque S&o Caetano da cidade de Campos dos

Goytacazes, situado a rua Manoel Coelho Barroso n° 36/38.
2.2 — Composicéao
O edificio residencial sera composto dos seguintes itens:

e 3 pavimentos, a saber: 01 (um) pavimento de acesso (térreo) com portaria,
area descoberta para jardim, espaco para playground, copa, sanitario,
escada e 08 vagas relativas a cada unidade; 02 (dois) pavimentos tipo (1° e
2°) com 04 (quatro) apartamentos, conforme projeto arquitetdnico elaborado
e cedido pela Equipe do Arquiteto Ricardo Paes Teixeira,

e Apartamentos com 75,86m? de area privativa cada, composto de sala,
varanda 01 (uma) suite, 01 (um) quarto, banheiro social, cozinha, area de
servico e banheiro de servico;

e Escadas.



CAPITULO Il = PROJETO ESTRUTURAL DO EDIFICIO RESIDENCIAL

3.1- Consideragdes Iniciais

Caracteristicas dos materiais a serem utilizados para o calculo da estrutura do
edificio:
e Aco utilizado sera CA — 50 ( fyk =500MPa);
e Classe de Agressividade ambiental Il (moderada), de acordo com a tabela
6.1 da NBR-6118(2003) - Classes de agressividade.
e Resisténcia caracteristica do concreto (fck) adotada é igual a 25 MPa

( fck =25MPa), e relacdo agua/cimento em massa < 0,60. De acordo com a

classe de agressividade ambiental, adotada como parametro de entrada, na
tabela 7.1 da NBR-6118(2003) - Correspondéncia entre classe de
agressividade e qualidade do concreto.

e O cobrimento das armaduras sera 25mm para lajes e 30mm para vigas e
pilares. De acordo com a classe de agressividade ambiental, adotada como
parametro de entrada, na tabela 7.2 da NBR-6118(2003) - Correspondéncia

entre classe de agressividade e cobrimento nominal.

3.2 —Lancamento da Estrutura

Com posse do projeto arquitetonico (cedido pela Equipe do arquiteto
Ricardo Paes Teixeira), foi feito o lancamento da estrutura do edificio, constituindo
a primeira fase do projeto estrutural, destacando sempre a inter-relacdo entre os
projetos de arquitetura e de estrutura, definindo o posicionamento e as dimensdes
preliminares dos diversos elementos estruturais, sendo essa uma etapa preliminar

ao dimensionamento da estrutura.



CAPITULO IV — DIMENSONAMENTO MANUAL DA ESTRUTURA
4.1 — Lajes

Para efeito do dimensionamento manual, foram excluidas as se¢des em
gue as lajes séo simétricas, facilitando o calculo e otimizando o trabalho. Foram,

entdo calculadas todas as lajes do edificio residencial.

4.1.1 — Pré —dimensionamento

Segundo a NBR-6118(2003), devem ser obedecidas algumas espessuras
minimas para as lajes:

e 5cm para lajes de cobertura ndo em balanco;

e 7cm para lajes de piso ou de cobertura em balanco;

e 10cm para lajes que suportem veiculos de peso total menor ou igual a
30KN.
A NBR-6118(2003) ndo especifica critérios de pré-dimensionamento. Porém
para vigas retangulares com bordas apoiadas ou engastadas, a altura util d

(em cm) pode ser estimada pela expressao abaixo:

J- ((2,5—0,1n).| *j onde:
100 n é o n° de bordas engastadas.

I* € o menor valor entre Ix e 0,7ly.

Através dessa expressao foram obtidos os seguintes valores para a altura
atil (d):
e 12cm para o pavimento Térreo;
e 7cm para o pavimento Tipo;

e 10cm para a cobertura.



Comparando os valores minimos obtidos através da NBR-6118(2003) com
os valores estimados através da expressao acima, e por facilidades construtivas,

tais como reutilizacdo de formas, foi adotada a altura util (d) de 10cm.

4.1.2 — Cargas Consideradas Segundo a NBR-6120:1980

As cargas atuantes em lajes séo distribuidas por metro quadrado, sendo

classificadas em permanentes e acidentais.

4.1.2.1 — Carga Permanente (g )

Foram consideradas como cargas permanentes nesse projeto final, as
cargas devido ao peso proprio da estrutura e as cargas devido ao revestimento,

pois essas cargas sao consideradas fixas durante toda vida Gtil da estrutura.

4.1.2.1.1- Peso Proprio(gi1)

Sendo o peso especifico do concreto de y. = 25 kN/m°® e a altura da laje
igual a h = 0,10 m. Temos:

Jg1=7vc.h

01= 25 . 0,10 = 2,5 kN/m?

4.1.2.1.2 — Revestimento( g2)

Respeitando consideragdes feitas pela NBR-6120(1980), adotou-se o valor
minimo de 1 kN/m?.

Logo g, = 1 kN/m?



4.1.2.2 — Carga Acidental (q)

Foram consideradas como cargas acidentais nesse projeto final, as cargas
devido ao uso (sobrecarga de utilizacdo), e cargas de sobrecarga devido a

alvenaria localizada sobre as lajes (sobrecarga de alvenaria).

4.1.2.2.1 — Sobrecarga de Utilizacao (q1)

Segundo a NBR-6120:1980, para edificios residenciais sdo considerados os
seguintes valores:
o Dormitérios, sala, copa, cozinha e banheiro — 1,5 kN/m?;
o Despensa, area de servico e lavanderia — 2 kN/m?;
e Garagens e estacionamentos — 3 kN/m?.
Devido a diferentes sobrecargas de utilizacdo, cada laje sera calculada com

sua peculiaridade.

4.1.2.2.2 — Sobrecarga de Alvenaria (q»)

Em algumas lajes, existem paredes que estdo localizadas sobre as lajes.
Portanto devemos calcular essa carga e distribuir por metro quadrado da laje.

Sendo esse célculo feito através da expressao:

_ A, xespessura da parede x altura da parede x extenséo da parede
, =

Ixxly

4.1.2.3 — Carga de Projeto (p)

As cargas de projeto serdo o somatorio de todas as cargas atuantes sobre

a laje, permanentes e acidentais, multiplicadas pelo fator de seguranca y = 1,4.



4.1.2.3.1 — Carga de Projeto - Térreo (p)

Foram consideradas que todas as lajes, exceto a laje 8 (oito), sofrem
sobrecarga de utilizacdo devido aos veiculos. E a laje 8 sofre sobrecarga de
utilizacdo devido ao uso residencial somado a sobrecarga devido a alvenaria
sobre a laje. Logo, temos as seguintes cargas de projeto:

e Laje8:
g1-2,5 kN/m?; gz = 1 kN/m?; g1 = 1,5 kN/m?; g = 2,25 kN/m?;
_ A, % €Spessura da parede x altura da parede x extenséo da parede _
Ixxly

_ 13,0x0,13x3,20x9,32 _ 2,60 kl\y )
7,01x319 m

2

p=(91+ 02+ 1+ Q2 X 14 =10,15kN/m

e Demais lajes:
g1=2,5 kN/m?% g, = 1 kN/m?; g, = 3,0 kN/m?;
p=(01+092+q1)x 1,4 =910 kN/m?

4.1.2.3.2 — Carga de Projeto - Tipo (p)

Devido a similaridade de algumas lajes, foram calculadas somente as
cargas de projeto para as lajes 1 (um), 2 (dois), 3 (trés) e 6 (seis), admitindo-se
que as lajes L1, L5, L16 e L20 s&o iguais; as lajes L2, L4, L17 e L19 sao iguais; as
lajes L3 e L18 sdo iguais; e a laje L6 é igual as demais lajes. Logo, temos as
seguintes cargas de projeto:

e Lajel:
g1=2,5 kN/m?; g = 1 kN/m?% q; = 1,5 kN/m?; gz = 0,83 kN/m?;

_ A, xespessura da parede x altura da parede x extenséo da parede
, =

Ixxly

_ 13,0x0,13x2,75x 2,81 _ 0183k|\y 2
456 x 3,46 m

p=(g1+ 092+ 0q1+q2)x1,4=816kN/m?
e Laje2:



01-2,5 kN/m?; g = 1 kN/m?; g1 = 1,5 kN/m?; gz = 0,47 kKN/m?;
_ Ay, xespessura da parede x altura da parede x extensdo da parede

Ixxly

_ 13,0x0,13x2,75%x1,80 047 k,\y 2
6,06 x 2,96 m

a.

p=(01+92+01+q2) X 1,4=766kN/m’
e Laje3:

Na laje 3 foi calculada uma carga acidental devido a diferentes
sobrecargas. Isso ocorre porque a area de servico apresenta sobrecarga de
utilizacdo de 2kN/m?, de acordo com a NBR-6120(1980). Foi calculada uma média
ponderada, utilizando as sobrecargas com as respectivas areas de atuacao.
01=2,5 kN/m?% g2 = 1 kN/m? g = 0,41 + 1,20 = 1,61 kN/m?; gz = 1,61 kN/m?;

_ sobrecarga x area de servigo _ 2,00x4,65 _ 0’41“\% )
X x Iy 7,35x 3,06 m

1

- sobrecarga x area de servico _ 1,50x17,84 _ 120 k|\y ,
Ix x ly 7,35% 3,06 m

_ A, xespessura da parede x altura da parede x extenséo da parede
- Ixxly

2

_ 13,0x0,13x2,75x 7,81 _ 1161kl\y )
7,35%x 3,06 m

p=(g1+0d2+q1+q2)x14=940kN/m?

e Laje6:
91-2,5 kN/m? g2 = 1 kN/m?; gg = 1,5 kN/m?;
p=(gy+0z+q1)x1,4=7,0kN/m?

4.1.2.3.3 — Carga de Projeto - Cobertura (p)

Como os reservatérios de agua estédo localizados sobre as lajes L6 e L9
(trés reservatérios de 2.000 litros), as mesmas sofrem uma sobrecarga a mais
devido ao peso proprio do reservatério de agua. Sendo assim a carga sobre L6 e
L9 sdo iguais, e as demais lajes sofrem as mesmas cargas. Entao, temos:

e Laje6:

10



g1-2,5 kN/m?; gz = 1 kN/m?; g1 = 2,0 kN/m?; g = 3,25 kN/m?;

_ volume de dguaxy,y, 6m® x10 k%z _ 35kN
q; = IX x ly ©730x130 %nz

p=(g1+0g>+0q1)x 1,4 =12 25kN/m?

e Demais lajes:
g:1-2,5 kKN/m? g, = 1 kN/m%; g = 2,0 kN/m?;
P=(91+02+0q1) X 14=77kN/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).

Conhecidos os vaos tedricos (distancia livre entre os centros dos apoios) e
a relacdo entre os maiores vaos (ly) e menores vaos (Ix), essa relacdo €
conhecida como A.

=2

x
De acordo com o valor de A, temos a seguinte classificagdo:

* 1 <2 — laje armada em duas direg0es;

* 1 >2— laje armada em uma direcéo.
De acordo com estes critérios, na Tabela 4.1, pode-se observar a forma de

armacao das lajes por pavimento.

4.1.4 — Condi¢des de Apoio das Lajes

Foram consideradas as seguintes condi¢cdes de apoio para uma laje:

¢ 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 condicao de apoio simples.

11



Tabela 4.1 — Classificacdo das Lajes Quanto a Forma de Trabalho

Laje | lk(m) | Iy (m) A Forma de trabalho
1 5,00 11,65 | 2,33 uma direcédo
2 4,76 582 | 1,22 duas direcdes
3 5,13 582 | 1,13 duas direcdes
4 2,63 7,01 | 2,67 uma diregé@o
o 5 5,06 582 | 1,15 duas direcdes
IéI:J 6 5,55 582 | 1,05 duas direcdes
o 7 2,20 11,58 | 5,26 uma dire¢édo
= 8 3,19 7,01 | 2,20 uma direcdo
9 4,76 581 |1,22 duas direcdes
10 5,13 580 | 1,13 duas direcdes
11 5,80 7,01 | 1,21 duas direcdes
12 5,06 579 | 1,14 duas direcdes
13 5,56 5,78 | 1,04 duas direcdes
Laje | Ix (m) ly (m) A Forma de trabalho
1 3,46 456 | 1,32 duas direcdes
2 2,96 6,67 | 2,25 uma dire¢do
3 3,06 7,35 | 2,40 uma dire¢cdo
4 2,96 6,67 | 2,25 uma diregéo
5 3,46 456 | 1,32 duas dire¢des
6 2,36 456 | 1,93 duas direcdes
7 2,86 6,06 | 2,12 uma diregéo
8 1,27 7,35 | 5,79 uma dire¢do
9 2,86 6,06 | 2,12 uma dire¢cdo
Q| 10 | 236 | 456 |1,93 duas direcdes
= 11 2,36 456 | 1,93 duas dire¢des
12 2,86 6,06 | 2,12 uma dire¢cdo
13 1,27 7,35 | 579 uma diregéo
14 2,86 6,06 | 2,12 uma dire¢do
15 2,36 456 | 1,93 duas direcdes
16 3,46 456 | 1,32 duas direcdes
17 2,96 6,67 | 2,25 uma dire¢do
18 3,06 7,35 | 2,40 uma dire¢cdo
19 2,92 6,67 | 2,28 uma diregéo
20 3,41 456 | 1,34 duas direcdes
Laje | Ix (m) ly (m) A Form. de trabalho
1 4,86 582 |1,20 duas direcdes
2 5,82 6,67 | 1,15 duas dire¢des
3 3,06 7,35 | 2,40 uma dire¢cdo
< 4 5,82 6,67 | 1,15 duas direcdes
| 5 | 456 | 582 [1,28 duas direcdes
e 6 1,27 7,35 | 5,79 uma direcdo
Iﬁg 7 4,56 582 | 1,28 duas direcdes
e) 8 5,82 6,67 | 1,15 duas direcdes
Ol 9 1,27 | 7,35 | 5,79 uma direcéo
10 5,82 6,67 | 1,15 duas direcdes
11 4,56 582 | 1,28 duas dire¢des
12 3,06 7,35 | 2,40 uma diregdo

12



Representacéo das condi¢cbes de apoio:

Engaste Apoio Bordo
Perfeito Simples Livre

Figura 4.1 — Convencéo para Condi¢gbes de Apoio
4.1.4.1 — Lajes Armadas em Duas Direcdes

Existem 9 (nove) casos de apoio para lajes do tipo macicas armadas em

duas dire¢des, mostrados na Figura 4.2.

Ix

—

Y| © @ 3)

Figura 4.2 — Condicdes de Apoio para Lajes Armadas em Duas Dire¢oes.
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4.1.4.1.1 — Calculo dos Momentos para Lajes Armadas em Duas Direcdes

O calculo dos momentos € feito com o auxilio da Tabela - Coeficientes de
Bares. Com a ajuda do programa Excel foi elavborada uma planilha (tabelas 4.2,
4.3 e 4.4 — pags. 16 e 17). Para facilitar o trabalho de calculo dos momentos
maximos, nesta planilha era necessario informar o caso da laje e a relacéo entre
0s vaos teoéricos maiores e menores (i), para que ela retornasse o valor dos
respectivos coeficientes de bares (uy,uy,px’ € py') para calculo dos momentos nas
direcoes de x e y. Entdo conhecidos os coeficientes de bares, utilizam-se as

férmulas abaixo para o célculo dos respectivos momentos.

Pl? . N .
MX = u,. 100 ; para momento positivo na direcdo do eixo x;
Pl° g o .
My = u,. 106 ; para momento positivo na direcdo do eixo y;
. PL? : — .
XX=u,. 106 ; para momento negativo na direcéo do eixo x;
. PL° : — .
Xy=u,. 10X0 ; para momento negativo na direcéo do eixoy.

4.1.4.2 — Lajes Armadas em Uma Direcéo

Existem 4 (quatro) casos de apoio para lajes do tipo macica armada em

uma unica direcdo, como mostrado na Figura 4.3.

© @ ® @

Figura 4.3 — Condicdes de Apoio para Lajes Armadas em Uma Direcéo
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4.1.4.2.1 — Calculo dos Momentos para Lajes Armadas em Uma Direcéo

Para o célculo dos momentos para lajes armadas em uma direcéo, utiliza-
se, conforme 0s casos, as seguintes expressoes:

e Caso 1 - Laje apoiada em dois lados:

2

- (o I
O momento positivo maximo é dado por M = %
e Caso 2 - Laje apoiada em um lado e engastada em outro:
" - . 12
O momento positivo maximo € dado por M = % e 0 momento no
] pl2
engaste e dado por M, = 5
e Caso 3 - Laje engastada em dois lados:
. - ; 12
O momento positivo maximo €& dado por M = % e 0 momento nos
. pl?
engastes € dado por M, =— P
e Caso 4 - Laje em balanco:
) pl
O momento de engastamento € dado por M, = — =

E sempre importante tomar cuidado para que as unidades das cargas
sejam compativeis com os dados de distancia. Se as cargas estiverem expressas
em kN/m?e o vao I,em metros, a unidade de momento é expressa em kNm/m (por
metro, deve-se ao fato das lajes serem calculadas como vigas de 1m).

As Tabelas 4.2, 4.3 e 4.4 mostram a determinagdo dos coeficientes e

momentos para as lajes por pavimento.

15



Tabela 4.2 — Determinacéo dos Coeficientes e Momentos Fletores (Térreo).

Lajes Determinagéo dos Momentos Fletores
H 2 2 I"nX mV [ [
Laje | Ik (m) | Caso P (KN/m“)| PI% (kN) | py (kN/m) Ly (kN/m) Wy Xx (KN/m)lp'y Xy (KN/m)
1 5,00 2 9,10 227,50 --- | 16,00 | --—- - | 28,44 | --—--
2 4,76 8 9,10 206,18 | 3,23 | 6,66 |192| 39 |7,22| 14,89 |5,75| 11,86
3 5,13 8 9,10 239,48 | 295| 7,06 |204| 489 |6,76 | 18,85 | 5,65 | 13,53
4 2,63 2 9,10 62,94 - | 4,43 7,87
5 5,06 8 9,10 232,99 (309 | 720 |198| 461 |6,99 | 16,29 | 570 | 13,28
8 6 5,55 8 9,10 280,30 | 2,60 | 7,29 |213| 597 |6,17 | 17,29 | 5,46 | 15,30
% 7 2,20 4 9,10 44,04 - | 3,10 5,51
= 8 3,19 3 12,74 129,64 --- | 5,40 ---- | 10,80 | ---
9 4,76 8 9,10 206,18 | 3,23 | 6,66 |192| 39 |7,22| 14,89 |5,75| 11,86
10 5,13 8 9,10 239,48 | 295| 7,06 |204| 489 |6,76| 16,19 | 565 | 13,53
11 5,80 7 9,10 306,12 | 3,11 | 952 |2,78| 851 |7,72| 23,63 | 7,19 | 22,01
12 5,06 8 9,10 23299 | 295| 6,87 |204| 475 |6,76 | 15,75 | 5,65 | 13,16
13 5,56 8 9,10 281,31 | 260 | 7,31 |213| 599 |6,17 | 17,36 | 546 | 15,36
Tabela 4.3 — Determinagéo dos Coeficientes e Momentos Fletores (Tipo).
Lajes Determinagéo dos Momentos Fletores
. 2 2 m m ' '
Laje | Ik (m) | Caso |P (KN/m“)[PI% (KN)| pi (kN /Xm) W | N /\;n) wy  Xx (KN/m)p'y o xy (KN/m)
1 3,46 4 8,34 99,84 | 4,16 | 415 |269| 269 |937| 936 |781| 7,80
2 2,96 2 7,76 67,99 --—- | 4,78 8,50
3 3,06 2 8,47 79,31 ---- | 5,58 9,91
4 2,96 2 7,76 67,99 -— | 4,78 8,50
5 3,46 4 8,34 99,84 | 4,16 | 415 |269| 269 |937| 936 |781]| 7,80
6 2,36 8 7,00 3899 |410| 160 |1,14 | 044 |842| 328 |556]| 217
7 2,86 3 7,00 57,26 -— | 2,39 4,77
8 1,27 3 7,00 11,29 --—- | 047 0,94
9 2,86 3 7,00 57,26 - | 2,39 4,77
g_) 10 2,36 8 7,00 3899 [410] 160 |114| 044 |842| 328 |556| 217
= | 11 2,36 8 7,00 38,99 |410| 160 |114| 044 |842| 328 |556 | 217
12 2,86 3 7,00 57,26 - | 2,39 4,77
13 1,27 3 7,00 11,29 -— | 047 0,94
14 2,86 3 7,00 57,26 --—- | 2,39 4,77
15 2,36 8 7,00 3899 |410| 160 |114| 044 |842| 328 |556 ]| 217
16 3,46 4 8,34 99,84 | 4,16 | 415 |269| 269 |937| 936 |781| 7,80
17 2,96 2 7,76 67,99 --—- | 4,78 8,50
18 3,06 2 8,47 79,31 ---- | 5,58 9,91
19 2,92 2 7,76 66,16 -— | 4,65 8,27
20 3,41 4 8,34 96,98 | 4,16 | 403 |269| 261 |937| 909 |781]| 757
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Tabela 4.4 — Determinacao dos Coeficientes e Momentos Fletores (cobertura).

COBERTURA

Lajes Determinagéo dos Momentos Fletores
Laje | I (m) | Caso [P (kN/m) P (kN)| p (kmxm i (kg/vm )| m o GNIm) ey e (kNm)
1 4,86 4 7,70 181,87 | 353 | 642 |280| 509 |8,28| 15,06 | 7,50 | 13,64
2 5,82 7 7,70 260,82 | 2,63 | 686 |2,71| 7,07 |650| 1695 | 6,75 | 17,61
3 3,06 2 7,70 72,10 --- | 5,07 9,01
4 5,82 7 7,70 260,82 | 2,63 | 6,86 |2,71| 7,07 |650| 1695 | 6,75 | 17,61
5 4,56 4 7,70 160,11 | 3,96 | 6,34 |2, 74| 439 |9,03 | 14,46 | 7,72 | 12,36
6 1,27 3 12,25 19,76 --—- 1 0,82 1,65
7 4,56 4 7,70 160,11 | 3,96 | 6,34 |2, 74| 439 |9,03 | 14,46 | 7,72 | 12,36
8 5,82 7 7,70 260,82 | 2,63 | 686 |2,71| 7,07 |650| 1695 | 6,75 | 17,61
9 1,27 3 12,25 19,76 -- | 0,82 1,65
10 5,82 7 7,70 260,82 | 2,63 | 686 |2,71| 7,07 |650| 1695 | 6,75 | 17,61
11 4,56 7 7,70 160,11 | 3,43 5,49 2,79 4,47 8,81 | 14,11 | 7,36 | 11,78
12 3,06 2 7,70 72,10 --- | 5,07 9,01

4.1.5 — Correcao dos Momentos Fletores

Analisando os momentos negativos, verifica-se que resultaram valores
diferentes nos apoios internos. Diante disto, deve-se fazer uma corre¢cdo, sendo
essa feita considerando a média dos dois valores obtidos em cada apoio interno.
Além disso, para evitar a ado¢do de momentos muito pequenos, o valor é limitado
a 80% do maior momento. Segue a expressao para o calculo:

- X _+X
X= e d
X2 2

08.X 4

Ajustam-se também o0s momentos negativos, pelo fato de ter sido feita a
correcao dos momentos positivos, seguindo as expressoes:

AX

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

corrigido

AX . .
m =m-— quando o momento positivo subir.

corrigido

17



Pode haver situacbes em que estes dois casos acontecam
simultaneamente.

Para otimizar o trabalho, foi criada uma planilha no programa Excel fazendo

essas correcdes através de formulagdes, como mostrado na Tabela 4.5.

Tabela 4.5 — Correcdo de Momentos Fletores (Térreo)

SECAO C-C
La|M()cor.| Lb | M(-)cor.| Lc
M (+) 4,43 5,40 8,51
M () 7,87 9,34 10,80 17,61 |22,01
M (+) corr. 3,70 3,93 10,71

Seguem, no anexo |, as tabelas de momentos corrigidos de todas as
secoes.

4.1.6 — Dimensionamento das Secbdes

O dimensionamento é feito como se as lajes fossem vigas continuas de
largura unitaria, ou seja, para faixas de 1m (b,=100cm) de largura e altura
h=10cm.

A planilha com os calculos das armaduras das lajes encontra-se no anexo Il
do projeto.

Asy (cm2/m)
] Asx (cm2/m) Ld
3 - —e —e (I)

b=1m i

Figura 4.4 — Secao Transversal para Célculo das Armaduras.
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4.1.6.1 — Determinacéo da Altura Efetiva da Laje

O valor da altura efetiva é funcdo do cobrimento, da altura da laje e do
didmetro das barras utilizadas, e como ndo podemos afirmar quais serdo 0s
didmetros das barras a serem utilizados, segue um exemplo do calculo da altura

efetiva para uma barra de diametro 10mm.

d= h—C—%—) d :0,12—0,025—%20,09m — 9,0cm

4.1.6.2 — Dominio de Trabalho

Para o célculo das armaduras, devem ser consideradas peg¢as no Dominio
de Trabalho 2 ou 3, ndo podendo de forma alguma estarem no Dominio de
Trabalho 4, pois seria impossivel colocar armadura a compressao em lajes.

As formulas utilizadas séo:

x=125d/1- 1—# ;
0,425h.d fcd

d.0,0035
Xss = nAnac
&g, +0,0035
Para o célculo do dominio de trabalho deve-se calcular x e comparar com o
valor de X34. Se X < Xs4, tem-se dominio 2 ou 3, podendo a laje ser dimensionada
sem problemas, mas se ocorre X > X34, deve-se procurar alguma solucdo que faca
a laje voltar ao Dominio 2 ou 3, que pode ser, por exemplo, aumentar a altura da
laje(h).

4.1.6.3 — Célculo das Armaduras

O calculo das armaduras nas direcdes principais deve ser feito utilizando a

expressao:
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Md

A= Ha(d-04%)

Sendo que esta armadura deve ser comparada com a armadura minima (As min):
As,min = pmlnlooh (Cm2 /m)
onde p,., €igual a 0,15 para o concreto 25 MPa e aco CA-50.

Para o céalculo dos valores minimos para as armaduras, temos:

e Armadura negativa - p, = p,,;
e Armaduras positivas de lajes armadas em duas diregbes - p, > 0,67p, . ;
e Armadura positiva (principal) de lajes armadas em uma direcdo - p, > p..;

e Armadura positiva (secundaria) de lajes armadas em uma direcéo:

0 p,>20% da armadura principal;
o ps 2 0150pmin;

o p,>0,90cm?/m.
4.1.6.4 — Espagamentos

As barras das armaduras nas direcOes principais terdo o espacamento
maximo de 2h ou 20cm, sendo que deve ser adotado o menor valor entre estes.
E para as armaduras de distribuicdo, o espacamento € de, no maximo,

33cm ou 3 barras por metro.
4.1.6.5 — Bitolas das Barras

De acordo com a NBR6118(2003), a bitola maxima admitida para as barras
das armaduras das lajes é igual 0,125h, sendo adotada como méaxima a bitola de
12,5mm.

Durante o dimensionamento, a bitola também foi escolhida de forma que o
espacamento calculado fosse o mais préximo possivel do espagamento maximo,

com o intuito de usar o menor numero de barras possivel.
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4.1.6.6 — Detalhamento da Armadura de Flexao

Nas plantas de detalhamento das armaduras, sdo colocados,
respectivamente, a nomenclatura das barras, o numero das barras, o diametro das
barras, o espacamento das barras e o comprimento das barras, juntamente com
lista das barras, com diametros, quantidades e comprimentos, e o resumo do
consumo de ago, com comprimento total.

As plantas encontram-se no anexo IV do projeto.

4.1.6.6.1 — Armaduras Positivas

As armaduras positivas terdo barras com comprimento do vao livre da laje
mais 10¢ ou 6cm, sendo escolhido o maior entre estes. Para reduzir o consumo de
aco, pode-se utilizar armadura alternada, levando-se sempre em conta oS

espacamentos maximos e taxas minimas de armaduras.

4.1.6.6.2 — Armaduras Negativas

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

lado do apoio, sendo que para vaos adjacentes diferentes deve-se adotar o maior
vao entre os menores vaos. Pode-se, de forma analoga, adotar armadura continua
ou alternada, obedecendo aos espacamentos maximos e as taxas de armaduras

minimas.
4.1.7 — Estado Limite de Servico (Calculo das Flechas)

O comportamento da estrutura € analisado sob condigbes normais de
utilizagcéo, ou seja, antes da ruina.

As flechas nas lajes sao calculadas admitindo-se que as lajes se encontram

no estadio | (concreto néo fissurado).
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A planilha com os calculos estao no anexo Il do projeto.
4.1.7.1 — Carregamento Quase Permanente

As flechas devem ser calculadas para combinacdo quase permanente de

carregamento, dada por p:gk+zw2i.qki, onde g, representa as cargas

permanentes caracteristicas e o coeficiente y, =0,4 é definido pela Tabela 11.2

da NBR-6118(2003) — Fator de reducéo para as ag0es variaveis.

No caso de edificios residenciais, tem-se entdo p=g+0,4q.
4.1.7.2 — Flecha Final

O calculo da flecha final é feito pela relagéo:

onde ¢ € o coeficiente de fluéncia, adotado igual a 2.5, e f; € a flecha inicial.

4.1.7.3 — Flecha Inicial

e Para lajes que trabalham em duas direcbes, a flecha inicial foi calculada

atraves da expressao:
I 4

f, = 0,00Lw,. P2
D
onde p é o carregamento quase permanente, w € o coeficiente fornecido pelas

tabelas A2.1 a A2.6 de Araujo (2003b), e D € arigidez a flexdo da laje, dada por:
_ E,h?
12.(1-v?%)
adotou-se 0,2 para o coeficiente de Poisson do concreto (v), e o valor de mddulo

secante, E_, pode ser obtido segundo a NBR6118(2003), através expressao onde

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

ck ?
e Para lajes que trabalham em uma direcéo, a flecha inicial foi obtida como

para uma viga de largura unitaria e véo | , calculada pela expresséo:

_ kol
° 384 D
onde k é um coeficiente que depende das condi¢cbes de apoio de acordo com a

Tabela 4.6.

Tabela 4.6 — Fator de Reducao para as A¢des Variaveis

Caso Kk Local
1 5 centro
2 2 centro
3 1 centro
4 48 extremo

4.1.7.4 — Flecha Admissivel

Os calculos das flechas das lajes estdo no anexo Il deste projeto. A NBR-

6118(2003) admite como sendo ﬁ o limite para flechas em lajes de edificios

residenciais e comerciais, onde | € o menor vao da laje.
4.2 —Vigas

Foi efetuado o dimensionamento de todas as vigas. Entretanto, escolheu-se
a viga 9 (nove) da laje de cobertura e foi feito seu respectivo detalhamento, que se

encontra na prancha 4, no anexo IV do projeto.

4.2.1 — Pré-dimensionamento

De acordo com NBR6118(2003), as vigas ndo devem apresentar largura

menor que 12cm.
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Uma estimativa grosseira para a altura de vigas situadas em tramos
intermediarios seria:

_lo 735 _o6tm
12 12

onde |,€ o maior véo livre entre os tramos intermediarios.

Determinou-se entdo que todas as vigas terdo secdes com dimensodes
15/60, as quais serdo posteriormente verificadas no ELS (Estado Limite de

Servico).
4.2.2 — Cargas Consideradas

As cargas consideradas para o dimensionamento sao distribuidas por metro

linear de viga.

4.2.2.1 — Peso Proprio

O peso proéprio para todas as vigas € dado por:
P, =7.-A =25.015.0.6 = 2,25.1,4 = 315kN/m

4.2.2.2 — Alvenarias

O peso das alvenarias é dado por

p,=7,tH

onde y,€é o peso especifico da alvenaria, t € a espessura da parede e H € a

altura da parede.

e Térreo:

Y tH = _6.24kN/ x14-874kN/ -
O P, =7, tH =15x013x320=624kN/ x14=874kN/ :

e Tipo / Cobertura:
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o p,=7.tH :15><0,13><2,75:5,63k%x1,4: 7,51k%;

4.2.2.3 - AcOes das Lajes

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

De posse do valor de A e do caso de condicdo de apoio da laje, podem-se
obter os valores dos coeficientes de bares (ky,ky,ky' € k) para calculo dos reagoes
nas direcdes de x e y. De forma semelhante as lajes, foi criada uma planilha para
o auxilio na obtencédo dos coeficientes e no célculos das reacdes. A planilha

encontra no anexo Xl| do projeto.

4.2.2.3.1 — Reagdes nas Diregdes x e y nas Vigas com Bordas Simplesmente

Apoiadas

pl . . .
q, = kx.l—oy; refere-se a uma viga perpendicular ao eixo x;

pl,
=570

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

4.2.2.3.2 — ReacOes nas Direcdes x e y nas Vigas com Bordas Engastadas

X

I . . :
q, =k, FlJOX ; refere-se a uma viga perpendicular ao eixo x;

—k P refere- | dicul ixo0 y;
qy =Ky 10 , retere-se a uma viga perpendicular ao €ixo y,
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4.2.2.4 — Carga de Projeto

As cargas de projeto utilizadas foram compostas pelo somatério do peso
proprio, reacdes das lajes e em alguns casos reacdes das vigas que por ventura

se encontrar apoiadas.

4.2.3 — Calculo dos Esforcgos

Para o céalculo dos esfor¢os nas vigas foi utilizado o programa FTOOL, de
analise do comportamento estrutural. Serdo mostrados os diagramas somente
para a viga 9 (nove), nas Figuras 4.5 a 4.8, e para as demais podera ser
consultada no anexos V do projeto.

38.57 kN/m 38.57 kN/m

L A A A A M A
4; 582 m $ 582 m 7;%

Figura 4.5 — Esquema Estrutural - Viga 9 (Cobertura)

84.2 kN E
280.6 kN E
84.2 kN
s

Figura 4.6 — Reag0Oes de Apoio - Viga 9 (Cobertura)

AN 1 L \\‘7%,/

91.9

Figura 4.7— Diagrama de Momento Fletor (kNm) - Viga 9

4.2.4 — Dimensionamento da Armadura Longitudinal
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As planilhas com os céalculos das armaduras longitudinais encontram-se no

anexo VI do projeto.

84.2

I

4%4

—140.3

Figura 4.8 — Diagrama de Esfor¢o Cortante (kN) — Viga 9

4.2.4.1 —Altura Util da Viga

A altura util da viga foi estimada por:
d =0,9.h — 0,9.60 = 54cm .

Visto que ainda nao foram determinados os diametros das barras que seréo

utilizadas.

4.2.4.2 —Dominio de Trabalho

A altura da zona comprimida (x) em cada viga foi obtida através da

equacao:

x=125d[1- [1-— Ma
0,425b.d% fcd

O melhor dimensionamento se da na fronteira dos Dominios de Trabalho 3
e 4, onde ocorre 0 esmagamento do concreto e o alongamento da armadura esta
compreendido entre gyq € 1% (ruptura ductil). Entéo, foi determinado o valor da
altura da zona comprimida na fronteira desses dominios, comparado com o valor
da altura calculada para cada viga e determinado em qual Dominio de Trabalho se
encontra a respectiva viga.

O valor da fronteira entre os dominios de trabalho 3 e 4 é dado por:
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0,0035d
X3y =
0,0035+ ¢,
Deve-se evitar o dimensionamento no Dominio de Trabalho 4, porque neste
dominio devemos dimensionar uma armadura a compressao, sendo mais usual e

econbmico aumentar a altura da viga ou a resisténcia do concreto.
4.2.4.3 — Calculo da Armadura

O célculo das armaduras foi feito a partir dos esforcos obtidos pelo
programa FTOOL.
A é&rea de aco foi calculada pela equacgéo:

Md
A = dd—0.4x)
sempre observando se a area calculada € maior do que a armadura minima
exigida pela NBR6118(2003). Caso contrario, foi adotada a area de agco minima,
obtida por:

Asin = Prin-A, =0,0015.15.60 =1,35cm?

onde p,.. =015% é a taxa de armadura minima.

4.2.4.4 — Bitolas das Barras

As bitolas das barras sdo escolhidas de forma que a area de aco efetiva
tenha o valor o mais proximo possivel da area de aco calculada, por motivos de
economia.

O numero de barras € dado pelo arredondamento para cima da seguinte

expressao:

A

N° de barras =—
A¢
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4.2.4.5 — Detalhamento da armadura longitudinal

O detalhamento das armaduras longitudinais da viga 9 (cobertura)

encontra-se na prancha 4, no anexo VI deste projeto.

4.2.4.6 — Escalonamento

Foi executado o escalonamento para a viga 9, o que prevé uma reducéao do

comprimento de algumas barras favorecendo uma economia de aco.

4.2.4.6.1 — Momento de engastamento elastico

Nos apoios deve-se considerar um momento de engastamento elastico,
devido as restricdes de deslocamento impostas pelos pilares ou por vigas em que
a viga secundéaria esteja apoiada. O calculo desse momento pode ser visto abaixo.

S&o calculados os momentos de inércia, tanto para os pilares quanto para

as vigas:
3 3
| iar = bh” _ 15407 _gh000cm
12 12
3 3
viga = & = 1560 = 270000(:m4
12
assim, como os respectivos indices de rigidez:
|
rpilarsupeior = e = M = 277,77cm3
I 288
|
rpilarinf erior — plar = M = 277,77cm3
I 288
L 270000

r,

o = — 2 = = 474,51cm’

I 569

Entdo, tendo os valores de momento de engastamento perfeito, dados
esses obtidos através do diagrama de momento fletor determinado com o
programa FTOOL (Figura 4.9), podem ser calculados os momentos de

engastamento elastico, através da expressao:
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r pilar sup erior + rpilarinf erior
Meng.elést. = M
d +r +,

viga

eng. perfeito

pilar sup erior pilar inf erior

Meng.elést = 277’77 - 277’77 -108,9 = 58,73k'\y
277,77+ 271,77 +474,51 m

o5
©
o

o

QM 08.9 kNm 7i

RN IE O

[

82'm

(&)

=
= =
N
N
=

224.5

Figura 4.9 — Diagrama de Momento Fletor (engastamento perfeito) — viga 9

4.2.4.6.2 — Deslocamento do Diagrama (&)

K/!QW 08.9 kr
=
o
ol

O deslocamento a pode ser obtido utilizando a equagdo seguinte,

considerando o modelo Il (6 = 45° e o = 90°) para o célculo, e ser visualizada na

figura 4.10.
al = 0,5xdx (cot 0 —cot ga)
al =0,5x54 x(1-0)
al = 27 cm
077 A A 16553
S0
| 919 | 919

Figura 4.10 — Representacdo do deslocamento a; no diagrama de momento fletor.
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4.2.4.6.3 — Comprimento de Ancoragem

O comprimento de ancoragem bdésico |, é calculado através da seguinte

equacao:

_ ¢ fyd
4.1,
O valor ultimo da tensdao de aderéncia de calculo, f,y, € definido na NBR-

Ib

6186 em funcéo da qualidade de aderéncia.
A resisténcia de aderéncia de calculo entre armadura e concreto é dada
pela expressao (NBR-6118:2003, item 9.3.2.1):

fog =215 fog

1,0barras.lisas
n,sL4barrasentalhadas n

{1,0situagéo.de.boa.aderéncia {1,0 para¢ < 32mm
2 3
2,25barras.nervuradas

0,7situagéo.de.mé.aderéncian (132-¢)/100parag > 32mm

foem  0,21.(f, )%

Ve e

cd —

Logo:

_ 2,25x1x1x0,21x 25*'°

= 2,885MPa
14

fbd

Determinados os valores necessarios do comprimento de ancoragem

béasico, calcula-se o valor do comprimento de ancoragem necessario através da

equacao:
A I 0,3l,
S,Ca
| = ' > <10
b,nec b Ase b,min ¢
10cm
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e Momento negativo

o Meio do vao

0,3l
4,23
Ibnecessério = 381;254_ = 40,9 > 10¢ —> OK
’ 10cm

0 Momento da extremidade esquerda

0,31,
2,62
Ibnecessério = 3813_ = 3117 > 10¢ — OK
’ 10cm

0 Momento da extremidade direita

0,31,
2,62
Ibnecessério = 3813_ = 3117 = 10¢ — OK
’ 10cm

e Momento positivo

o Momento positivo da esquerda

03I,
812
Ibnecessério = 381125_ = 43163 = 10¢ — OK
8,84
10cm

0 Momento positivo da direita

0,31,
812
Ibnecessério = 381’25§ = 43,63 > 10¢ —> OK
’ 10cm

e Areade aco do apoio da esquerda

Ry V,al 84227
f, d.f, 54435

Asapoio = = 0196cm2 > % — OK

yd
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e Areade aco do apoio da direita

A _ Ry _Vial 84227
e T f L df, 54435

=0,96cm? > % — OK

yd

e Comprimento de ancoragem do apoio esquerdo (Ip necessario)

0,31,
2,62
Ibnecessério = 381? = 31170 = 10¢ — OK
’ 10cm

e Comprimento de ancoragem do apoio direito (lp necessario)

03I,
2,62
Ibnecessério = 381? = 31170 2 10¢ — OK
’ 10cm

Apbs o célculo do comprimento de ancoragem, foi verificado o tamanho que
as barras deveriam ter na viga, obtendo-se a divisdo das barras com respectivos
comprimentos mostrada na Figura 4.11. De posse dessa divisao, péde-se fazer o

detalhamento como mostrado na prancha 4 do anexo IV.

3916
2 016
2 016

163.3

N
Q
Py
o

2210
2@10

N
Q
=y
o

K1) |
I
X1

91.9 91.9
20125 20125
3@125 3@125

Figura 4.11 — Escalonamento da Viga 9.

33



4.2.5 - Dimensionamento da Armadura Transversal

O dimensionamento da armadura transversal foi feito para o maior esforgo
cortante (em valor absoluto). Procura-se manter o didmetro dos estribos
modificando apenas o espacamento. A planilha com os dimensionamentos das

armaduras transversais encontram-se no anexo VII do projeto.

4.25.1 — Modelo de Calculo Il
Para o calculo da armadura transversal, adotou-se o modelo de calculo II.

4.2.5.2 — Verificagéo da Biela Comprimida

Deve ser verificada a seguinte condi¢ao:
VSd SVRdZ
onde:

V, € o esforgo cortante solicitante de projeto;

Va4, € 0 esforco cortante resistente de calculo, relativa a ruina da biela;
Vego =0,54.av,.f, b,.d.sen’d(cot go +cot go)

a\,gzl_ﬂ f, em MPa
250

4.25.3 - Calculo da Armadura Transversal

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

Vy £Veys =V, +V,

onde:

Va3 € 0 esforgo cortante resistente de calculo relativo a ruina por tragcéo da

diagonal,
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V, é a parcela de esforgo cortante resistido pelo concreto;
V,, €é a parcela de esforgo cortante resistido pela armadura transversal
Considerando V  =V,,, temos o seguinte:

sz :Vsd _Vc
4.2.5.3.1 — Célculo de Vgq

Segundo a NBR-6118(2003), para o calculo da armadura transversal no
trecho proximo ao apoio, deve ser considerado o esfor¢o cortante a uma distancia
de d/2 do apoio. Entretanto, nesse projeto foi considerado o esfor¢co cortante no

apoio.

4.2.5.3.2 —Calculo de V.

O célculo do esforco cortante resistido pelo concreto é dado pela
expressao:

V.=V, =06f,b,.d=06.1,282015.054.10° = 62,33kN

c co

sendo:

f. .
w = etk inf :—1’795 =1,282MPa

y. 14
s =0,7.F, =07.03.1, %5 =1,795MPa

f

f

5.2.5.3.3 - Calculo de Aq

A é&rea de aco foi calcula por metro de viga, através da seguinte férmula:

2
cm
a, =——>— €em
09.d.f,,, m

A armadura deve ter uma taxa geométrica dada por:
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— Asw >O 2 fctm
b,.ssenac  fywk

Deve-se observar que esta ndo pode ser menor que a armadura minima

Psw

dada por:
psw,min = 0,2h
F

Ent&o, o calculo da armadura minima é feito por:

a

a‘sw,min = s = psw,min 'bw

4.2.5.3.4 — Detalhamento dos Estribos

O detalhamento dos estribos foi feito de acordo com as prescricoes
indicadas na NBR-6118(2003), item 18.3.3.2.

O didametro dos estribos deve estar no intervalo: 5 mm < ¢t < bw /10.

Quando a barra for lisa, @t < 12mm.

No caso de estribos formados por telas soldadas, ¢@t,min = 4,2 mm, desde

que sejam tomadas precaucdes contra a corrosao da armadura.

4.2.5.3.5 — Espagcamento 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:

V., <0,67Vgy, = S, = 0,6 <300mm
V,, >0,67V,y, — S, =0,3d <200mm

4.2.5.3.6 — Numero de Ramos dos Estribos

Foram utilizados estribos com dois ramos, para o calculo de todas as vigas.
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4.2.6 — Estado Limite de Servico (Calculo das Flechas)

As vigas devem ser verificadas no Estado Limite de Servi¢o, assim como as
lajes.

Porém, nas vigas, considera-se o Estadio Il, pois a rigidez é sensivelmente
afetada pela fissuracao.

A planilha com os calculos dos Estados Limite de servico encontra-se no

anexo VIII do projeto.

4.2.6.1 — Momento da Secéo Critica (Momento de Servi¢o Atuante)

O momento de servigco atuante considerado foi para o carregamento quase
permanente, que é dado por p=g+0,4q onde 0,4 € o coeficiente dado pela
tabela 11.2 NBR-6118(2003), para Edificios Residenciais.

O carregamento total para o célculo do momento de servigo sera a soma
das reac0Oes das lajes nas vigas com o peso da alvenaria sobre a viga e com 0
peso o proprio da viga, dado por:

PPyiga = A7, =015.0,6.25=25kN/m. O carregamento quase

permanente pode ser observado nas Tabelas 4.7, 4.8 e 4.9.

Com o carregamento calculado obteve-se 0 momento de servigo utilizando
o programa FTOOL, mas serd mostrada somente uma viga estando as demais no
anexo XlI do projeto.

O momento de servigo atuante € 51,3kN.m (M,).

RAARRARAR NN AN ARRRARRRRRAE 2R RN AN N RRRRRRA AN RRRRRRRA AR R RRRARRAR
2.36 m 1 3.46 m JT

Figura 4.12 — Esquema Estrutural com Carregamento Quase Permanente Viga 16
(Tipo).
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Tabela 4.7 — Calculo das Reacdes Quase Permanentes (Térreo)

Peso Préprio Peso da Alvenaria Carga devido| CARGA
Vigas A PP N .
conc conc. alv. as Lajes TOTAL
(};N/ma) o2 | aum) (Q(N/ms) esp. |altura |P aw. (i)

Via=V4a | 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13]3,20] 6,24 0,00 8,03

Vib=Vv4b [ 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13]3,20] 6,24 3,22 11,25

Vic=V4c | 250 | 007 | 1,79 | 150 [013]|3,20| 6,24 3,47 11,50

vid 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[3,20| 6,24 6,18 14,21

vad 250 | 007 | 1,79 | 150 |013[320] 6,24 4,72 12,74

Vie=V4e | 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13][3,20] 6,24 3,42 11,45

Vif = Vaf 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[3,20| 6,24 3,76 11,78

Vig=V4g | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 |0,13]3,20| 6,24 0,00 8,03

V2 250 | 0,07 | 1,79 | 150 [0,13] 3,20 | 6,24 15,34 23,36

V3a 250 | 007 | 1,79 | 150 [013[320] 6,24 11,19 19,21

V3b 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[320] 6,24 12,06 20,08

V3c 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[3,20| 6,24 17,33 25,36

v3d 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[320| 6,24 11,89 19,92

V3e 250 | 007 | 1,79 | 150 |013]320| 6,24 13,05 21,08

5 V5 250 | 007 | 1,79 | 150 [013]320] 6,24 11,75 19,78
L

x V6a 250 | 007 | 1,79 | 150 [013[320] 6,24 19,27 27,29

c V6D 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13]3,20] 6,24 19,27 27,29
l_

V7a 250 | 007 | 1,79 | 150 [013[320] 6,24 15,26 23,28

V7b 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[3,20] 6,24 15,26 23,28

V8a 250 | 007 | 1,79 | 150 [013[320] 6,24 16,35 24,38

V8b 250 | 007 | 1,79 | 150 |013[320] 6,24 7,74 15,77

V8c 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13]3,20] 6,24 7,74 15,77

V9a 250 | 007 | 1,79 | 150 [013[320] 6,24 16,25 24,28

Vb 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[3,20] 6,24 7,82 15,85

Vac 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13]320] 6,24 7,82 15,85

V10a 250 | 007 | 1,79 | 150 [013[320] 6,24 15,55 23,58

V10b 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13]3,20| 6,24 15,73 23,76

vila 250 | 007 | 1,79 | 150 [013[320] 6,24 13,07 21,10

V11b 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13]3,20] 6,24 13,09 21,12

V12 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13]3,20] 6,24 5,17 13,20
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Tabela 4.8 — Calculo das Reacdes Quase Permanentes (Tipo)

Peso Préprio Peso da Alvenaria Carga devido | CARGA
Vigas A PP N ;
conc conc. al. as Lajes TOTAL
(};N/ma) ) (cnm) (IYN/mS) esp. | altura |P aw. gvm)
Via=Visa | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 [0413[ 320 6,24 3,49 11,52
Vib=Vvisb | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 [013[ 320 6,24 3,49 11,52
Vie=Vise | 26,0 | 007 | 186 | 150 [013[ 320 | 6,24 9,88 17,98
Vic=Vid= 6.39
V15c=Vi5d | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 |0,13| 3,20 | 6,24 ’ 14,42
v2=Vv14 | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 [0,13] 3,20 ] 6,24 7,48 15,51
V3=V4=V12
= V13 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[3,20| 6,24 12,26 20,28
V5 = V6 = V10
= V11 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[3,20| 6,24 9,88 17,90
V7a=V7b =
V9a=V9b | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 |0,13| 3,20 | 6,24 10,09 18,11
o
& V8a 250 | 007 | 1,79 | 150 [013[320] 6,24 7,66 15,69
= v8b 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[3,20] 6,24 7,66 15,69
V8c 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[3,20] 6,24 11,73 19,75
vad 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[3,20| 6,24 5,21 13,23
V8e 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[320] 6,24 11,73 19,75
V8t 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13]3,20] 6,24 7,66 15,69
V16a = V16b =
V2a=V21b | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 [0413|3.20 | 6,24 4,23 12,26
V17a=V17b =
V20a=V20b | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 |0,13]| 3,20 | 6,24 7,33 15,36
V18a = V18b =
V19a=V19b | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 |0,13| 3,20 | 6,24 0,00 8,03
vige | 250 | 007 [ 1,79 ] 150 [013]3,20]| 6,24 0,00 8,03

4.2.6.2 — Momento de fissuracéo

O momento de fissuracdo pode ser calculado pela seguinte expresséo

aproximada (item 17.3 da NBR 6118(2003)):

M —a fonle _ 4 5 0:256.270000
Y, 30

=3463kN.cm = 34,6kN.m
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Figura 4.13 — Diagrama de Momento Fletor Mostrando o Momento de Servi¢o

Atuante na Viga 16 (Tipo).

onde:
a = 1,5 (para secdes retangulares) é o fator que correlaciona aproximadamente a
resisténcia a tracdo na flexdo com a resisténcia a tracéo direta:

fm =0,3.fck?® = 2,56 = 0,2564kN /cm?

¢ = bl'r: =@ =270000cm* é o momento de inércia da secdo bruta de
concreto;
Yi =2=620 =30cm € a distancia do centro de gravidade da secdo a fibra mais
tracionada.

4.2.6.3 — Defini¢do do Estadio de Trabalho

Para algumas vigas M, > M,, ou seja, a viga trabalha no Estadio II, o
concreto tracionado é desprezado, pois ele esta fissurado. Devemos entdo

calcular a inércia equivalente.
4.2.6.3.1 — Relagéo entre os Modulos de Elasticidade

Essa relacdo é dada por:

o, = £ 210000 _ga0q
E. 23800

C
onde o moédulo de elasticidade do concreto é o médulo de elasticidade secante

dado por,
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E.. =0,85.5600.,/ f, =0,85.5600.4/25 = 23800MPa

Tabela 4.9 — Célculo das ReacGes Quase Permanentes (Cobertura)

Peso Préprio Peso da Alvenaria Carga devido| CARGA
Vigas A PP N )
conc conc. al. as Lajes TOTAL
(}I:N/m3) ) () (E(N/ms) esp. | altura |P aw. (xnm)

Via=V7a | 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13|3,20 | 6,24 3,82 11,85
Vib=V7b | 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13|3,20 | 6,24 3,82 11,85
Vic=V7c | 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13] 3,20 | 6,24 3,98 12,01
vid=v7d | 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13]320| 6,24 3,98 12,01
Vie=V7e | 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13]3,20 | 6,24 6,22 14,24
v2=v6 | 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13][320] 6,24 6,58 14,61

V3a=V3b=
Vsa=V5b | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 |0,13|3,20 | 6,24 10,14 18,16

<

o Via 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[3.20] 6,24 12,84 20,87
) V4b 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[3,20] 6,24 12,84 20,87
- Vac 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13[3,20] 6,24 13,76 21,79
ww vad 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[3,20| 6,24 7,11 15,14
g Vie 250 | 007 | 1,79 | 150 [0,13[3,20| 6,24 13,76 21,79
o vaf 250 | 007 | 1,79 | 150 |013]320] 6,24 12,43 20,46

V8a =V8b =
V13a=V13b | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 |0,13| 3,20 | 6,24 3,56 11,58
vioc | 250 | 0,07 | 1,79 | 150 |0,13] 320 ] 6,24 7,78 15,81

V9a =V9b =
Vi2a=Vi12b | 250 | 007 | 1,79 | 150 |0,13| 3,20 | 6,24 15,26 23,29

V10a = V10b =

V1la=V1lb | 250 0,07 | 1,79 | 150 |0,13]| 3,20 6,24 7,78 15,81

4.2.6.3.2 — Posicao da Linha Neutra no Estéadio Il

O célculo esta sendo feito para a viga 16 (tipo) e para as demais vigas

encontram-se na planilha no anexo VIII do projeto.
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" b o, A

. 8828785 | [ 21584 | o000
15 8,823.7,85

4.2.6.3.3 — Momento de Inércia no Estadio Il

X :M|:_1+ 1+M:| —

3
L, :bW.%"Fae-As(d _Xn)2 =

_15.1819°

I

+8,823.7,85(54 —18,19)" = 118915cm*

4.2.6.3.4 — Rigidez Equivalente

A rigidez equivalente para a se¢do da viga 16 (tipo), assim como para as

demais vigas, € dada por:

(E1)., = E{(m' HWH

3 3
(El),, = 2380 (ﬁj 270000 + 1—(ﬁj 118915\ = 343585743kN .cm’
| 6270 6270

Com arigidez equivalente, pode-se calcular a inércia equivalente.
4.2.6.3.5 — Inércia Equivalente

A inércia equivalente para a sec¢do da viga 16 (tipo), assim como para as
demais vigas, € dada por:

El
_ (E1)e, _ 343585743 _ 144364cm*

¢ E 2680

cs
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4.2.6.4 — Flecha Inicial
Com a inércia equivalente e a ajuda do programa FTOOL, obtém-se a

flecha inicial como mostrada na figura 4.14

y :
\ f,829mm =

Figura 4.14 — Deformada da viga 16 (tipo)

Tem-se entéo para o valor de flecha inicial f, = 4,693mm
4.2.6.5 — Flecha Diferida

A flecha adicional diferida, decorrente das cargas de longa duracdo em
funcdo da fluéncia, pode ser calculada de maneira aproximada pela multiplicacéo
da flecha imediata pelo fator a; dado pela expressdo (NBR — 6118(2003) — item
17.3.1.1.2):

a, = As
" 1+50p'

onde p’ é a taxa de armadura de compresséao (armadura dupla), dada por:

!

A

=—2_=0
P b, d
Adotou-se

t =0 0 tempo, em meses, quando se deseja o valor da flecha diferida;

to = 2 meses; a idade, em meses, relativa a data de aplicacdo da carga de
longa duracéo.

Pela tabela 4.10, obtém-se:

AE=E&(t)-£&(t,)=2-0,84=116

o, = A =116
1+50p'
A flecha final diferida no tempo pode ser calculada por:
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f.=@0+a,)f, =(1+116).4,693 =10,137mm = 1,01cm

Tabela 4.10 — Valores de ¢ (Tabela 17.1 da NBR — 6118(2003))

Tempo(t) | o | o5 | 4 2 |l 3] 4| 5|10 2] 4 |=7
meses
C°ef_fﬁ')e”t° o |os4]o068)084]005]104]1,12]1,36]164]1.80| 2

4.2.6.6 — Verificacao das Flechas

Os valores das flechas finais devem ser comparados com os valores da
flecha admissivel dado pela tabela 13.2 da NBR 6118(2003).

Para o projeto foi adotado o valor limite < ta

250
sendo calculado entéo para a viga 16 (tipo), da seguinte forma:
| 582

fogm = —=— = —— = 2,328cm
250 250

Como f_<f podemos dizer que a estrutura atende aos padrbes no

adm ?

ELS.

4.3 — Pilares

Devido a robustez do edificio, ndo serdo consideradas cargas de vento,
considerando-se a estrutura de nés fixos. Logo, ndo serd feito o célculo da
estrutura de contraventamento.

Para o dimensionamento, foram escolhidos os pilares intermediarios da
estrutura e, para o detalhamento, foi escolhido o pilar 16, cujo detalhamento pode
ser visto no anexo IV do projeto, na prancha 4. Todos os célculos dos sub-itens

abaixo se encontram no anexo I1X deste projeto.
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4.3.1 — Carregamento Considerado

Os pilares recebem as cargas dos andares superiores e as cargas
concentradas, provenientes das vigas ligadas aos mesmos, e as transmitem até

as fundacodes.

4.3.1.1 — Carga de Projeto

Para o célculo das cargas foi adotado o seguinte procedimento:

1. Obtiveram-se as reacOes das lajes nas vigas e somou-se com 0
peso proprio das vigas e as sobrecargas de alvenaria aplicadas
sobre as vigas;

2. Somaram-se as reag¢0es obtidas das vigas ligadas aos pilares;

O valor obtido no item anterior seria a carga de projeto para um
pavimento;

4. Para se obter o carregamento de pilares de nivel inferior, basta
somar o carregamento obtido para os pilares nos niveis acima do

mesmo.

4.3.2 — Comprimento Equivalente

Segundo a NBR 6118(2003), item 15.6, o comprimento equivalente le do

pilar € o menor dos seguintes valores como mostra a figura 4.15.

Ieé{:°+h

l, € a disténcia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos

onde:

horizontais, que vinculam o pilar;

h é a altura da sec¢édo transversal do pilar, medida no plano da estrutura;
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| € a distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar

esta vinculado.

TIT

-

h/z \!

141

1l

Figura 4.15 — Comprimento Equivalente
4.3.3 — Raio de Giragéo
Define-se o raio de giragao i como sendo:

| € 0o momento de inércia da secéo transversal;

onde:

A é a area de secao transversal.

Para o caso em que a secao transversal € retangular, resulta:

b.h?
i_\ﬁ_ h
VA Vbh V12 J12

12 _|h* _h
em que h é altura da secéo retangular.
4.3.4 —indice de Esbeltez

O indice de esbeltez é definido pela relacéo:
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4.3.5 — Classificacdo dos Pilares Quanto as Solicitacdes Iniciais

Os pilares podem ser classificados como:

— Pilares internos, que sédo aqueles em que se pode admitir compressao
simples, ou seja, em que as excentricidades iniciais podem ser desprezadas.

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

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

Os tipos de classificacdo dos pilares podem ser melhor visualizados na
Figura 4.16.

Somente foram calculados os pilares classificados como internos ou

intermediarios, sendo detalhado o pilar 16.

4.3.6 — Classificacdo quanto a esbeltez

De acordo com o indice de esbeltez (A), os pilares podem ser classificados

em:
e pilares robustos ou pouco esbeltos — A <Al
e pilares de esbeltez média —» A1 <A <90
e pilares esbeltos ou muito esbeltos — 90 < A < 140
e pilares excessivamente esbeltos — 140 < A <200
A NBR 6118(2003) nao admite, em nenhum caso, pilares com A superior a
200.

4.3.7 — Excentricidade de Primeira Ordem

As excentricidades de primeira ordem sao dadas nos itens seguintes:
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Figura 4.16 — Classificacao dos Pilares Quanto as Solicitagdes Iniciais
4.3.7.1 — Excentricidade Acidental

Para as estruturas consideradas de nés fixos, a excentricidade acidental é

dada por:

e, = .
400

4.3.7.2— Excentricidade Minima

A NBR6118(2003) exige uma excentricidade de primeira ordem minima

dada por:
€ min = 0,015+0,03.h

onde h é a altura da secdo dada em metros.

4.3.8 — Esbeltez Limite

Segundo a NBR 6118(2003), os esfor¢cos locais de segunda 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 expressdes:

€
25+12,5. % 35<, <90
fp=
Ay
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sendo, e; a excentricidade de primeira ordem.

O coeficiente a, deve ser obtido conforme estabelecido a seguir:

a) Pilares biapoiados sem forcas transversais

M
a, =06+ 0,4.M—B > 0,40 sendo:0,4 <« <10
A

MA é o momento fletor de primeira ordem no extremo A do pilar (maior
valor absoluto ao longo do pilar biapoiado);

MB é o momento fletor de primeira ordem no extremo B do pilar (toma-se
para MB o sinal positivo se tracionar a mesma face que MA e negativo em caso

contrério).
b)Pilares biapoiados com forcas transversais significativas ao longo da
altura.

o, =1

c)Pilares em balanco

a,=08+0,2. I\I\//IIC >0,85 sendo:0,85<a, <1,0

A
MA é o momento fletor de primeira ordem no engaste;

MC é o momento fletor de primeira ordem no meio do pilar em balanco.

d) Pilares biapoiados ou em balangco com momentos fletores menores que o
momento minimo

o, =1
4.3.9 — Excentricidade de Segunda ordem

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

calculada pelo método da curvatura aproximada.
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4.3.9.1 — 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:

12 1
e :e_x_

10 r

sendo:
1/r € a curvatura na secao critica, que pode ser avaliada pela expressao:
1 0,005 < 0,005

o h.(v, +0,5) h

h é a altura da se¢éo na direcdo considerada;
_ Ny
A,

v, = A «__¢ a forca normal adimensional.

*lced

U, >05

4.3.10 — Dimensionamento da Armadura Longitudinal

O dimensionamento dos pilares deve ser feito para as direcdes x e vy,
considerando todas as situacdes de projeto possiveis. As planilhas com os
dimensionamentos seguem no anexo IX deste projeto.

De posse da excentricidade total, dada por:
ex= €1x + €xx *+ ea € considerando-se o calculo para a dire¢cdo x, onde por
exemplo:

€
e > ax
1x
elx,min

pode-se entdo calcular o valor do momento atuante por:
M, =Ng.e,
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Utilizam-se entdo as tabelas em anexo, obtidas de Araujo (2003b), que

fornece os seguintes parametros:

o, =085.f,,
N
L= d
bh.o
_ M d
! oo,
6 — d_ =
h
w

A é&rea de ac¢o pdde entdo ser calculada pela formula:

owbho

A=

yd

Segundo o item 18.4.2.1 da NBR 6118(2003), o diametro das barras
longitudinais ndo deve ser inferior a 10 mm e nem superior a 1/8 da menor
dimensao da sec¢ao transversal.

Segundo o item 17.3.5.3 da NBR 6118(2003), a armadura longitudinal
minima deve ser:

A in :0,15.If\|—y‘:j >0,004.A,
O valor maximo da é&rea total de armadura longitudinal € dado por:
A s =8%.A,

devendo a taxa de armadura 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%.
4.3.11 — Dimensionamento da Armadura Transversal
De acordo com a NBR 6118(2003), o diametro dos estribos em pilares n&o

deve ser inferior a 5 mm nem a 1/4 do diametro da barra isolada ou do didmetro

equivalente do feixe que constitui a armadura longitudinal.
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O espacamento longitudinal entre estribos, medido na direcdo do eixo do
pilar, deve ser igual ou inferior ao menor dos seguintes valores:

20cm
s,qmenor dimenséo da se¢do =15cm
12¢,CA—-50=12.2,5=30cm

4.4 — Fundacdes

Para efeitos do calculo da fundac&o, neste trabalho considerou-se um
ensaio de SPT (standart penetration test) ficticio apresentado no anexo X deste
projeto.

Analisando o ensaio de SPT, observa-se que o solo apresenta o nivel
d’agua a 4.28m e que, a 1.5m, o solo € uma argila rija com o numero de golpes
dos ultimos 30cm igual a 10; logo, foi decidido dimensionar uma sapata rigida
situada a 1,5m de profundidade, a qual recebe o carregamento do pilar 16,
calculado no item anterior.

Para achar a tensdo admissivel do solo, utilizamos um método empirico

gue utiliza o numero de golpes de SPT e é dado por:

0 .qm = 0,02.NSPT (MPa) — 0,02.10 = 0,2MPa = 0,02kN /cm?
4.4.1 — Dimensionamento

Para o dimensionamento séo considerados:
e Carga de servico do pilar 16 Ny=1152,93kN;
e Secdo do pilar:a=40cme b =15cm;
e Tens&o admissivel do solo o, =0,2MPa = 0,02kN /cm?;

e Concreto da sapata: f, =20MPa;

e Aco CA-50;

o £, = K_ 30 _ 438N sem?;
¢ 7115 115
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e $=10mm.

4.4.1.1 — Projeto Geométrico

Estimando o peso proprio da sapata como 10% do valor da carga aplicada,
a area S da base é dada por:

1IN, 11115293
o 0,020

S =

=63411,07cm?

adm

Adotou-se uma sapata de 250/300, sendo A=300cm e B=250cm.
Considerando sapata rigida, a altura da sapata pode ser obtida obedecendo
as seguintes condigdes:
A—-a 300-40
> =
4
B-b 250-15
> =
4

h =65cm

h =58,75cm

A altura adotada € h=65cm.
A altura hg no bordo deve respeitar as seguintes condicdes:

h/3=65/3=21.66
h, > 20 — hy =25cm

As dimensdes da sapata considerada estao detalhadas na Figura 4.17.
Pode-se agora calcular o peso da sapata:

e Volume de concreto da Sapata

V, =(h—h,).AB +h—:§(A.B +ab++/ABab)

Vs =(0,65-0,25).3,00.2,50 + % (3,00.2,50+0,4.015+ \/3,00.2,50.0,4.0,15) =3,66m°
e Peso especifico do concreto

¥, = 25kN /m?
Logo o peso da sapata é dado por:

Peso da sapata =V,.y, = 3,66.25 = 92,14kN
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Figura 4.17 — Dimensdes Adotadas para Sapata 16

Apés calcular o peso da sapata com as dimensdes adotadas, verifica-se que a
pressio no solo é 0,17MPa que é menor que tensdo admissivel
0,4 = 0,2MPa = 0,02kN / cm?

4.4.1.2 — Verificagdo das Tensdes no Concreto

Para verificacdo do esmagamento das bielas, devem-se fazer os seguintes
calculos:
e Forca normal de calculo
N, =14.N, =14.1152,92 =1614,10kN

e Tensao aplicada no topo da sapata

N, 161410

o =—4= =2,69kN /cm?
ab 40.15

e Resisténcia a compressao do concreto da sapata

feg = % =17,857MPa =1,7857kN /cm” 0,2.f, =0,2.1,7857 = 0,35kN / cm®
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Se resultar o, <0,2f_,, as bielas podem convergir para a se¢éo do topo da
sapata, sem que ocorra esmagamento. Neste caso, 0o braco de alavanca € Z=d,
onde d é a altura util da sapata junto as faces do pilar.

Como o, >0,2f,, isto significa que as bielas de compressdo devem
convergir para um plano horizontal situado abaixo do topo da sapata. A
profundidade x desse plano é obtida, por:

O = Nd
M (a+4x).(b + 4%)

Introduzindo N, =o,.abe fazendo o, <0,2.f_, resulta:

o = ab
Y @+ 4x).(b+4x)

o4 <021,

Disto resulta x=10,38cm.
Logo, o brago da alavanca é
Z=d-x=615-10,38=5112cm

sendo:

d :h—c—£:65—3—£:61,5cm
2 2

4.4.1.3 — Calculo das Armaduras
O calculo das armaduras sera feito nas duas dire¢bes da sapata.

4.4.1.3.1 — Armadura na Direcéo x

A, = N,(A-a)
8.2.f,,
- 161410.300-40) ¢
8.5112.43,48
n° barras :& = 236 =30
A, 079
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B 250

= 0 = :8,60m
n’ barras-1 29

4.4.1.3.2 - Armadura na Direcéo y

a, _Ns(B-b)
8.2.1,,
A, = 161410250 -15) _, oo -
8.5112.43,48
n® barras = Ay 2133 _ 27
A, 079
S B 300 =115cm

" n’barras—-1 26

O detalhamento da sapata pode ser visto na Figura 4.18.

N

1

O

N

\
27¢10c.11-284

30¢10c.8-334

~ 500——

20 | 30¢410c.8-334 1 20
294

Figura 4.18 — Detalhamento da Sapata 16.
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4.5 — Escadas

Neste trabalho sera apresentado o dimensionamento de uma escada
composta por dois lances e um patamar, conforme prevista em projeto
arquitetonico, e sera armada longitudinalmente.

As dimensGes dos degraus das escadas, assim como o0 angulo de
inclinacéo da escada estéao especificados na Figura 4.19.

A espessura h da laje sob os degraus é de 10cm.

Figura 4.19 — Dimensdes adotadas para o dimensionamento da escada.

4.5.1 — Cargas nas Escadas

As cargas consideradas foram: peso préprio, revestimento e 0 peso do
parapeito (cargas permanentes); e cargas acidentais: uma carga distribuida sobre
a superficie da escada e outra aplicada ao longo dos parapeitos, exigida pela
NBR-6120(1980).
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4.5.1.1 — Peso Proprio (gl)

O peso proprio da escada € avaliado por m? de projecdo horizontal. Para os

patamares foi considerado:

peso do patamar = 25x h,, (kN /m?)
peso do patamar = 25x 0,10 = 2,5kN / m?

onde h, é a espessura da laje do patamar, em metros.

i

e
-

0.18]

Figura 4.20 — Altura média da escada.

No trecho inclinado, deve-se levar em conta o peso dos degraus. Por

simplificacdo, é adotada uma espessura meédia, h,, medida na vertical e

representada na Figura 4.20, € dada por:

h,, = 21,36cm = 21cm
Logo, pode-se calcular o peso proprio do trecho inclinado da seguinte

forma,
peso do trecho inclinado = 25h, kN / m?
peso do trecho inclinado = 25.0,2136 = 5,34kN / m?
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4.5.1.2 — Revestimento (g2)

O valor da carga de revestimento geralmente varia de 0,8 a 1,2 kN/m?,

Neste projeto foi adotado o seguinte:

peso do revestimento = 1,0kN / m?
4.5.1.3 — Carga Acidental (parapeito — q1l)

Segundo o item 2.2.1.5 da NBR-6120(1980), ao logo dos parapeitos e
balcbes devem ser considerados aplicados uma carga horizontal de 0,8 kN/m na
altura do corrimdo e uma carga vertical minima de 2kN/m, conforme mostrado na
Figura 4.21

2 kN;"ml
0,8 kN/m
P

Figura 4.21 — Acdes definidas pela NBR-6120(1980), parapeitos.

Dividindo essa carga vertical pela largura, tem-se:

e Carga acidental vertical ao longo do parapeito

2,0 _ 2
0 % o = L563KN /m

4.5.1.4 — Cargas Totais

O carregamento total a ser utilizado para o dimensionamento da escada

sera o somatorio das cargas permanentes com as acidentais.
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4.5.1.4.1 — Cargas Totais nos Patamares (p1)

A carga que atua nos patamares € dada por:

e p =01+92+ql+q2
e p,=25+10+25+1563=7,56kN /m?

4.5.1.4.2 — Cargas Totais nos Trechos Inclinados (p2)

A carga que atua nos trechos inclinados é dada por:
e p,=09l+92+0ql+q2
p, =534+10+25+1563=10,403kN / m?

4.5.1.5 — Distribuicdo das Cargas ao Longo dos Trechos Inclinados

Como no programa FTOOL n&o temos a possibilidade de aplicar a carga de
forma horizontal em trechos inclinados, temos que distribui-la ao longo dos trechos

inclinados de escada, da seguinte forma:
e llance —p,, = p,x83) =10,403x183/ > p, =842kN/m’

e 2°lance > p,, = p, x1’7%16210,403x1’7%16—> p,, =8,43KN /m?

45.2 — Representacdo das Cargas e dos Diagramas em Cada Lance da

Escada

Deve-se considerar que os momentos correspondem a uma faixa de 1m.

Através do programa FTOOL obtém-se as rea¢des de apoio, os diagramas
de momento fletor e de esfor¢co cortante em cada lance da escada, assim como
nos patamares.

Inicialmente, foi elaborado um esquema de célculo, mostrado na Figura

4.22, para que a escada transmitisse os esfor¢cos para as vigas mais proximas.
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Entretanto, os esforcos de momentos obtidos foram bem elevados, conforme
mostrado na figura 4.23.

Foi elaborado entdo um novo esquema de célculo, em que se faz
necessario o calculo de vigas para sustentacédo da escada, conforme figura 4.24,
cujos resultados para momentos e esfor¢cos cortantes encontram-se nas Figuras

4.25 e 4.26, respectivamente.

6.00 kN/m

AR AR

/%\ 1.64 m %.;

7% 155 m *l

Figura 4.22 — Esquema de Calculo da Escada Incialmente.

Figura 4.23 — Diagrama de Momento Fletor da Escada Inicialmente (Msd =
86,6kNm).
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4.5.3 — Dimensionamento das armaduras
A planilha com os calculos das armaduras da escada encontra-se no

anexo Xl do projeto.

7.56 kN/m

Figura 4.24 — Esquema de Calculo da Escada Adotado.
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Figura 4.25 — Diagrama de Momento Fletor da Escada Adotado.

Figura 4.26 — Diagrama de Esfor¢o Cortante da Escada Adotado.

4.5.3.1 — Armadura Longitudinal

A armadura principal de flexao, para escadas armadas longitudinalmente, é
obtida pelo dimensionamento de uma secéo transversal retangular com largura b
= 100cm e altura h = 12cm. Adota-se o valor da altura util como sendo
d=h-c=h-25=7,5cm, sendo c o cobrimento adotado para lajes (25mm).

O aco adotado para armadura longitudinal foi aco CA-50. Entdo, para os
trechos inclinados e para os patamares, tem-se:

M, =21,0kNm/m;M, =21,0x1,4 =29,4kNm/m

L —dw 2517 86MPa=1786kN /cm?
14 14
f
=220 y3g gMPa = 43,48KN /em?
115 115
M, 2940

u — 1 =0,2926

“bd’c.d 100.7,5%.1786
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Neste caso, tem-se: u < p,,, =0,372

Assim, resulta armadura simples, como desejado.

Entao:

E=125(1—1-24)
& =1,25(1—/[1- 2x0,2926)

£=0,44

A =08&hd. 2
f,

A =08.0,44.100.7,5. 2155
43,48

A =10,84cm*/m

A armadura minima é a seguinte:

- =0,0015x100xh . =015%x10 —» - =15cm?/m
As,mm ,min

laje
Portanto , prevalece a armadura calculada, com area A, =10,84cm’®/m

O numero de barras em 1m para $=12,5 mm € calculado da seguinte forma:

n°barras = i = 1084 =8,938bharras/m

A, 7r><1,257
4

O espacamento € calculado da seguinte forma:

100 100

espacamento = =
n°barras 8,938

=1119cm ~11cm

O espagamento maximo é:

2h =212 =24cm
ou
20cm

Entdo, o espacamento adotado € de 11cm.
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4.5.3.2 — Armadura de Distribuicao

Na direcdo transversal ao eixo da escada, deve-se dispor uma armadura de

distribuicdo com area dada pelo maior dos valores:

A/ 1084/ _ 2
4— 5 =2194cm</m

0,9cm?/m
0,5A, ,;, =0,5x1,5=0,75¢cm?/m

Logo, a &rea da armadura de distribuicdo é igual a 2,194cm?m. Para isto,

pode-se adotar a seguinte solucéo: 8 $6,3 c.14 cm.
4.5.3.3 — Ancoragem nos Apoios e na Armadura Longitudinal

Nos apoios, deve-se fazer a ancoragem das armaduras longitudinais para a

forca Ry, = (a%).vd , onde a;=1,5d para lajes sem armadura de cisalhamento.

Considerando o maior esfor¢co cortante da figura 4.26., obtém-se a area da
armadura necessaria no apoio:

AL - 15xV, 15x(1,4x16,9)
el g 43,48

=0,816cm?/m

yd
A resisténcia da aderéncia € obtida da equacdo seguinte, considerando o

coeficiente k = 1,00 (barras nervuradas).

0,7x(03x £, 5)

ctd
Ve

f

Além disso, tem-se:

fog =m xm, xnyx
1,0barras.lisas
n,41,4barras.entalhadas

{1,0situagéo.de.boa.aderéncia {1,0 para¢ < 32mm
2 3
2,25barras.nervuradas

0,2situagédo.de.ma.aderéncia ~ | (132—-¢)/100para¢ > 32mm
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Considerando os valores n; = 2,25, n, = 1,0, n3 = 1,0 e o coeficiente de minoracéo

da resisténcia do concreto y. = 1,4, chega-se a expressao:
f,, =k042.(f,)"

25\
foq :1,0.0,42.[—] = 2,869MPa

Assim, pode-se calcular o comprimento basico de ancoragem (ly), da

seguinte forma:

¢ fw 1 4348

I, = 2= Tod _me — 1, =37,88~38cm
Como as vigas de apoio tém 13 cm de largura, o comprimento disponivel para
ancoragem € de 13 — 2,5 = 11,5 cm (pois o cobrimento nominal para as vigas é de
2,5 cm). Sera adotada ancoragem reta nos apoios.
Para o céalculo de Iy min,adota-se o menor valor entre os seguintes valores:
0,31, ->11,36cm
10¢p ->10cm  — |
100mm — 10cm

=11,36cm

b,min

O comprimento de ancoragem reta, lp nec € dado por:

|y oo =1, % Aw 59,0816 I, e = 2,81CM

' A, 11,04 ‘
Como |, ... <l ., O comprimento de ancoragem nos apoios adotado & igual a
l, min =11,36Cm .

b,min
O comprimento de ancoragem necessario para armadura longitudinal sera
reto, sendo calculado da seguinte forma:

A xn°barras
| =] x—* :38><1’227x9 |

b,nec b - bnec — 38,0130m
' A, 11,04 ’

Por seguranca, tem-se:

| =15xl| =15%x38,013 > | =57,02cm =~ 58cm

b,adotado b,nec b,adotado

45.4 — Detalhamento das Armaduras
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O detalhamento da armadura da escada esta no anexo IV do projeto.

4.5.5 - Viga da Escada

A escada calculada apoia-se sobre uma viga que descarrega os esfor¢os
no solo e outra viga que descarrega sobre a laje do pavimento superior. Esta viga,
além de receber as cargas dos patamares, recebe também as cargas de peso
proprio. A viga tem secdo 15cm x 60cm e comprimento de 1,27m. Com isso pode-

se fazer o esquema de célculo e o seu correto dimensionamento.

4.55.1 — Cargas atuantes naviga

Peso Proprio ->bxhxy =0,15x0,60x25=2,25kN /m

Reacao do lance inclinado— R =20,9KN /m

inclinado
A Carga Total que atua sobre a viga precisa ser multiplicada por 1 m e dividida
pelo seu comprimento para ser proporcionalmente distribuida; assim, temos:

(2,25+20,9)x1
%
127

=18,23kN /m

Majorando-se a carga total temos —18,23x1,4 = 2552kN /m
Aplicando este valor no programa FTOOL temos o esquema de calculo dado na

Figura 4.27 e os diagramas de momento fletor e esforgo cortante mostrado nas
Figuras 4.28 e 4.29.

25.52 kN/m

iy
= %

=~ 1.27 m =

Figura 4.27 — Esquema da Viga da Escada

67



(@)l

kN
16.2 kN

16.2

Figura 4.28 — Diagrama de Momento Fletor da Viga da Escada

16.2 kN £
162 kN i

Figura 4.29 — Diagrama de Esfor¢o Cortante da Viga da Escada

De posse destas reacbes, pode-se fazer o dimensionamento das
armaduras da viga e este foi feito de acordo com o item 4.2.4 deste volume e 0s
seus resultados estdo expressos na planilha de calculo das armaduras de vigas
nos anexos Vil e VIl .

Os dados obtidos foram:

Armadura longitudinal: 2 ¢ 12,5

Armadura transversal: 3 estribos ¢ 6,3 por metro de viga
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CAPITULO V — CONCLUSAO

Pode-se concluir, com a realizacdo deste projeto, que 0s conhecimentos
obtidos em sala de aula sao suficientes para que o graduando consiga atuar no
mercado de trabalho, com as certezas de que cada problema sera encarado como
um novo obstaculo a ser ultrapassado e que este projeto foi provavelmente o
ultimo trabalho académico e o primeiro trabalho profissional.

Amparado pelas Normas Brasileiras, pela ética e acima de tudo pelo bom
senso, 0 engenheiro conseguira representar seu papel perante a sociedade, de
forma satisfatoria e eficaz, obtendo éxito em sua vida.

Os dimensionamentos realizados manualmente sdo bastante trabalhosos e
existem programas no mercado que minoram o trabalho e facilitam a vida dos
engenheiros. Deve-se ressaltar sempre que 0s programas nao realizam célculos
estruturais sozinhos, necessitando de um profissional capacitado para fazer o
adequado dimensionamento e a correta interpretacdo dos dados gerados como

resposta pelo programa.
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ANEXOS

71



Anexo | — Tabelas com os Momentos Corrigidos de Todas as Secdes
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Térreo

o

Secédo A-A
SECAO A-A
L1 |[M(cor.| L2
M (+) 6,67 7,29
M (-) 14,89| 16,10 17,30
M (+) corr. 6,07 7,89
Secao B-B
SECAO B-B
L1 |[M()cor. | L2
M (+) 7,07 7,07
M (-) 18,85| 17,52 |16,19
M (+) corr. 7,74 6,41
Sec¢éo C-C
SECAO C-C
L1 | M()cor.| L2 | M()cor. | L3
M (+) 4,43 5,40 8,51
M (-) 787 934 [10,80| 17,61 |22,01
M (+) corr. | 3,70 3,93 10,71
Sec¢éo D-D
SECAO D-D
L1 |[M()cor. | L2
M (+) 7,20 6,87
M (-) 16,29| 16,02 |15,75
M (+) corr. 7,34 6,74
Secao E-E
SECAO E-E
L1 |[M(-)cor.| L2
M (+) 7,29 7,31
M (-) 17,30 17,33 17,36
M (+) corr. 7,28 7,33
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o Secao F-F

SECAO F-F
L1 | M()cor.| L2 [ M(-)cor.| L3 | M(-)cor.
M(+) 3,96 4,89
M (-) 11,86 |11,86| 12,70 [13,53| 13,53
M (+) corr. | 0,00 3,54 5,31
o Secao G-G
SECAO G-G
L1|{M(@E)cor.| L2 |M(-)cor.| L3 | M(-)cor.
M (+) 4,61 5,97
M (-) 13,28 |13,28| 14,30 [1531| 1531
M (+) corr. | 0,00 4,10 6,48
o Secao H-H
SECAO H-H
L1 | MO |2 MO 3 (MO 4 (MO 5 MO 5 MO 5
cor. cor. cor. cor. cor. cor.
M(+) [16,00 3,96 4,89 9,89 4,75 5,99 3,10
M(-) [28,44| 22,75 |11,86/12,70|13,53|17,82|22,10|17,68|13,16|14,26|15,36|12,29|5,51
M (+) corr. | 18,84 0,70 3,17 14,24 1,99 8,08 1,56
e Tipo
0 Secao A-A
SECAO A-A
L1 | MO |2 (MO 3 (MO |4
cor. cor. cor.
M) | 415 1,60 1,60 4,15
M() |936]| 7,49 |3,28|3,28| 3,28 | 7,49 | 9,36
M (+) corr.| 5,09 0,66 0,66 5,09
o Secéao B-B
SECAO B-B
L1 | MO |2 (MO 3 (MO |4
cor. cor. cor.
M(+) |4,78 2,39 2,39 4,78
M() |850] 6,80 | 4,77 |4,77 | 4,77 | 6,80 | 8,50
M (+) corr.| 5,63 1,54 1,54 5,63
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0 Secao C-C

SECAO C-C
L1 [MO T o MO 3 MOy
cor. cor. cor.
M(+) |558 0,47 0,47 5,58
M() |991] 793 |0,94/0,94|0,94| 793|991
M (+) corr.| 6,57 -0,52 -0,52 6,57
0 Secao D-D
SECAO D-D
cor.
M@EH) | 2,79
M() [7.80] 7,80
M (+) corr.| 2,79
o Secéao E-E
SECAO E-E
cor.
M(+) |044
MG 217 217
M (+) corr.| 0,44
Cobertura
0 Secao A-A
SECAO A-A
L1 | MO
cor.
M(+) |5,09 4,39
M(-) [13,64]| 13,00 |12,36
M (+) corr.| 5,41 4,07
o Secéao B-B
SECAO B-B
L1 MO | Lo
cor.
M(+) |6,86 6,86
M(-) [16,95]| 16,95 |16,95
M (+) corr.| 6,86 6,86
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0 Secao C-C

SECAO C-C
L1 [MO T o MO 3 MOy
cor. cor. cor.
M(+) |5,07 0,82 0,82 5,07
M() |901] 7,21 |1,65|1,65]|1,65| 7,21 | 9,01
M (+) corr.| 5,97 -0,08 -0,08 5,97
0 Secao D-D
SECAO D-D
L1 (MO o
cor.
M(+) |642 6,86
M(-) [15,06] 16,01 |16,95
M (+) corr.| 5,95 7,33
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Anexo Il — Tabelas com o Dimensionamento das Lajes.
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Anexo Ill — Tabelas com a Flecha das Lajes.
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Anexo IV — Detalhamentos das Armaduras Positivas e Negativas das Lajes
(Teérreo, Tipo e Cobertura);

Detalhamento da Viga — V9 (cobertura);

Detalhamento do Pilar — P16 (térreo);

Detalhamento da Sapata — S16;

Detalhamento da Escada.
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Anexo V — Calculo dos Esforgos das Vigas

(Térreo, Tipo e Cobertura)

84



e Térreo
o Vigal

0.48'm

11.24 kN/m  17.48 kN/m 23.21 kKN/m 20.37 kN/ml 7.8 kNJHE7 KN /m 18.51 kN/mil 1. 281 KNY/idN /m

CHLULTTTTLUT LS DU DUTRU DU DU DCUTTUU DU e U TUDTE LTI LTI T LT

% 514 m éé‘ =386 m % = 603 m $ 6.40 m # 541 m $ 556 m —= Q‘ST mL37

117 m

4

241 kN £
61.0 kN E
105.8 kN E
140.4 kN E
186.3 kN E
106.6 kN £
76.2 kN £
1.7 kN

S TR AN AN AN AN

1135221

65.7 6.1 546

B ] = 7
A== ~& —=2 S
: s 540 ~52.0 —48.3
o Viga?2

43.53 kN/m 4353 KN/m

CILLLULDLLLDLL LU LU LU L LU DDLU LD LU LU LD DL DL LD DL L LD

7.01 m

57.2 kN F ‘{'P
190.7 kN E
57.2 kN § 4$

37.6 37.6
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57.2

—-57.2

o Viga3

< 519 m

X
©
52.90 kN/m 34.58 kN/m 47.39 kN/m 34.26 kN/m 3%26 KN/m36.51 kKN/m

N o mmmmmmmmmn AN AR

% 449 m % 516 m # 6.99 m ¢ 596 m i 466 m 4;

60.2 kN E
160.4 kN E
263.6 kN E
317.4 kN E
484.5 kN E

46.6 kN §

s 198.2 179.2
61.3 A
S5 e AN ] = PN TN
1182 10586
. g 18] 144.2 1235
VAN ﬁ 405% Jﬁ 53.6@» o
- 1732
o Vigab
33.99 kN/m 33.99 kN/m 33.99 kN/m
L A R A A A A A A A A A M A A
N 11.65 m == ’4%7

= e
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532%
W44.5%
W449%
534%

AN AN R

o Vigab
ANRARRRRRARRARRRRAN AR RRRRA AR RRRAANAARRRRRANRRRRRRNA AR RRRRAANARRR
% 582 m ‘$ 582 m 14%7

105.9 kN F
A kN E
105.9 kN i

N 3531

o1
)

115.6 115.6

176.6

|
Lt
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o Viga7

40.78 kN/m 40.78 kN/m

R R NN AR RRARRAAAAAANANY
% 281 m & 2.82 m %7

88.8 kN F
4 kN £
89.1 kNi

W VAN M
. 148.3
o -89.1
o Viga8
42.90 KN/m 26.22 KN/m é \ 26.22 KN/m
A AR 2 MMM
== 580 m \é‘% 319 m l 263 m %’

287.0

94.1 kN £
.0 kN
77.5 kN i

103.3 1131
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132.5
94.1

’\ 487
o Viga9
42.90 KN/m 26.22 KN/m é \ 26.22 KN/m
A MMM AR 2N A A A
4; 579 m 4% 319 m 1 263 m %’

286.7

93.9 kN E
.7 kN E
77.5 kN i

Y R
o 486
s w4
o Vigal0
INNNRARRRRRRANARARRRRAAANRARRRRRAANRRARRRRRRRRA NN ARRRRARRRAA NN AARRRRR
éé 578 m :é 582 m @7

301.0

89.3 kN E
.0 kN E
91.3 kN i
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174.6

S~ &

o Vigall |
IANARRRRNARRARRRAA AR RRRAARARRRA AN AR RRRRRRA AR AR RRRRAN AR RRRRRAARARRR
578 m \é.é 582 m 24%7

265.71

79.0 kN E
kN E
80.0 kN i

S~ &
o Vigal2
ANARRRRANARRRAANARRRRAARARRRA N AR RRNAANARRRAARARRRRRRRRRRA AN A AR RR AR
4 — 11.58 m — 3%7
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T
Bt o
. msmyl

\J—/
— — 8.3 —
2 247
- 488
32.9 4o
—49.5 -
e Tipo
o Vigall

=
< -
OO

1773 KN/m 17.75 kN/m <f 773 kN/m 22.72 kN/m

ilullHLUHHHHHHHHHllllMMlUMMMUUMMMM

Fw.zw miwam%«mmé‘/ 540 m =

o )
448%

o4 2226
©

44.2
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81.8 77.9

o Vigal?2
e T T
$ 540 m fAi 5.56 m i%

310 kN E
5&5.5%
AN
[@N]
86.0 kN §

o Viga2
% .20 kN/m 24.20 KN/m 24.20 WE%
uuiuuuumuuuumumumuuuumummmmiuu
0.61 m+ 613 m OM ml
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162.5 kN £
162.5 kN i

o 64.3
‘74.2 884736
L& |
—/385.4 —74.2
o Viga3
32.73 KN/m
L A A A A B M A

£

6.06 m

99.2 kN E /,‘\'P
99.2 kN i

o Vigab
NANRRRRRRRRRANARARRRRRRAA AR AR RRRRRANA AN R RRRRRRAA AR AR RRRRRARA AN RARAR
é‘é 456 m @7
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66.2 kN E
66.2 kN i

o Viga7
IANRARRRRNARRARRRRAN AR RRRRA A AR RRRAANAARRRRRANRARRRRNA AR RRRRAANARRR
é% 368 m é% 368 m %%

131.7

39.5 kN E
7 kN E
39.5 kN i

485
273 273
59
39.
~39.5
659
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o Viga8

944 kN

52 kNZ#.32 kNZZO!;;kEL/m 31.26 KN/m 20.13 KN/m 31.26 kN/m 24. g kN /24,32 KN/m
tJ/llllllll llllllllllllllllllllllllllllllllllllllll&llllllllll

I

4.49 m 7.09 m 596 m

144.2 kN E #‘&

© 166.2 kN \

N IE /

© 324.6 kN |

| ;;£>N S )P{>

W \
>
o]

3

228.8 kN F ﬁ‘é
248.0 kN E
44.2 kN i

NN

~ P A S i (S 17

224.4230.3

82.5 68.5 92.1 H@E.Z

o Vigal6
18.90 kN/m g \ 18.90 KN/m
ILLLVDIVLLRLLELL LT LS b L LLLVLLLELLT T LLLEL LT LILL LT LTI L LT
236 m 1 3.46 m %

1541 kKNm

120.8 kN g
.
55.4 kN £
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1541

78.4 81.1
120.8
/6.2
10.0
ﬂ 2
—55.4
o Vigal7
< <
N N
24.52 kKN/m @ 452 K % 24.52 kN/m

llllUUUUHHHHUUHHUlillUUllUUHllllllllllluulllll
=23 m % 0.50 m 1‘ 296 m %

286.7 kNm

210.4 kN g
L
97.7 kN F

286.7

J w /\
141.6

181.7

210.4

152.6
86.4 741

—97.7
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o Vigal8 1

11.24 kKN/m § \ 11.24 KN/m § \ 11.24 KN/m
L M MR AR AN
= 1.26m == 1.60 m =< 1.46 m %

#
g/‘wzos kNm Z@F

120.5

95.5

115.7

o Vigal8 2
é ‘ 11.24 kN/m
llllliiliiiiilllllilllillllllilliiliilillllllllllllllllllllilliillll
$ 1.50 m é%

170.9 kN E
8.4 kN §

3.2
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8.4

—-8.4

e Cobertura
o Vigall

84.2 kN
5 kN

‘1809 KN/m 18.09 kN/m °O 809 kN/m 18.36 kN/m

illlllllllllllllllllllllllléllllllllllllllllllllllllllllllllllllllll

Fw.zw m#az@m \1—1.13m/ — 540 m =

174.0 kN E
120.2 kN E
40.8 kN i

474
\J//’\
L 10.9 L
453
67.9 83
’\
\%4&> ~4038
618
By
—106.1
o Vigal?2
§
18.36 KN/m 22.37 kw 22.37 kKN/m

1m11i11uuuuuummmmuuumuuuuummmm

= 5.40 m =113 m = 4.43mJ7
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28.9 kN E
219.5 kN E
59.3 kN i

N

[
L 28 L M

78.5

149.5

1240
28.9 39.8
I —

| — 2
o -702 —58.

o Viga2
g 02 kN/m 23.02 KN/m 23.02 ké
uufuuuummmumumuMuuuumummuuim

$
|

0.67 m 1 613 m 061 m

130.3 kN £
130.5 kN §

32.2 32.2

76.0
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o Viga3

30.80 kN/m 30.80 kN/m

N mmmm
£ 4

368 m ‘ 368 m

42.5 kN E
141.7 kN E
42.5 kN i

293 293
708
45
_425
~708
o Viga4d

< < <

ﬁ’ LO (_O

OO

93 kNﬁﬁZBkN&Q 23 kN/m 35.89 kN/m 26.80 kN/m 3589kNﬂn33“@kNﬁﬁ50kNﬂm

v UL e imumuuuuumuuummumw1uum

w.2d€%§ 3.36 wwe>L244447£319 ww44444§3§§444447‘209 WW444444§3§;44475i96rﬂ 4444;§E§4*A467rﬂ 44§§%>

340.2 kN £
373.4 kN F
kN £

203.5 kN £
480.4 kN E
65.8 kN i

190.7
131.3 112.3 125.3
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363.2371.2

104.8

’U\‘Li ‘99.8 91.3 o8 82.6
: I —
A A \
<= —818— —987F— —109T M
17458
_oT# :4.9

19.02 kN/m 19.02 kN/m

e
% 5.82 m % 9.82 m Z%

41.5 kN F
138.4 kN E
41.5 kN §

o 45.3 o 453
41.5 -
o # —41
o Viga9
38.57 KN/m 38.57 kKN/m
CULLULTLULLLLLULDLU DDLU DDLU DL LLLLLLDLL DDLU L LU DL LLL LU LLLL L
$ 5.82 m % 582 m :/T ’

84.2 kN F
.6 kN E
84.2 kN i

280.6
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163.5

84.2 .
- A
= % —84.2 /
0 Vigal0_ 1
2518 kN/m g \ 2518 KN/m
PILLLTVILLTVLLL DL LLLVLLELLLTLL LT TV LLLLE T LLLE LT UL LT TV I LL
~———126m | 3.06 m $
Y
%jﬁﬂﬂ KNm Z%ﬁ
911
i’ p—
219
414
— 739
| &

—45.7
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o VigalO 2

2518 kN/m %\
LA A A A A A A B A A MMM AR
%% 150 m %

18.9 kN §
149.2 kN E

7.1

18.9

-18.9
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Anexo VI — Calculo das Armaduras Longitudinais das Vigas

(Térreo, Tipo e Cobertura).

104



Anexo VIl — Calculo das Armaduras Transversais das Vigas

(Térreo, Tipo e Cobertura).
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Anexo VIII — Calculo das Flechas Vigas

(Térreo, Tipo e Cobertura).
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Anexo IX — Tabela com o Calculo dos Pilares Intermediarios

(Térreo, Tipo e Cobertura).
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Anexo X — Ensaio de Penetracao (SPT)
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Anexo X| — Determinacdo das Cargas das Lajes para Esquema de Calculo das

Vigas
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Anexo Xll — Carregamento Quase Permanente para o Calculo das Flechas nas

Lajes

128



e Térreo
o Vigal

8.03 kN/m  11.25 kN/m 11.50 kKN/m 14.21 KN/l 143, N/Tr%45 KN/m 11.78 kN/m 8.03 kN/m

lllllllllllllllllllllllllllllllllllllllll&llllllllllllllllllllllll

44.6

2.2
19.3 22.7 22.3

/$\w/4\ i /T\\
;%\%?/é 2l w2 oz T oz 2] B4z %%
o o r~ o i = = o o
O 'l M M ) ™~ D (@)
— ~ fe) 00 el © ~

o Viga?2
23.36 KN/m 23.36 kN/m

R mmmmmmmmmmmm

30.7 kN E
N
102.3 kN [N
—p—0
R
kN
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o Viga3
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llllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllllt LTI
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109.0 104.5
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37.4
A\W
10.6 % % %
=z 31.5 z z = u/z e =z
< < < = = - ~49% =
o o > 61.7 s 6097, -
< 0 ) 0 o ©
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X = ol
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o Viga7

23.28 kKN/m 23.28 KN/m

L L mmmmmmmmmmmmmmm N

98.4

\

N
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.
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|
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o Vigal0
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o Viga3
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o Vigal8 1
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o Vigal?2
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o VigalO 1
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Anexo XlIl — Tabela de Dimensionamento da Escada
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Anexo XIV — Sec¢bes para Dimensionamento das Lajes
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