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RESUMO

Este trabalho aborda a projecéo estrutural em concreto armado e fundacéo
de uma edificacdo residencial multifamiliar composta de duas torres constituidas
de 10 pavimentos cada, sob empregabilidade construtiva de lajes nervuradas
enrijecidas com vigas-faixa e capitéis nos diversos pavimentos. Sendo
apresentado integralmente os roteiros e etapas de projeto, desde a concepcao dos
elementos estruturais e previsdo de carregamentos, andlise global e localizada do
sistema estrutural inserido, dimensionamentos da superestrutura e elementos de
fundacdo profunda, detalhamentos e findando na confeccdo e emissao de
pranchas técnicas, baseando-se em literaturas consolidadas sobre os assuntos e
em concordancia com as normativas vigentes em ambito nacional. Neste trabalho,
0s objetivos propostos foram alcancados, analisando 0s mesmos como um ponto

positivo a partir da construcao por meio do sistema estrutural estudado.

Palavras chave: Concreto armado; Lajes nervuradas; Fundacao profunda;

estacas raiz.



ABSTRACT

This paper addresses the structural design in reinforced concrete and
foundation of a multifamily residential building composed of two towers consisting
of 10 floors each, under constructive employability of ribbed slabs stiffened with
band beams and capitals on the various floors. Being presented fully the scripts
and project stages, since the conception of structural elements and prediction of
shipments, global and localized analysis of the structural system inserted,
dimensioning of the superstructure and deep foundation elements, detailing and
conclusion in the making and issuing of technical boards, based on consolidated
literature on the subjects and in accordance with national standards. In this project,
the proposed objectives were successfully achieved, analyzing them as a positive

aspect from the construction through the studied structural system.

Keywords: Reinforced concrete; Ribbed slabs; Deep Foundation; Piles

source.
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1 INTRODUCAO

Ao decorrer da evolugdo humana como sociedade, novas tecnologias sé&o
desenvolvidas e vigoradas nacional e internacionalmente, nesse contexto, a
construcdo civil possui um papel fundamental nesse desenvolvimento. Novos
métodos executivos surgem com o intuito de gerar economias de insumos no
canteiro de obras, assim como o ganho de produtividade por parte da méo-de-
obra, objetivando a entrega de empreendimentos antes do prazo previsto e, em
razado disso, acarretando mais lucro para a empresa. Diante desse cenario, a
realizacdo de projetos estruturais, compreendendo a superestrutura e fundacéo,
também detém um papel fundamental nesse progresso, possibilitando
consideraveis ganhos de economia em virtude da utilizacdo de ferramentas
computacionais aliadas a metodologias modernas, que além de concederem maior
precisao aos projetos, conferem seguranca e eficiéncia a estrutura.

Torna-se oportuno enfatizar que nos dias atuais é quase impossivel a
elaboracao de projetos estruturais de edificacdes de grande porte, principalmente
verticais, sem o auxilio de ferramentas computacionais, as quais possibilitam ao
projetista elevados ganhos de produtividade, além de motiva-lo a realizacdo de
analises mais profundas e complexas, se aproximando cada vez mais da
realidade, levando em consideracao nos projetos variaveis preponderantes como
acOes dinamicas de vento, bem como a estabilidade global da edificacdo
(KIMURA, 2017).

Em face a crescente demanda por compatibilizacdes entre projetos, sejam
eles residenciais ou comerciais, inimeras exigéncias arquitetbnicas sao
constantemente impostas aos projetos estruturais, um exemplo disso € a
realizacdo de concepcfes estruturais adeptas de grandes vaos, bem como um
namero reduzido de pilares, visando a construgdo de ambientes mais fluidos e
atrativos. Tais exigéncias, aliadas ao propoésito da realizacéo de projetos seguros,
eficientes, mas também econdmicos, acabam inviabilizando a utilizacdo de pecas
estruturais largamente utilizados desde os primérdios, como pavimentos em lajes
macicas.

Segundo Araujo (2014), a decisédo pela utilizacdo desse tipo de laje em
grandes vaos, acima de seis metros por exemplo, culminaria em uma solugéo

antieconbmica, em virtude da elevada espessura que os dimensionamentos
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exigiriam para a laje, chegando ao ponto de a maior parcela de seu carregamento
ser constituida pelo seu peso proprio. Nesse contexto, a utilizacdo de pavimentos
em lajes nervuradas moldadas in loco, enrijecidas com a introducao de vigas-faixa
de concreto armado, torna-se uma solucdo inteligente para estas situacoes,
promovendo na maioria dos casos o atendimento a tais imposi¢cdes arquitetdnicas
e econdmicas.

Diante dos beneficios oferecidos pelo modelo estrutural, a proposta desse
trabalho converge a elaboracdo de um projeto estrutural em concreto armado e
fundacédo, aderindo uma concepcéo por lajes nervuradas em conjunto com vigas-
faixa, apresentando ao transcorrer do trabalho as vantagens e beneficios da
utilizacdo dessa tipologia de laje em edificios verticais, no que se refere a
eficiéncia estrutural dos elementos, atendimento a possiveis exigéncias advindas
da arquitetura, além da economia de materiais como concreto, aco e férmas.

E oportuno mencionar que o projeto estrutural, um dos frutos desse
trabalho, seré elaborado tendo como base um projeto arquitetdnico de um edificio
em duas torres de uso residencial multifamiliar, composto por dez pavimentos e
subsolo, cuja posse € do Engenheiro Elienio D. Poubel.

Quanto ao projeto de fundacéo, a segunda proposta projetual do trabalho,
adotaremos para tal o uso de fundacdes profundas (indiretas), tendo em vista o
porte da edificacdo a ser projetada, onde o numero de pavimentos pode
inviabilizar a utilizagdo de fundacdes diretas. Assim sendo, selecionou-se a
tipologia em estaca raiz como possivel solucdo, onde suas vantagens e
caracteristicas serdo descritas no transcorrer do trabalho.

O motivo pela selecdo dessa tipologia para o projeto, dentre varias outras
opcoes, apobia-se nas metodologias executivas largamente utilizadas na regido por
projetistas do ramo, funcdo de fatores como equipamentos disponiveis ndo tao
distantes do canteiro de obras (o0 que confere economia em fungéo da logistica),
versatilidade dos equipamentos em centros urbanos, assim como no canteiro de
obras, 0 que aumenta a produtividade na etapa de fundacdes. Ressalta-se
também, quanto as caracteristicas geoldgicas-geotécnicas, a boa eficiéncia das
estacas raiz face a varios perfis estratigraficos de solos.

No que se refere a localizagdo selecionada para implantacdo do edificio, o
respectivo projeto arquitetdnico foi planejado para um terreno localizado no bairro

Cidade Nova, zona residencial de média densidade (ZRMD) da cidade de
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Itaperuna, Mesorregido do Noroeste Fluminense. Tal cidade, que de acordo com
dados do IBGE (2020) apresenta uma consideravel ascensdo populacional nas
Ultimas décadas, tendo uma populagédo estimada em 103.800 pessoas, dispondo
de um aumento em 17% no IDHM (indice de desenvolvimento humano municipal),
em um intervalo dos anos 2000 a 2020, portando uma densidade demografica na
faixa de 86,71 habitantes/km?2.

Em virtude do atual desenvolvimento local, a tendéncia € para a
continuidade de uma crescente demanda por constru¢des de edificios verticais na
regido. Nesse pressuposto, a utilizacdo de métodos e sistemas construtivos
modernos e eficientes, que geram encurtamento no cronograma de obras e
economia de insumos (concreto, aco férmas), acarretando lucro para o
empreendimento, torna-se crucial para uma empresa do ramo.

A Figura 01 mostra a vista aérea do lote selecionado, compreendendo uma
porcdo de terra com metragem igual a 1.530,00 m2, além de possuir testada de
51,00 metros.

Figura 01 - Lote selecionado para implantacdo dos projetos.

s % ya | T

Fonte: Google Street View (2021).

Uma vez apresentada as propostas projetuais deste trabalho, bem como o
lote selecionado para implantagcéo, situaremos os leitores denotando adiante as
principais caracteristicas e peculiaridades do projeto arquitetbnico, que
compreende uma area total construida igual a 9.713,52 m2.

A principio, pode-se mostrar por meio da Figura 02 a projecao

tridimensional (renderizacdo) elaborada pelo projeto arquitetdnico.
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Figura 02 - Modelo tridimensional do edificio a ser projetado estruturalmente.

Fonte: Elienio D. Poubel (2018).

Adentrando nas caracteristicas de cada pavimento concebidos
arquitetonicamente, iniciaremos apresentando o0s pavimentos destinados a
garagens e outros usos, sendo estes o pavimento térreo, subsolo e o segundo
pavimento, onde ambos possuem 48,00 metros de largura por 24,85 de
profundidade, aproveitando por completo e legalmente o espaco ofertado pelo
terreno.

O pavimento térreo compreende uma metragem de 1.146,55 m?, sendo
constituido por 17 vagas de garagem, saldo de festas, banheiros de servico além
do acesso ao reservatério inferior (cisterna). Tais contornos do pavimento séo

mostrados pela Figura 03.

Figura 03 - Planta baixa do pavimento térreo.

Fonte: Elienio D. Poubel (2018).
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O desnivel do terreno em relacdo a rua possibilitou que o projeto

arquitetbnico contemplasse um subsolo de 485,10 m?, com desnivel igual a -

2,55m, onde projetou-se mais 15 vagas de garagem. Observa-se tais

caracteristica do nivel subsolo pela Figura 04.

Figura 04 - Planta baixa referente ao subsolo.
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Fonte: Elienio D. Poubel (2018).

O segundo pavimento, mostrado pela Figura 05, também foi concebido
como garagem, destinado a mais 32 vagas. O respectivo pavimento possui 985,14

m2.

Figura 05 - Planta baixa relativa ao 2° pavimento.
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Acerca dos niveis destinados exclusivamente ao uso residencial, estes
compreendem niveis do terceiro ao décimo pavimento, onde em cada andar foram
projetados um numero de 4 apartamentos/bloco (torre), sendo cada bloco
projetado com 18,35 metros de largura e 26,85 metros de profundidade.

O terceiro pavimento compreende uma area de 841,24 mz2, onde suas
feicbes e contornos projetados arquitetonicamente sdo vistos através da Figura
06.

Figura 06 - Planta baixa relativa ao 3°pavimento.
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Fonte: Elienio D. Poubel (2018).

A Figura 07 mostra o pavimento-tipo do projeto arquiteténico, espelhado até
o décimo andar, também composto por quatro apartamentos/bloco, culminando
um total de 5.888,68 m2. Quanto a cobertura projetada, vista na Figura 08, por ela
tém-se acesso aos barriletes do reservatorio superior, além da casa de bombas de

incéndio.
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Figura 07 - Planta baixa tipo — 4° ao 10° pavimento.

Fonte: Elienio D. Poubel (2018).

Figura 08 - Planta baixa da cobertura.
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Fonte: Elienio D. Poubel (2018).
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E plausivel descrevermos as caracteristicas verticais do edificio,
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vistas

pelos Cortes da Figura 09, onde projetou-se um pé direito padréo igual a 3 metros

nos niveis de garagem e residenciais, que somando-se ao atico, culmina em uma

altura total da edificacao igual a 37,35 metros.
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Figura 09 - Cortes B-B e C-C do arquitetdnico.
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Fonte: Elienio D. Poubel (2018).

Por desfecho, daremos enfoque ao corte de forma aproximada referente ao nivel
do subsolo, onde observa-se, na Figura 10, o desnivel de 2,55 metros, sendo necessario
a realizacdo de um projeto de contencdo ao longo da periferia onde planejou-se tais

cortes de terra.

Figura 10 - Aproximagao dos cortes B-B e C-C.
(a) (b)
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destacando desnivel de wuma das
garagens; (b) Aproximagdo do Corte C-C

destacando a mesma caracteristica.

Fonte: Elienio D. Poubel (2018).
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1.1 Fundamentos do projeto estrutural em concreto armado

Esta secao trata sobre as principais caracteristicas e particularidades dos
projetos estruturais em concreto armado, bem como a conceituagdo de
mecanismos e elementos pertencentes ao mesmo, cujos embasamentos sao
fundamentados em normas técnicas que norteiam o assunto, tais como a ABNT
NBR 6118 (2014), assim como em bibliografias técnicas condizentes com o tema

proposto.
1.1.1 Etapas de um projeto estrutural em concreto armado

A elaboracdo de um projeto estrutural, proposta desse trabalho, é uma
tarefa diferenciada e envolve etapas especificas, onde conhecimentos tedricos,
mas também praticos, sdo fundamentais no processo. Em uma visao geral sobre
essa classe de projetos, sdo apresentadas aqui as principais etapas do processo,
as quais deverdo ser executadas minuciosamente para 0 atendimento aos
requisitos de seguranca, qualidade, eficiéncia estrutural e economia. E mostrado

abaixo, na Figura 11, um breve roteiro sequencial desta natureza de projeto.

Figura 11 - Etapas de um projeto estrutural concebido em concreto armado.

Fonte: Guia da Engenharia (2018).
1.1.1.1 Concepcéo estrutural
Conforme Kimura (2017), o ponto de partida se da pela realizacdo de uma

concepgao estrutural, cujos objetivos principais séo identificar e interpretar

corretamente 0s principais aspectos e desafios existentes no projeto arquitetdnico.



Procedendo para a definicdo do sistema construtivo e os dados relacionados a
esse material escolhido para a realizacdo do projeto, bem como a idealizacédo da
solugdo mais adequada e eficiente no momento de definicdo do modelo estrutural,
como a escolha do tipo de laje a empregar aos pavimentos, pré-dimensionamento
inicial da secdo de vigas, pilares, assim como as acfes que incidirdo sobre a
estrutura.

Aqui, manifesta-se a principal arma de um projetista de estruturas, a
sensibilidade estrutural.

“Esta intuicdo é, para mim, uma maneira de sentir a estrutura,
como as cargas caminham, como a estrutura se deforma, quais
s80 seus pontos criticos, e isso hdo de uma forma mediada pela
linguagem ou pela matematica, e sim com outras partes de nosso
cérebro.” (KIMURA, 2017, p. 1)

1.1.1.2 Andlise estrutural

Outro passo importante no transcorrer do ciclo dos projetos estruturais,
sucedente a concepcao, diz respeito a andlise estrutural do modelo inserido, onde
sdo calculados os efeitos das acdes externas sobre a estrutura. Em outras
palavras, consiste em determinar os deslocamentos horizontais e verticais, assim
como os esforcos solicitantes por intermédio de um modelo no qual simulard a
estrutura real (KIMURA, 2017).

1.1.1.3 Dimensionamento e detalhamento

Nesta fase, dispondo da analise e validagdo do modelo estrutural concebido
na etapa primaria de projeto, ou seja, tendo a comprovacdo de que oS
deslocamentos horizontais relacionados a estabilidade global do edificio, tal como
as deformacdes verticais provenientes da andlise linear, apresentam valores
inferiores aos limites normativos, procede-se ao dimensionamento e detalhamento
das pecas estruturais, de acordo com as solicitacdes calculadas na etapa
antecedente. Nessa etapa de projeto busca-se pelo atendimento as

recomendacfes de normas técnicas especificas ao assunto, quanto as
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metodologias de dimensionamento e disposicdo das armaduras nas pecas

estruturais.

1.1.1.4 Emisséo de plantas técnicas

O produto final de um projeto estrutural € composto basicamente por
desenhos técnicos, fruto dos dimensionamentos dos diversos elementos
constituintes do sistema estrutural. Nessa etapa final sdao emitidas pranchas
contendo detalhamentos pertinentes, parametros mecanicos relacionados aos
materiais empregados, especificacbes de como executar a estrutura na obra e

demais informagdes relevantes ao projeto (KIMURA, 2017).

1.1.2 Concreto e aco para fins estruturais

Sao abordados principios pertinentes ao entendimento do mecanismo por

trds dos projetos estruturais em concreto armado.

1.1.2.1 Concreto simples como material estrutural

No que concerne ao sistema construtivo definido para elaboracdo do
projeto, isto €, os materiais que irdo compor as diversas pecas do sistema
estrutural, optou-se pela utilizagdo do concreto armado, produto da associacéo
entre 0 concreto simples e o0 aco. O concreto simples, um dos protagonistas do
sistema construtivo optado, de acordo com Araujo (2014), é obtido por meio de
uma mistura intima e convenientemente proporcionada de cimento, agregado
miudo (areia), agregado graudo (britas) e agua, podendo também conter adi¢cdes

e/ou aditivos em sua mistura.

1.1.2.1.1 Mecanismos resistentes

No que se refere aos mecanismos resistentes do concreto, sua capacidade
de carga a compressao em seu estado endurecido é a principal delas, sendo uma
das principais vantagens de seu uso, podendo ser obtida através do ensaio de

compressdo centrada onde sdo ensaiados corpos-de-prova cilindricos, cujas
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prescricbes da geometria destes, assim como as etapas do ensaio, S&o
encontradas na ABNT NBR 5739 (2018).

Tal ensaio também permite a obtencdo de outras propriedades mecéanicas
substanciais do concreto, como exemplo o modulo de elasticidade longitudinal e o
coeficiente de Poisson (CARVALHO; FIGUEIREDO FIILHO, 2019).

1.1.2.2 Concreto armado

Em contrapartida, o concreto simples possui uma baixa capacidade de
carga a tracdo, aproximadamente 1/10 de sua resisténcia a compressao, nesse
contexto, segundo Leonhardt & Monnig (1978), torna-se primordial a associagao
entre o concreto e um material cuja capacidade resistente a tracdo seja suficiente
para equilibrar tais esforcos em um elemento estrutural, promovendo-se assim a
estabilidade do elemento, além de combater fissuracdes excessivas. Nesse
sentido, uma forma eficaz de fortificar as pecas estruturais de concreto, consiste
na adicdo de barras de aco ao longo da secdo dos mesmos, formando-se assim
um material composto capaz de suportar grandes carregamentos, devido a
solidarizacéo entre tais componentes.

Para que ocorra a solidarizacdo nos elementos de concreto armado
(concreto simples + aco), submetidos aos esfor¢os internos, faz-se necessario a
acdo de um mecanismo de transferéncia de carga entre tais materiais,

denominado aderéncia.

“‘Dessa maneira, os dois materiais, concreto e aco, deverdo
trabalhar solidariamente, o que é possivel devido as forcas de
aderéncia entre a superficie do ago e concreto, pois as barras de
aco tracionadas sO funcionam quando, pela deformacdo do
concreto que as envolve, comecam a ser alongadas, o que
caracteriza as armaduras passivas. E a aderéncia que faz com que
o concreto armado se comporte como material estrutural.”
(CARVALHO; FIGUEIREDO FILHO, 2019, p. 20)
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1.1.2.2.1 Vantagens e desvantagens

Assim como outros materiais estruturais empregados na construcéao civil,
tais como o a¢o, madeira, o concreto armado também possui suas vantagens e
desvantagens no ramo, aos quais podemos destacar logo abaixo, segundo Aradjo
(2014).

a) Vantagens:

e Possui boa trabalhabilidade, dessa forma oferece facilidade no ato de
moldagem dos elementos estruturais em diversos formatos;

e Promove economia, se comparado a estruturas de aco;

e Boa resisténcia ao fogo;

¢ Resistente a agentes atmosféricos e desgastes mecanicos;

e Possibilita a formacdo de estruturas monoliticas, com alta
hiperestaticidade, isto é, estruturas mais rigidas e menos deslocaveis,

em funcdo da aderéncia do concreto endurecido com as barras de aco.

b) Desvantagens:

e Elevado peso préprio, cerca de 25 KN/ms3, tornando as estruturas mais
carregadas e com maiores dimensdes;

e Menor protecdo térmica;

e Promove dificuldades em servigos como reformas e demoli¢des;

¢ Necessitam de sistemas de formas e escoramentos, o que promove

gastos adicionais a obra.
1.1.2.3 Aco destinado as armaduras passivas
No que diz respeito ao ago utilizado como armaduras passivas em projetos

de concreto armado, estes, segundo Fusco (2013), sdo designados pelo prefixo

CA, que corresponde ao seu emprego no concreto armado.
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A ABNT NBR 7480 (2007), norma vigente que exp0e as prescricdes e
caracteristicas das barras destinadas a armaduras passivas, apresenta em sua
Tabela B.1, os didmetros nominais em milimetros fabricados para estes
elementos, séo eles: 6,3 - 8,0 - 10,0 -12,5- 16,0 - 20,0 -22,0-250-32,0 e
40,0.

As barras de aco também se diferenciam pela sua capacidade resistente,
onde, segundo ABNT NBR 7480 (2007), podem ser classificadas em trés
categorias distintas, sendo estas: CA-25, CA-50 e CA-60 (apenas para fios).
Sendo o numeral acompanhante do prefixo CA, a resisténcia caracteristica a
tracdo das barras (fyk), obtida no limite de escoamento do material, cujo valor é
expresso em KN/cmz,

Com posse do entendimento de que a solidarizacdo estrutural entre
concreto e 0 acgo, se da através dos mecanismos de aderéncia superficial entre
tais materiais, destaca-se veementemente a importadncia das caracteristicas
superficiais das barras de aco, onde a presenca de nervuras superficiais ao longo
do comprimento da barra é fundamental para o sucesso desse fendmeno
(FUSCO, 2013). Abaixo, através da Figura 12, pode-se observar a conformacédo

superficial ideal para uma barra destinada a armadura passiva.

Figura 12 - caracteristicas geométricas das barras de alta aderéncia.
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Fonte: Fusco (2013).

1.1.3 Pecas estruturais de concreto armado

Antes de pensarmos em um modelo estrutural condizente com as
caracteristicas propostas pela arquitetura, torna-se imprescindivel a compreenséao

sobre os elementos estruturais constituintes de um sistema estrutural, sejam eles
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colaboradores ao contraventamento do edificio, ou elementos complementares.

Os elementos estruturais s8o as partes resistentes das edificacoes,
segundo Carvalho & Figueiredo Filho (2019), possuem o papel de receber os
carregamentos externos provenientes da utilizagdo, cargas dinamicas de ventos,
assim como seu peso proprio, distribuindo-os até a infraestrutura que dissipara
tais forcas através de macicos terrosos e/ou rochosos. O esquematico, mostrado

abaixo na Figura 13, demonstra de forma pratica o discorrido neste paragrafo.

Figura 13 - A¢Bes atuantes em um sistema estrutural.
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hearizontal
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ou concenirada, pempendicular
0 eixo

Pilar: carga concentrada na
extremidade, paralela & eixa

' '
c
Fundagio: recebe canga
concenirada ou dstribuida em
' finha & descarmega no solo
cana ditribuida

Fonte: Melo (2013) apud Engel (2001).

No que se refere ao arranjo constituinte da superestrutura dos edificios, isto
€, 0 conjunto de elementos resistentes localizados acima do nivel de solo, estes,
conforme Fusco (1976), podem ser classificados segundo sua funcéo estatica no

sistema estrutural.

1.1.3.1 Elementos estruturais terciarios

Correspondem as lajes da edificacdo, elementos de placa, cuja finalidade é
resistir a aplicacéo direta das cargas de utilizacdo distribuidas pela superficie do
elemento (FUSCO, 1976). Trataremos neste trabalho a respeito somente das lajes

nervuradas moldadas in loco, que constituirdo 0s pavimentos do projeto proposto.



1.1.3.1.1 Lajes nervuradas moldadas in loco

As lajes nervuradas, segundo a ABNT NBR 6118 (2014), séo lajes
moldadas in loco, em uma ou duas dire¢des, cuja responsabilidade é resistir as
acOes externas provenientes da utilizacdo, tais como o trafego de usuarios e
veiculos, mobilias, paredes internas, revestimentos e demais cargas que podem
existir nos edificios.

Como o préprio nome destaca, ndo € um modelo de laje com superficie
inferior lisa, mas formada por nervuras em sua zona sujeita a esfor¢os de tracéo,
entre as quais podem ser introduzidos materiais inertes (enchimentos),
dispensando-se assim elevados volumes de concreto abaixo da linha neutra
(ABNT NBR 6118, 2014, item 14.7.7).

“é interessante adotar um sistema estrutural capaz de proporcionar
comportamento semelhante ao das placas (lajes macicas), mas
gue permita explorar a eficiéncia das vigas na flexdo, ou seja, que
apresente grande inércia e peso préprio consideravelmente baixo.
Esses requisitos normalmente s&o atendidos pelas lajes
nervuradas de concreto armado.” (CARVALHO; FIGUEIREDO
FILHO, 2019, p. 247)

As principais vantagens e ganhos obtidos com o emprego de lajes
nervuradas, de acordo com IBRACON (2018), direciona-se a uma significativa
economia de concreto e, em consequéncia disso, pavimentos com peso proprio
reduzido em comparacdo a outros tipos de lajes. Destaca-se ainda um
aprimoramento do sistema de férmas para a moldagem.

No que se refere aos enchimentos constituidos de material inerte,
introduzidos no elemento em regides onde a presenca de concreto é desprezivel,
estes podem ser removiveis com o0 propésito de agregar valor estético ao
ambiente. Nesse sentido, uma boa forma de proceder a tal objetivo € dispondo de
férmas de polipropileno, conhecidas popularmente como cubetas, ao longo de
toda extensdo da laje. O processo executivo com o uso desse modelo de formas
consiste na distribuicdo destas ao longo do pavimento, apds isso, procede-se a

colocacdo das armaduras principais (dimensionadas a flexdo) nas regibes
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inferiores das nervuras, nas duas direcdes da laje. Da mesma forma, também s&o
locadas armaduras de distribuicdo, sem fins estruturais, na parte superior da laje
(mesa), sujeita a compressao.

Observa-se abaixo, na Figura 14, um exemplo da aplicacdo dessa técnica
de férmas removiveis, que convertem um elevado volume de concreto em

formidaveis acabamentos.

Figura 14 - Utilizacdo de formas de polipropileno na execucgéao de lajes nervuradas.

Fonte: ATEX (2017).

A Figura 15 trds uma exemplificacéo, em planta baixa, de um pavimento em
laje nervurada moldada in loco estruturada com vigas-faixa de concreto, para uma

melhor compreensao sobre a tipologia adotada neste trabalho.

Figura 15 — Idealizacéo estrutural do conjunto lajes nervuradas com faixas.
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Fonte: Santos e Lacerda (2016).



1.1.3.2 Elementos estruturais secundarios

O modelo estrutural também relne elementos secundarios, cuja
responsabilidade € fornecer resisténcia localizada aos pavimentos da edificacéo,
possibilitando o travamento dos pilares, sendo usualmente constituidos por vigas
bi-rotuladas, bi-engastadas ou continuas, que recebem o0s carregamentos
oriundos dos elementos terciarios ao longo de seu comprimento, podendo também
estabilizar cargas pontuais advindas de pilares e outras vigas (BASTOS, 2019).
Ressalta-se também a contribuicAo de tais elementos ao sistema de
contraventamento dos edificios, cujo travamento dos pilares causados por estas
pecas detém sua parcela de contribuicdo a estabilidade global.

Em relacéo a este trabalho, serdo utilizadas vigas-faixa em todos os niveis

do edificio, tal tipologia sera conceituada posteriormente.

1.1.3.2.1 Vigas-faixa de concreto armado

Tal tipologia de elemento se distingue das vigas classicas de concreto
devido a relacéo entre suas dimensdes, onde a largura se sobressai em relacao a
altura.

Sdo amplamente utilizadas em conjunto com lajes nervuradas em
pavimentos residenciais e destinados a garagem, em virtude do enrijecimento que
proporcionam as regides de ligacdo entre lajes e pilares (IBRACON, 2018). Seu
uso principalmente em pavimentos residenciais concebe um encaixe perfeito com
a arquitetura, visto que seu uso proporciona um ganho de pé direito, em virtude de

sua baixa altura.

‘O uso de vigas-faixa tem se mostrado bem aceitavel pelos
projetistas de estruturas, pois proporcionam um unico horizonte de
féormas e escoramento, sem contar a facilidade do embutimento de
tubulag®es horizontais na parte inferior da laje. Em alguns casos
de projeto € necessario aumentar a altura da viga-faixa com o
objetivo de evitar flechas excessivas no vao, evitar a verificagcdo a
puncdo e combater momentos fletores elevados na ligacéo laje-
pilar.” (IBRACON, 2018, p. 982)
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Encontra-se abaixo, na Figura 16, uma modelagem estrutural adepta do
uso de vigas-faixa como elementos de enrijecimento de regibes de apoio em

pilares.

Figura 16 — Modelagem estrutural de vigas-faixa em um pavimento.

Fonte: Sacramento (2018) apud Lau e Clark (2007).

1.1.3.3 Elementos estruturais primarios

Pertencem a esta classe os elementos que promovem a estabilidade global
da edificacdo, sendo compostos comumente por pilares, elementos verticais que
diferentemente das lajes e vigas, possuem ligagdo direta com o restante da
edificacdo (FUSCO, 1976).

1.1.3.3.1 Pilares de concreto armado

Na definicho da ABNT NBR 6118 (2014), item 14.4.1.2, os pilares séo
pecas lineares de eixo reto, dispostos verticalmente, onde os esforcos axiais de
compressdo sdo substanciais em comparacao a outros esfor¢cos, como momentos

fletores advindos da ligagdo com as vigas locais.
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Tais elementos, que formam a prumada vertical dos edificios, podem ser
classificados de acordo com sua posicdo em planta, caracteristica essa que

influenciaré diretamente nas solicitacbes impostas aos mesmos.

“Serao considerados internos os pilares em que se pode admitir
compressao simples, ou seja, em que as excentricidades iniciais
podem ser desprezadas. Nos pilares de borda, as solicitacBes
iniciais correspondem a flexdo composta normal, ou seja, admite-
se excentricidade inicial em uma direcdo. Pilares de canto sdo
submetidos a flexdo obliqua. As excentricidades iniciais ocorrem
nas dire¢des das bordas.” (PINHEIRO, 2007, p. 222)

Tal classificacdo € mostrada de maneira ilustrativa pela Figura 17.

Figura 17 - Posicionamento dos pilares no projeto.
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Fonte: Pinheiro (2007).

1.1.3.4 Elementos estruturais complementares

Pertencem a essa classe 0s elementos ndo contribuintes a estabilidade
global e local dos edificios, mas que sdo dimensionados e executados com o
propésito de conceder praticidade e acessibilidade aos niveis da edificacéo,
mantendo sua estabilidade mediante as a¢bes externas de utilizacdo (FUSCO,
1976). Destaca-se nessa classe as escadas e rampas, as quais propiciam

versatilidade nas mudancas de nivel, além dos reservatorios de agua.



1.1.3.4.1 Escadas e rampas

Como visto anteriormente, as escadas e rampas objetivam proporcionar
acessibilidade e versatilidade ao transito vertical de pessoas e veiculos, de forma
ndo mecanica. No que tange a estes elementos usuais em edificios, segundo
Aradjo (2014), sdo projetados e executados nos mais variados formatos e
dimensbes, o que dependerd do espaco disponivel, da concepcao arquitetdnica e
da disposicdo das vigas no pavimento inferior e superior a estes elementos,
aspecto culminante na determinacédo das dimensdes desses elementos, visto que

as vigas servem de apoios transversais ou longitudinais.

1.1.3.4.2 Reservatorios

De acordo com a ABNT NBR 5626 (2020), os reservatorios sao
componentes essenciais de uma instalacdo de agua fria, sua capacidade devera
ser determinada em funcdo do padrdo de consumo diario do edificio, devendo
atender, sem interrupcdes, as pecas de utilizacdo dos andares e ainda conter uma
reserva técnica para incéndio. Ainda segundo a norma, deverdo ser projetados
dois reservatorios, sendo um inferior, cujo abastecimento é feito diretamente pela
rede publica de distribuicdo, além de um reservatério superior, sendo este
abastecido através de elevacdo mecanica, feita com o uso de bombas de
recalque.

Quanto ao material e método construtivo empregado, em edificacdes
verticais, principalmente aquelas acima de cinco pavimentos, 0s reservatorios sdo
comumente moldados in loco, constituidos de paredes de concreto armado. E
valido destacar que, mesmo sendo elementos complementares de um projeto,
devem ser projetados e executados de acordo com recomendacbes da ABNT
NBR 6118 (2014), quanto aos métodos de dimensionamento, detalhamentos de

armaduras e demais procedimentos pertinentes as boas praticas de projeto.

1.2 Fundamentos do projeto de fundacgéo

Sao apresentados aqui, de maneira geral, os principais conceitos e

aspectos relacionados aos projetos de fundacgdes, que serd um dos frutos desse
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trabalho proposto. Tépicos mais aprofundados relacionados a dimensionamentos
geotécnicos e estruturais dos elementos de fundacéo, seréo tratados futuramente.

E oportuno destacar que os embasamentos mostrados aqui Sdo
fundamentados na ABNT NBR 6122 (2019), norma especifica aos projetos de

fundacdes, além de literaturas de autores renomados na area.

1.2.1 Fundamentos de projeto

Um bom projeto de fundacbes, segundo Velloso e Lopes (2010),
compreende diferentes fases, que possuem suas particularidades, a realizacdo de
ambas representa adequada seguranca e economia para o empreendimento. Sao

estas:

e Andlise da investigacdo geotécnica realizada;

e Estudo do projeto arquitetbnico para verificacdo de niveis e possiveis
pecas enterradas;

e Andlise da planta de carga e locacdo de pilares, fornecida pelo projetista
estrutural;

e Andlise da necessidade de provaveis aterros ou escavacoes de terra;

e Escolha do tipo de fundacéo;

e dimensionamento e projeto de férmas dos elementos (blocos, estacas,
tubuldes, sapatas);

e Verificacdo das condicbes de obras e processo executivo da fundacado

projetada.

De acordo com Velloso e Lopes (2010), o investimento por parte do
contratante nessa classe de projeto confere diversos beneficios durante a

construgdo do imével e ao longo da vida util do mesmo, tais como:

e compatibilizagdo com outros projetos da edificacao;

e Correta locacao e dimensionamento das pecas estruturais;
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e Preservacdo da integridade das lajes, alvenarias e demais elementos
contra o fendmeno de recalque diferencial, em razdo de um bom
dimensionamento geotécnico;

e Garantia de seguranga aos usuarios da construcao;

e Processos executivos que ndo geram interferéncias em edificacOes

vizinhas, devido a um estudo minucioso para a determinacdo do mesmo.

1.2.2 Classificagao dos elementos de fundagéo

No que concerne aos elementos de fundacdes pertencentes a um projeto,
estes, de acordo com a ABNT NBR 6122 (2019), séo classificados segundo sua
profundidade de assentamento e mecanismo de dissipacdo de cargas oriundas da
superestrutura. Para este trabalho, como ja exposto anteriormente, adotaremos o
uso de fundacbes profundas, em consequéncia do porte da edificacdo a ser
projetada onde o niumero de andares e a alta magnitude de cargas inviabilizam a
utilizagéo de fundacdes rasas. Assim sendo, apresentaremos abaixo as definigdes
e principais caracteristicas de uma fundacéo profunda, assim como as vantagens

e especificacdes da tipologia raiz, selecionada para o projeto.

1.2.2.1 Fundacgdes profundas ou indiretas

Conforme o item 3.8 da ABNT NBR 6122 (2019), fundac¢des profundas séo
elementos que transmitem as cargas oriundas da superestrutura ao terreno
através da resisténcia de ponta e pela superficie lateral. Nesse Ultimo mecanismo
de transferéncia, ocorre o fenbmeno de atrito lateral entre a superficie do elemento
e 0 macico terroso, parcela predominante na resisténcia total do elemento em

termos geotécnicos. A Figura 18 mostra de maneira precisa tais mecanismos.



Figura 18 - Mecanismos resistentes de elementos de fundacéo por estacas.
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Fonte: Cintra e Aoki (2010).

Estdo inclusas nesse tipo de fundacdo, segundo os preceitos da norma,
estacas e tubulfes. Sendo as estacas elementos pré-moldados ou moldados in
loco, fator que dependera das prescricdes de projeto, principalmente no que diz
respeito a resisténcia do solo e viabilidade econbémica, no que tange o0s

equipamentos disponiveis na regido.

1.2.2.1.1 Tipologia em estaca raiz

Na definicdo da ABNT NBR 6122 (2019), item 3.23, sdo estacas moldadas
in loco, injetadas e de pequenos didametros, o que evidencia sua consideravel
esbeltez. Seu processo executivo, ainda segundo a norma, consiste na perfuracao
rotopercussiva ou rotativa, com circulacao de um tipo de fluido composto por agua
ou lama bentonitica, favorecendo a limpeza ao longo do furo, e em casos de solos
instaveis, como areias fofas, o uso da lama promove a estabilizacdo de tais solos
evitando sucessivos desbarrancamentos. Simultaneamente a perfuragdo, sao
introduzidos revestimentos tubulares metalicos, ao longo de toda extenséo do furo,
cuja ponta é formada por uma coroa com elevada capacidade de corte.

Feito isso, procede-se a armacgao ao longo de todo comprimento da estaca,
seguindo ao preenchimento do furo com argamassa de cimento e areia, cuja
resisténcia caracteristica minima € normatizada em funcdo da agressividade do

meio ambiente.

41



Uma das razdes, além das outras citadas, que motivaram a selecdo desse
tipo de estaca, se da principalmente pelo fato de poder ser executada em qualquer
tipo de solo, desde perfis com solos de elevada coeséo (argilas rijas), areias com
alto grau de compacidade. Também conseguem penetrar em camadas rochosas
(rocha sd), o que concebe maior estabilidade ao elemento, além de facilitar o
roteiro executivo, em virtude da diminuicdo de eventuais problemas ao longo da
perfuracdo, como a colisdo com matacdes envolvidos por solo, dentre outros
materiais rigidos da natureza local (PRELLWITZ, 2018).

“Esse tipo de fundacao pode ser considerado, de fato, um dos
processos mais difundidos no campo das obras para o reforgco de
fundacdes, consolidagdo de taludes e de fundagfes normais ou do
tipo especial.” (VENANCIO, 2008, pg. 5)

Possuem a capacidade de atravessar o nivel de 4gua, podendo ser uma
boa solucdo para terrenos onde o lencol freatico aflora proximo a superficie. As
estacas raiz também sdo largamente indicadas para constru¢cdes onde impactos
nas vizinhancas, como excesso de vibracGes e ruidos por exemplo, ndo séo
admitidos, por conta de patologias que comprometeriam a integridade das
edificacfes. Destacam-se também devido a boa versatilidade dos equipamentos
utiizados na execucdo, conseguindo assim acessar areas confinadas
(PRELLWITZ, 2018).

Podem também serem executadas em terrenos ingrimes, com elevadas
inclinacdes, além de alcancarem grandes niveis de profundidade. Em virtude de
conseguirem alcancar elevados niveis de profundidade, possuem elevada
capacidade de carga a compressao, baseada principalmente no mecanismo de
resisténcia por atrito lateral entre o fuste e o terreno, possuindo recalques muito
pequenos. Destaca-se também sua elevada capacidade resistente a tracéo, o que
faz dessa tipologia de estaca ser bastante difundida em obras de grande porte
(VENANCIO, 2008).

E mostrado abaixo, na Figura 19, de forma ilustrativa, o passo a passo de

execucao de estaca raiz.
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Figura 19 - Processo executivo de estaca raiz.

Perfuragéo Colocagéo Injecdo Retirada de tubos com
da estaca da armadura de argamassa complemento de argamassa

Fonte: Geoflix (2017).

1.2.3 Elementos de transicéo

No que diz respeito a distribuicdo de cargas da superestrutura por parte dos
pilares as estacas, e estas dissiparem tais carregamentos através do atrito lateral
com o solo e pela ponta, tal transicdo de cargas de um elemento ao outro devera
ser realizada de forma centrada e simétrica e estavel. Mediante a isso, torna-se
necessario a execucdo de um elemento com rigidez suficiente para efetuar essa
transicdo de carregamento, suportando em plenas condi¢cdes de estabilidade
elevados esforcos de momento e cortante, buscando distribuir o mais
simetricamente possivel os carregamentos as estacas.

Conhecidos também como blocos de coroamento, a ABNT NBR 6118
(2014), em seu item 22.7, exibe a definicdo “Blocos s&o estruturas de volume
usadas para transmitir as estacas e aos tubulfes as cargas de fundacao, podendo
ser considerados rigidos ou flexiveis...”

Sao elementos cujas dimensdes e formatos geométricos dependeréo,
segundo Bastos (2017), do numero de estacas definido em projeto, sendo esse
namero, funcdo de grandezas como intensidade do carregamento advindo do
pilar, capacidade resistente da estaca e caracteristicas do solo de assentamento.

Encontra-se abaixo, na Figura 20, um tipico esquematico da ligacdo entre
elementos de fundagdes profundas (bloco-estaca).
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Figura 20 - Ligacao caracteristica entre elementos de fundac¢des profundas.
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Fonte: Bastos (2017).

1.3 Justificativa

No que transcorre a forte aceitabilidade do modelo estrutural no atual
cenario da construcao civil, tendo em vista a grande eficiéncia da utilizacdo das
lajes nervuradas em pavimentos de edificacbes onde se pretende dispor de
grandes vaos e um numero reduzido de pilares, possibilitando ambientes mais
fluidos, aliada a maior rapidez de execucdo dos andares, visto anteriormente,
apresenta-se outras vantagens que motivaram a escolha pelo modelo estrutural
nesse trabalho. Cita-se a transcendente geracdo de economia na construcao,
comparada a outros tipos de lajes, visto que tal método construtivo emprega a
substituicdo de um elevado volume de concreto por material inerte em suas zonas
tracionadas. Tangente a isso, verifica-se também a economia de insumos nos
projetos de fundacdes, em razédo do alivio das tensdes que se distribuem através
dos elementos de fundacdo, produto da reducdo de carregamentos verticais
oriundos de peso préprio, cuja maior parcela é pertencente as lajes. O emprego
das lajes nervuradas promove boa versatilidade aos niveis residenciais, e
principalmente aos niveis destinados a garagem, onde a quantidade reduzida de
pilares oferta maior seguranca e conforto ao transito de veiculos. No que tange a
escolha pela utilizacdo de vigas-faixa e capitéis de concreto armado como
elementos de enrijecimento a tor¢do das lajes nervuradas, tal concepcéo se apoia
na economia de concreto que estes elementos estruturais proporcionam, além do
ganho de pé direito que estes elementos proporcionam aos ambientes, em razao

da largura da peca se sobressair em relacdo a altura, o que possibilita o
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alinhamento entre as faces do vigamento e lajes, formando um unico horizonte,
agregando valor estético aos espacos, oportunizando o atendimento a possiveis

exigéncias advindas da arquitetura.

1.4 Objetivos

1.4.1 Objetivo geral

O presente trabalho objetiva elaborar o projeto estrutural em concreto
armado, bem como o projeto de fundacdo de um edificio residencial multifamiliar
de duas torres, composto por dez pavimentos e subsolo, localizado em uma zona

residencial de média densidade do municipio de Itaperuna-RJ.

1.4.2 Objetivos especificos

O trabalho em questao compromete-se aos seguintes objetivos especificos:

e Proposta de uma concepcao estrutural adepta de grandes vaos,
dentro do possivel ofertado pelo projeto arquitetdnico, buscando
utilizar a maxima aplicabilidade e eficiéncia estrutural oferecida pelo
modelo constituido por lajes nervuradas;

e Elaboracdo do dimensionamento estrutural dos elementos em
concreto armado concernentes a superestrutura, tais como lajes
nervuradas, vigas-faixa e convencionais, pilares, capitéis, escadas,
rampas e reservatérios, abrangendo o detalhamento dos mesmos,
em consonancia com as Normas Técnicas da ABNT especificas ao
assunto;

o Verificacdo das deformacdes verticais e aberturas de fissuras em
elementos localizados do projeto, como lajes e vigas, restringindo-as
aos valores limites estabelecidos pela normativa competente ao
assunto;

e Avaliar a influéncia do emprego de lajes nervuradas enrijecidas com
vigas-faixa na estabilidade global do edificio, no que se refere aos

deslocamentos horizontais;



e Dimensionamento geotécnico e estrutural dos elementos que
constituirdo a fundacdo do edificio, por intermédio de meétodos
propostos por autores renomados e normas técnicas que norteiam o

assunto.

2 METODOLOGIA

Este capitulo apresenta todos os procedimentos técnicos e praticos para a
realizacdo da proposta deste trabalho, a elaboracdo do projeto estrutural em
concreto armado e fundacdo de um edificio residencial multifamiliar composto por

10 pavimentos e subsolo.

2.1 Projeto estrutural em concreto armado

Com base nos principais conceitos e aspectos relacionados aos projetos
estruturais em concreto, abordados no capitulo 1.1 deste trabalho, daremos
continuidade ao estudo sobre tais assuntos de maneira aprofundada,
apresentando os principais parametros e variaveis relacionados a estes projetos,
além de demonstrar os processos de dimensionamento dos elementos
constituintes do mesmo, baseando-se em prescricdes e métodos recomendados
pela ABNT NBR 6118 (2014) e literaturas consolidadas na area.

Para a elaboracdo do respectivo projeto, contemplando o langcamento dos
elementos, andlises estruturais, dimensionamentos, detalhamentos e confeccdo
de pranchas, serd utilizada a ferramenta computacional Cypecad 2016. Salienta-
se também o uso de ferramentas bidimensionais como o Ftool 2017, VisualVentos
e Autodesk AutoCAD 2019, objetivando a realizacdo de verificacdes de calculo
especificas e otimiza¢cOes de detalhamentos, quando necessarias.

A metodologia projetual selecionada para aplicacdo ao software Cypecad
2016, se apresenta em cinco partes principais nesta secao do trabalho. Como
ponto de partida, apresenta-se 0s conceitos e prescricdes normativas quanto a
durabilidade das estruturas de concreto, mencionando formas de classificacéo dos
ambientes no que tange a classe de agressividade ambiental, fator preponderante

nas etapas de definicAo de pardmetros substanciais ao projeto. Posteriormente,
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conceitua-se a respeito das especificacbes destes parametros de projeto,
referentes ao concreto armado, sistema construtivo escolhido.

A terceira parte abordara sobre os métodos de seguranca e desempenho a
serem aplicados ao projeto estrutural, neste caso, a metodologia dos estados
limites, recomendada e respaldada pela ABNT NBR 6118 (2014). Tangente a isto,
0 guarto segmento descreve sobre as combinacfes de célculo e as acdes
incidentes que serdo consideradas no projeto, bem como os coeficientes de
seguranca, ponderadores destas, aplicados com o intuito de atendimento ao
método dos estados limites.

Por dltimo, apresentaremos 0s meétodos e principios quanto aos
dimensionamentos e detalhamentos dos elementos estruturais que integrardo o

projeto de superestrutura.

2.1.1 Medidas quanto a durabilidade das estruturas de concreto

Um dos elos principais que contribuem para o bom funcionamento de uma
estrutura ao longo de sua vida util, diz respeito a qualidade e durabilidade dos
elementos estruturais constituintes da mesma. A ABNT NBR 6118 (2014) destaca
em seu item 5.1.1, que uma estrutura de concreto armado devera atender, além
de requisitos referentes a capacidade resistente e desempenho em servico,
quesitos de promovam a durabilidade dos elementos estruturais face a influéncias
ambientais que deverado ser antevistas ao inicio do projeto, em um dialogo entre o
Engenheiro projetista e o0 contratante. A correta identificacdo das caracteristicas
do meio onde se planeja construir € um ponto crucial para a elabora¢do de um
projeto que possibilite a conservacao da estrutura durante seu tempo de vida (util,
evitando futuras patologias e gastos adicionais com reparos.

Conforme o item 6.2 da ABNT NBR 6118 (2014), entende-se como vida util
de projeto o periodo de tempo onde as caracteristicas iniciais dos elementos
estruturais sdo mantidas, sem que haja intervencdes relevantes, sob a condicao
que de sejam atendidas as premissas de uso e manutencdo prescritas pelo

projetista estrutural.

“A agressividade do meio ambiente esta relacionada as agfes

fisicas e quimicas que atuam sobre as estruturas de concreto,
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independentemente das acdes mecanicas, das variacdes
volumétricas de origem térmica, da retracdo hidraulica e outras
previstas no dimensionamento das estruturas.” (ABNT NBR 6118,
2014, item 6.4.1)

Cientes da fragilidade do aco quando exposto a ambientes agquosos, em
razdo do fendmeno de corrosédo que com o passar do tempo acarreta a perda de
secdo do material, a norma trata com veeméncia a necessidade de protecdo das
armaduras passivas que formam junto ao concreto 0s elementos estruturais.

Como visto na secao 1.1.2.3 deste trabalho, o fendbmeno de aderéncia entre
as barras de aco e o concreto € o principal mecanismo responsavel pelo
funcionamento estavel e eficiente das pecas de concreto armado, dessa forma a
protecdo das barras de aco contra a despassivacao, acao que destroi a camada
protetora que envolve as barras e inicia o processo de corrosdo, além do
destacamento superficial do concreto, torna-se fundamental (IBRACON, 2011).

Encontra-se abaixo na Figura 21, a demonstracdo das etapas de
degradacdo de uma peca de concreto armado, o que evidencia a necessidade de

verificagcdes e manutenc¢des ao longo da vida util de projeto.

Figura 21 - Perda de integridade de uma estrutura de concreto ao longo dos anos.
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2.1.1.1 Classes de agressividade ambiental

Objetivando mensurar o nivel de dano que uma estrutura de concreto pode
ser submetida em raz&do de intempéries, ao longo de sua vida util, a ABNT NBR
6118 (2014) exibe uma forma de se classificar um projeto estrutural segundo a
agressividade ambiental, em funcdo das condicbes de exposicdo a qual estara
submetida esta estrutura, ou partes dela. Com isso, mostraremos abaixo na
Tabela 01 as quatro possiveis classificacbes de agressividade para uma estrutura
de concreto, a correta classificacdo da edificacdo a ser executada antes do inicio

de projeto é um ponto crucial.

Tabela 01 - Classes de agressividade ambiental as estruturas de concreto.

Classe de Classificacéo geral do tipo Risco de
agressividade | Agressividade | de ambiente para efeito de | deterioragéo
ambiental projeto da estrutura
I Fraca Rural/submersa Insignificante
Il Moderada Urbana Pequeno
1] Forte Marinha/industrial Grande
v Muito forte Industrial/respingos de maré Elevado

Fonte: Adaptada, ABNT NBR 6118 (2014).

2.1.1.1.1 Resisténcias estruturais minimas

Uma vez classificado o projeto estrutural, segundo as condi¢cdes de
exposicdo ao meio ambiente, parte-se para a determinacdo de propriedades
fisicas e mecéanicas preponderantes a respeito dos materiais constituintes do
corpo estrutural da edificacdo. O item 7.4.2 da ABNT NBR 6118 (2014)
recomenda, em casos onde ndo ha a possibilidade da realizacdo de ensaios
comprobatérios, a adoc¢do de valores minimos referentes a parametros como a

relacdo dgua/cimento de dosagem e a resisténcia caracteristica a compressao.
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Tabela 02 - RelacBGes agua/cimento e resisténcias caracteristicas minimas de projeto.

_ Classe de agressividade ambiental
Concreto Tipo
I Il 1] v
Relacéo
agua/cimento em CA <0,65 <0,60 <0,55 <0,50
massa
Classe do
CA =20 225 =30 =40
concreto

Fonte: Adaptada de ABNT NBR 6118 (2014).

2.1.1.1.2 Protegao das armaduras passivas

Um dos detalhes fundamentais em uma peca estrutural de concreto e
intimamente ligado a durabilidade e longevidade estrutural de uma edificacéo,
consiste na ado¢cédo de uma camada de concreto protetora das barras de aco, cuja
espessura € determinada também em funcéo da classe de agressividade do meio.

Segundo a ABNT NBR 6118 (2014), em seu item 7.4.7.5, tal camada,
denominada de cobrimento nominal, devera corresponder sempre a distancia da
superficie da armadura mais externa do elemento até a superficie de concreto
exposta ao ambiente. Ainda de acordo com a norma, o cobrimento nominal de
uma determinada barra de aco devera sempre ser maior que seu diametro.

Adotaremos para 0s elementos estruturais pertencentes aos projetos de
estruturas e fundacao, proposta desse trabalho, os valores mostrados abaixo na
Tabela 03, extraidos da respectiva norma.

Tabela 03 — Correspondéncia entre a CAA e o cobrimento nominal dos elementos.

Classe de agressividade ambiental
Componente ou

Tipo de estrutura I Il 1 v
elemento : :
Cobrimento nominal (mm)
Laje 20 25 35 45
Viga/pilar 25 30 40 50

Concreto armado
Elementos em
30 40 50
contato com o solo

Fonte: Adaptada, ABNT NBR 6118 (2014).
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2.1.2 Propriedades fisicas e mecanicas dos materiais

Inicialmente, destacaremos o0s valores de massa especifica a serem
adotados nas etapas de dimensionamento dos elementos estruturais do projeto.
Para tal, adotaremos segundo recomendacdes da ABNT NBR 6118 (2014), um
valor de 2400 kg/m3 para o concreto simples e 2500 kg/m3 quando se tratar do
concreto armado (concreto simples + ago).

Quanto as propriedades mecéanicas dos materiais, a definicdo destas é uma
das decisdes mais importantes no ponto de partida de um projeto estrutural, visto
que tais parametros influenciardo o comportamento de elementos estruturais,
estando também ligada a durabilidade dos mesmos. As resisténcias
caracteristicas, bem como os moddulos de deformacdo, sdo um dos principais
parametros a serem definidos na etapa inicial de projeto, tendo como estabelecido
0 sistema construtivo a ser executado. Serdo apresentadas nessa secdo, em
consonancia com as diretrizes da ABNT NBR 6118 (2014), as principais
grandezas mecanicas relacionadas ao concreto simples e o aco, as quais serao

fundamentais para o desenvolvimento do projeto.

2.1.2.1 Concreto estrutural

Quanto as caracteristicas de um concreto simples, em seu estado
endurecido, destacam-se a nivel de projeto estrutural, suas resisténcias
caracteristicas a compressao e tracao, bem como seus modulos e coeficientes de
deformagéo, parametros de suma relevancia ao dimensionamento seguro e
eficiente dos elementos estruturais. Destacam-se aqui as principais propriedades
mecanicas que um concreto deve apresentar em seu estado rigido, além de
formulagcbes para a obtencdo das mesmas, descritas pela ABNT NBR 6118
(2014).

2.1.2.1.1 Resisténcia caracteristica a compressao
No que se refere aos mecanismos resistentes do concreto, sua capacidade

de carga a compressao € a principal delas, podendo ser obtida através do ensaio

de compressao centrada, onde sdo ensaiados corpos-de-prova cilindricos, cujas
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prescricbes da geométrica destes, assim como as etapas do ensaio, sao
encontradas na ABNT NBR 5739, visto anteriormente.

Conforme Araujo (2014), o ensaio de compressao centrada é considerado
um ensaio de curta duracdo, onde o carregamento € introduzido de forma rapida
ao corpo-de-prova. Os ensaios sdo executados apds uma idade de 28 dias,
contados a partir do momento de imersdo dos corpos-de-prova a0 meio aquoso,
onde é realizada a cura destes.

Em razdo de fatores cuja é natureza aleatéria, como a falta de
homogeneidade da mistura, graus de compactacao distintos para corpos de prova
diferentes, entre outros, séo verificadas experimentalmente uma razoavel
disperséo nos valores de resisténcia obtidos em um lote de corpos de prova.
Assim, reconhecendo-se que a resisténcia do concreto, fc, é uma variavel
aleatdria, deve-se recorrer a Teoria das Probabilidades para uma analise racional
dos resultados (ARAUJO, 2014). Diante do proposto, é oportuno mencionar que
tais fatores expostos, conduzem a um tratamento da resisténcia a compressao do
concreto aos 28 dias de duas formas, definindo-se a resisténcia média a
compressao fcm e a resisténcia caracteristica a compressao, conhecida como fck.

Dessa forma, a resisténcia caracteristica do concreto fck, de acordo com a
ABNT NBR 5739 (1994), é obtida por meio da seguinte equacao (1):

fek = fem — 1,645-s (1)

Onde: fcm representa a resisténcia média a compressdo e S é o desvio
padrdo das resisténcias.

O respectivo desvio padréao das resisténcias € obtido pela seguinte equacao

().

B I (fci — fem)?
§= =D (2)

Sendo fci os valores de resisténcia obtidos nos ensaios e (n)

representando o numero de corpos de prova ensaiados.
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Logo, tendo conhecimento do valor referente ao desvio padréo S, procede-
se a aplicacdo da Equacao (1), para a obtencado da resisténcia de dosagem fcm,
estando essa diretamente ligada a resisténcia caracteristica fck, a qual devera ser
especificada em projeto.

Apresenta-se abaixo, na Figura 22, a curva de distribuicdo normal de

Gauss, utilizada para representar a resisténcia a compressao efetiva do concreto.

Figura 22 - Representacéo da densidade probabilistica de resisténcia a compressao do

concreto.

Densidade de
frequéncia

fock fem fe

Fonte: Pinheiro (2007).

Os concretos podem ser categorizados em dois grupos de resisténcias,
grupo | e grupo Il, dentre os quais sao designados pela inicial C, seguida do valor
de sua resisténcia a compressao caracteristica, medidas em MPa. Séo
apresentadas abaixo, na Tabela 04, as classes de resisténcias do concreto
segundo a ABNT NBR 6118 (2014).

Tabela 04 - classes de resisténcia a compressédo do concreto.

Grupo | Ci0 | C15 | C20 C25 C30 | C35 | C40 | C45 C50

Grupo Il C55 | Ce0 | C70 | C80 C90

Fonte: Adaptada ABNT NBR 6118 (2014).

E pertinente citarmos que a ABNT NBR 6118 (2014), em sua Ultima
atualizacao, retrata que a resisténcia caracteristica minima a ser empregada nos
projetos estruturais devera ser igual a 20 MPa, o que corresponde a classe C20,

citada na Tabela 01.
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2.1.2.1.2 Resisténcia caracteristica a tracao

Como visto no capitulo 1, o concreto simples possui baixa capacidade de
carga a tracdo, o que evidencia a associagdo do mesmo a um componente com
boa resisténcia a tal esforco. Mediante ao fato, faz-se necessario a obtencao de
parametros relacionados a resisténcia a tracdo, tendo em vista a atuacdo de
outros esfor¢cos nos elementos estruturais, como o0 cisalhamento transversal e
também a fissuracdo, sendo necessario, por isso, conhecé-la.

No gque concerne a obtencéo da resisténcia a tracdo do concreto, Carvalho
& Figueiredo Filho (2019) expdem que a mesma pode ser estimada por meio de
trés ensaios, devidamente padronizados pela associacdo brasileira de normas
técnicas (ABNT), sdo eles: por tracdo na flexdo, tracdo por compressédo diametral
e tracdo direta. Para concretos inclusos no grupo |, a resisténcia a tracao pura, ou
direta, gira em torno de 85% da resisténcia obtida pelo ensaio de tracdo por
compresséao diametral. Comparando-se também com o ensaio de tracdo na flexao,
essa resisténcia equivale aproximadamente 60%.

Do pressuposto de facilitar os ensaios, em virtude da dificuldade de
execucdo do ensaio de tracdo direta, bem como otimizar os resultados obtidos,
recomenda-se a utilizacdo do ensaio de tracdo por compressdo diametral,
conhecido como ensaio de Lobo Carneiro, nome dado em homenagem ao
Engenheiro brasileiro L. F. Lobo Carneiro, cujas prescricdes e etapas encontram-
se na ABNT NBR 7222 (2011).

A ABNT NBR 6118 (2014) apresenta algumas equacdes a serem aplicadas
para se obter os valores caracteristicos de resisténcia a tracdo, cruciais ao bom
desenvolvimento do projeto, sendo a resisténcia média, funcdo da resisténcia

caracteristica a compressdo, como pode ser visto nas equacodes 3 e 4.
2
feem = 0,3 (fer )3, se fex < 50MPa )
fectm =2,12-In(1+ 0,11 - fck), se fck =50 MPa 4)

Sendo: fctm a resisténcia media a tragcdo do concreto.
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Ainda conforme os preceitos da ABNT NBR 6118 (2014), a partir da
resisténcia média fctm, pode-se obter as resisténcias inferiores e superiores, por

intermédio das Equacdes (5) e (6).

fctk,inf =0,7 - fctm (5)

fctk,sup = 1,3 fctm (6)

2.1.2.1.3 Médulo de elasticidade longitudinal

Outra propriedade mecanica relevante aos projetos estruturais em concreto
armado, ligada diretamente a rigidez dos elementos constituintes do sistema
estrutural, diz respeito aos moédulos de elasticidade, resultado da relacdo entre as
tensdes atuantes e as deformacOes geradas. Sabe-se de Resisténcia dos
Materiais que tal relacdo, para certos intervalos, pode ser classificada como linear,
atendendo a Lei de Hooke.

No que tange as estruturas de concreto armado, tal relacdo € aplicada
exclusivamente a regido retilinea do gréafico tensdo-deformacado, caso ndo exista
trecho linear, utiliza-se da tangente da curva na origem para se estimar o valor.
Logo abaixo é visto através da Figura 15 as caracteristicas do respectivo grafico e

suas variaveis.

Figura 23 - Gréafico do modulo de elasticidade tangente inicial.

fo

oy

Fonte: Pinheiro (2007).
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Em conformidade com a ABNT NBR 6118 (2014), item 8.2.8, 0 médulo de

deformacéo tangente inicial (Eci), pode ser calculado pela Equacao (7).

Onde:

E; =

e a;=1,2 (para basalto e diabasio);

e a;=1,0 (para granito e gnaisse);

e a;=0,9 (para calcario),

e a;=0,7 (para arenito).

g 5600 - fck:

()

Além do moédulo de deformacéo tangente inicial, a ABNT NBR 6118 (2014)

mostra a seguinte expressao para a obtencdo do mdédulo de elasticidade secante

do concreto, que corresponde a 85% do mdédulo tangente inicial, como visto na

equacao (8), abaixo.

E. = 0,85-E,;

(8)

Dada as expressdes acima, percebe-se a variancia nos valores de modulo

de elasticidade do concreto, sendo funcdo da resisténcia caracteristica a

compressdo do mesmo, possuindo direta proporcionalidade, além da propriedade

de rigidez do agregado graudo utilizado na confecgéo do concreto.

Como forma de proporcionar praticidade aos projetos estruturais em

concreto, a ABNT NBR 6118 (2014), apresenta valores estimados para se utilizar

em tais projetos, mediante a ndo obtencao por ensaios.

Tabela 05 — Correspondéncia entre médulos de elasticidade e classes de resisténcias do

concreto.
Classe de
o C20 |C25|C30|C35|C40|C45|(Ch0| C60 | CT70 | C8O | C90
resisténcia
Eci (GPa) 25 28 | 31 | 33 35 | 38 | 40 | 42 43 | 45 | 47
Ecs (GPa) 21 24 | 27 | 29 32 | 34 | 37 40 | 42 | 45 | 47

Fonte: Adaptada da ABNT NBR 6118 (2014).



2.1.2.1.4 Coeficiente de Poisson

Este coeficiente representa a deformacdo que um corpo sofre
perpendicularmente a forca aplicada sobre este. Nesse sentido, segundo Pinheiro
(2007), quando uma peca estrutural de concreto € submetida a uma acao axial, ou
seja, comprimindo ou tracionando seu eixo, esta sofre um encurtamento ou
alongamento nesta diregcéo, e simultaneamente sofre uma deformagao transversal.
Esta relacdo entre as deformacdes transversais e longitudinais é conhecida como
coeficiente de Poisson.

Para fins de projeto, a ABNT NBR 6118 (2014) recomenda utilizar este

coeficiente iguala v =0,2.

2.1.2.2 Caracteristicas das armaduras passivas

Empregaremos acos das classes CA-50 e CA-60 nos Detalhamentos das
nossas pecas estruturais de concreto pertencentes ao projeto. Ressaltando que a
ABNT NBR 6118 (2014) respalda a utilizagdo de duas diferentes classes de ago
em um mesmo elemento estrutural, desde que uma classe seja destinada ao
detalhamento de armaduras longitudinais e a outra utilizada nas armacofes
transversais. Assim sendo, levantaremos os principais valores a serem utilizados

em nosso projeto, em conformidade com as recomendacdes da norma.

2.1.2.2.1 Resisténcia caracteristica a tracao

Como visto em 1.1.2.3, os acos destinados as armacfes passivas dos
elementos estruturais podem ser classificados de acordo com sua resisténcia
caracteristica a tragao, f,,, dadas em MPa. Seguindo os preceitos da ABNT NBR
6118 (2014), adotaremos para tal projeto o0 uso de agos pertencentes as classes
CA50 e CA60, correspondentes a 500 e 600 MPa.
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2.1.2.2.2 Médulo de elasticidade longitudinal

Segundo a ABNT NBR 6118 (2014), item 8.3.5, na auséncia de ensaios
comprobatérios ou valores passados pela empresa fabricante, pode-se adotar o
modulo de elasticidade E igual a 210 MPa.

2.1.2.2.3 Coeficientes de aderéncia

Para que a eficiente solidarizacdo entre o concreto e as barras de aco
passivas ocorram nos elementos estruturais, as caracteristicas de conformacéo
superficial das barras sdo fundamentais.. A NBR 6118 (2014) indica, em seu item
8.3.2, alguns coeficientes a serem adotados na determinacdo de comprimentos de
ancoragens e emendas de barras, detalhes preponderantes nas pecas estruturais.
Buscando utilizar a maxima eficiente do conjunto concreto e ago, optaremos pela
utilizacdo de barras nervuradas, o que implica no valor mostrado abaixo, na
Tabela 06.

Tabela 06 - Valores de coeficientes de aderéncia das barras de aco.

Tipo de superficie n1
Lisa 1,00
Entalhada 1,40
Nervurada 2,25

Fonte: Adaptada, ABNT NBR 6118 (2014).

2.1.3 Seguranga das estruturas de concreto armado

O dimensionamento de uma estrutura, de concreto, aco ou madeira, tem
como objetivo principal garantir o suporte da edificagcdo de forma segura e
eficiente, isso €, de maneira estavel e sem a presenca de excessivas deformacoes
e fissuras. Nesse contexto, o intuito de um projeto estrutural € possibilitar a
execucdo de um sistema estrutural sem que esse alcance sua capacidade
resistente Ultima, chegando a ruina, buscando utilizar sempre a maxima eficiéncia

dos elementos estruturais.
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Nesse pressuposto, o item 14.2.1 da ABNT NBR 6118 (2014), expbe a
relevancia de uma boa e precisa analise estrutural do modelo inserido, na qual
determinara os efeitos das acdes externas sobre os elementos, tais como:
esforcos internos, tensdes solicitantes deformacdes locais em partes da estrutura
e deformacdes globais. Com isso, tendo posse das tensdes solicitantes nos
elementos estruturais e das tensbes resistentes dos mesmos, ou seja, a
resisténcia do material empregado na confeccdo das pecas, a tensdo solicitante

devera sempre ser inferior a tensao resistente.

2.1.3.1 Estados limites altimos (ELU)

Dentre as metodologias de dimensionamento existentes, contra a ruina ou
falha do sistema estrutural, utilizaremos o método dos estados limites ultimos no
dimensionamento dos elementos estruturais do projeto proposto neste trabalho.
Tal método é recomendado pela ABNT NBR 6118 (2014), principal norma em que
estamos nos baseando para a elaborac&o do projeto estrutural.

O uso dessa metodologia consiste na aplicacdo de coeficientes de
seguranca que objetivam minorar as resisténcias caracteristicas do concreto e
aco, transformando-as em resisténcias de projeto (design), com o intuito de que os
sistemas estruturais ndo alcancem o colapso através do esgotamento da
capacidade portante dos elementos estruturais compostos por estes materiais
(ABNT NBR 6118, 2014).

Ainda conforme o item 10.3 desta norma, a seguranca das estruturas

necessitam ser verificadas para situacdes Ultimas como:

a) Perda de equilibrio estatico;

b) Esgotamento da capacidade resistente de elementos localizados, em razéo
de tensbes normais e tangenciais, verificadas em uma analise de 1° ordem
(analise linear);

c) Esgotamento da capacidade resistente em virtude de efeitos de 2° ordem
(andlise ndo-linear);

d) Falha em razado de a¢des dinamicas;
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e) Colapso progressivo, principalmente em elementos como pilares de
pavimentos inferiores e em regides de acumulo de tensGes em lajes

nervuradas, como pontos de encontro com pilares.

2.1.3.1.1 Coeficientes de ponderacédo das resisténcias caracteristicas

De acordo com o item 12.4 da ABNT NBR 6118 (2014), os valores
referentes as resisténcias caracteristicas do concreto e do aco necessitam ser
minorados, ou seja, devem sofrer uma reducdo em porcentagem, para assim
atenderem aos estados limites ultimos. Mostraremos abaixo, por meio da Tabela
07, estes coeficientes, cujos valores sdo consequéncias de fatores como a
variabilidade das resisténcias dos materiais empregados, distingdo entre a
resisténcia obtida em ensaios e a que realmente serd empregada na obra, além

de desvios ou imprevistos da etapa construtiva.

Tabela 07 - Coeficientes minoradores de resisténcias.

Combinacgbes Concreto (y.) Aco (ys)
Normais 1,40 1,15
Especiais ou de
. 1,20 1,15
construcao
Excepicionais 1,20 1,00

Fonte: Adaptada de ABNT NBR 6118 (2014).

2.1.3.1.2 TensOes resistentes de projeto

A partir dos coeficientes mostrados na Tabela 07, em 2.1.3.1.1, obtém-se
as resisténcias de projeto. Na elaboracdo do projeto estrutural proposto nesse
trabalho, por dispormos de um projeto arquitetdnico cujos aspectos construtivos e
as acles que incidirdo no edificio sdo de natureza usual, isso é, nada excepcional,
utilizaremos neste projeto os coeficientes de combinagdes normais, que implicarao

nas seguintes formulagdes:
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a) Resisténcia de projeto para o concreto:

fea = 7 9)

Sendo f.; a resisténcia do concreto a ser utilizada no projeto e f. a

resisténcia caracteristica.
b) Resisténcia de projeto para o acgo:

fyk

fya = E (20)

Onde f,, representa a resisténcia do aco adotada para projeto e f,, a

resisténcia caracteristica do material.
2.1.3.2 Estados limites de servico (ELS)

Um estado limite de servico é alcancado a partir do momento que um
edificio deixa ter seu uso pleno e adequado em razdo do inadequado
comportamento da estrutura, mas sem que esta, de forma local ou global, perca
seu equilibrio estavel e venha a ruina (ABNT NBR 6118, 2014).

Nesse sentido, podemos mencionar exemplos classicos como possiveis
fissuras em uma viga de concreto, que acabam gerando desconforto ao usuario.
Deslocamentos excessivos em vigas, que além do desconforto gerado aos
usuarios, geram patologias em componentes nao estruturais do edificio, como
trincas em alvenarias, a impossibilidade de se abrir uma janela devido a essa
flecha excessiva, vibragcbes nas lajes em virtude da adocdo de espessuras
inferiores aquelas recomendadas pela norma, dentre outras ocasionadas pelo nado
atendimento a valores limites impostos pela norma. Resumindo, os estados limites
de servico buscam retratar o comportamento de um sistema estrutural perante a
utilizacdo no dia-a-dia (KIMURA, 2017).

Durante a elaboracdo do projeto, apds a etapa de dimensionamento dos

elementos, procederemos a verificagdo destes aos estados limites de abertura de



fissuras (ELS-W) e estados limites de deformacdes excessivas (ELS-DEF),
restringido tais valores aos limites recomendados pela ABNT NBR 6118 (2014).
Vale salientar que o estado limite de formacéo de fissuras (ELS-F), nédo
sera negligenciado, visto que a formacédo de fissuras, por menores que sejam, irdo
ocorrer, em razao da baixa capacidade resistente do concreto aos esforcos de

tracdo. Cabe ao projetista, restringi-las a certos valores aceitaveis.

2.1.3.2.1 Estado limite de abertura de fissuras em elementos estruturais (ELS-W)

Uma vez classificado o ambiente onde sera executada a estrutura, cujas
classes e formas de classificagdo ja foram vistas na secdo 2.1.1.1 deste trabalho,
deve-se limitar a fissuragcdo em elementos como vigas-faixa, lajes nervuradas,
pilares, dentre outros pertencentes ao sistema estrutural, objetivando proporcionar
a longevidade estrutural aos elementos pertencentes a este futuro projeto. Para
iIsto, nos basearemos em valores limites de abertura de fissuras recomendados
pela ABNT NBR 6118 (2014), mostrados abaixo na Tabela 08.

Tabela 08 - Valores limites para abertura de fissuras em fungéo da CAA.

Classe de agressividade ambiental
I Il Il v
WK <£0,4 mm WK <£0,3mm WK <£0,3mm WK <£0,2 mm
Fonte: Adaptado, ABNT NBR 6118 (2014).

2.1.3.2.2 Estado limite de deformacgdes excessivas (ELS-DEF)

De acordo com a ABNT NBR 6118 (2014), em seu item 3.2.4, esse estado
deve ser verificado com o objetivo de restringir os deslocamentos verticais
(flechas) em elementos localizados do projeto. No caso deste trabalho, pecas
como vigas-faixa e lajes nervuradas principalmente, visto que sdo os elementos
mais suscetiveis a deformacdes verticais.

Quanto aos valores limites estabelecidos pela norma, estes séo

classificados em quatro grupos basicos, de acordo com o nivel de exigéncia a ser

determinado na realizagcdo do projeto, sendo 1/250 pertencente a classe mais
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exigente, a qual procuraremos atender. Estes valores encontram-se abaixo na

Tabela 09, onde [ representa o vao de calculo do elemento estrutural.

Tabela 09 - Deslocamentos verticais limites segundo a NBR 6118 (2014).

Deslocamento

Deslocamento-

_ _ Razéo da
Tipo de efeito L Exemplo a o
limitac&o _ limite
considerar
Deslocamentos
_ visiveis em
Visual Total 1/250
o elementos
Aceitabilidade _
_ estruturais
sensorial : i
Vibracdes Devido a
Outro sentidas no cargas 1/350
piso acidentais
Superficies
Coberturas e
gue devem Total 1/350
) varandas
drenar agua
. 1/350 +
Pavimentos o Total
) Ginasios e contraflecha
Efeitos que devem _ :
_ pistas de Ocorrido apods
estruturais permanecer _
boliche a construcao 1/600
em planos _
) do piso
servico
De acordo com
Elementos _ )
Ocorrido apés a
gue suportam o ) .
Laboratérios | nivalamento do | recomendacéo

equipamentos

sensiveis

equipamento

do fabricante do

equipamento

Fonte: Adaptado, ABNT NBR 6118 (2014).

2.1.4 Acdes e combinagbes em sistemas estruturais
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Apresentaremos inicialmente nesta secdo, as principais acdes a serem

consideradas em nosso projeto, baseando-se em prescricoes da ABNT NBR 6118

(2014) e ABNT NBR 6120 (2019), sendo esta ultima, base para a obtencéo dos

valores destas acfes atuantes em edificios.



Segundo ABNT NBR 6118 (2014), item 11.2.1, “Na analise estrutural deve
ser considerada a influéncia de todas as a¢fes que possam produzir efeitos
significativos para a seguranca da estrutura em exame, levando-se em conta o0s
possiveis estados limites Ultimos e os de servico.”

Por fim, trataremos a respeito dos coeficientes de seguranca normatizados
e que serdo adotados no futuro projeto, assim como as transformacdes das acdes
caracteristicas em valores de projeto, por meio de combinacdes com o0s

coeficientes de seguranca adotados.

2.1.4.1 Acdes permanentes

Este tipo de acdo se caracteriza pela atuagcdo com valores constantes ao
longo de toda vida util da construcdo. Considera-se também, neste grupo, acdes
gue tendem a aumentar com o passar da vida util da edificacdo (ABNT NBR 6118,
2014). Ainda segundo a norma, tais agbes podem ser diferenciadas em diretas e

indiretas, de acordo com sua natureza de atuacao.

a) Diretas: No caso de edificios em concreto armado, como 0 caso da
proposta projetual deste trabalho, devemos considerar na etapa de insercao
de cargas as acdes provenientes do peso proprio dos elementos
estruturais, podendo ser obtidas através de relacdes entre as dimensdes do
elemento e a massa especifica do material. Enquadram-se também, nesta
categoria, 0 peso proprio de contrapisos, revestimentos ceramicos,
instalagbes prediais permanentes, reservatérios, dentre outros detalhes
construtivos desta natureza, que permanecerdo ao longo da vida util do
edificio (ABNT NBR 6120, 2019).

b) Indiretas: esse tipo de acdo permanente é proveniente das deformacdes
por retracdo e fluéncia sofridas pelos elementos estruturais de concreto ao
longo da vida util da estrutura. Também pertencem a essa categoria,
fatores como deslocamentos nos apoios e imperfeicbes geométricas dos
elementos estruturais (CARVALHO e FIGUEIREDO FILHO, 2019).
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2.1.4.2 Acdes variaveis

Séo consideradas neste grupo, diferentemente das permanentes, acoes
que ndo atuam em uma estrutura de forma definitiva. Devido a variabilidade desta
classe de acbes em uma estrutura, deve-se considerar somente aquelas que
sejam desfavoraveis a estrutura, utilizando os coeficientes ponderadores
adequados para cada combinacdo (ABNT NBR 8681, 2004).

A ABNT NBR 6118 (2014), em seu item 11.4, classificada as agbes

variaveis como diretas e indiretas.

2.1.4.2.1 Acdes variaveis diretas

Enquadram-se nesta classe, segundo o item 11.4.1 da ABNT NBR 6118
(6118), as cargas acidentais previstas para o uso da edificacdo, sendo estas,
provenientes do trdfego dos usuarios, cargas moéveis introduzidas por veiculos,
agua, peso de mobilias e outros materiais, assim como ac¢fes dinamicas de vento
etc.

A normativa na qual nos basearemos para a obtencdo dos valores
referentes a acdes acidentais de uso da edificacdo sera a ABNT NBR 6120
(2019), onde consultaremos a mesma como para a elaboracao projetual proposta.

No que se refere as acbes provenientes do vento, cujo consideracdo em
edificios altos € indispensavel, estas podem ser modeladas como carregamentos
horizontais estaticos seguindo os preceitos encontrados na ABNT NBR 6123
(1988).

O ponto de partida se d& pela determinagdo da velocidade basica do vento
V, , cujo valor é determinado de acordo com a regido brasileira onde deseja-se
construir. De acordo com a ABNT NBR 6123 (1988), item 5.1, “A velocidade
basica do vento, Vo, é a velocidade de uma rajada de 3 s, excedida em média
uma vez em 50 anos, a 10 m acima do terreno, em campo aberto e plano.” O
mesmo item da norma exibe um mapa de isopletas, onde encontram-se tais

valores de velocidade basica, como pode ser visto abaixo na Figura 24.
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Figura 24 - Mapa de isopletas de velocidades basicas do vento V,, em (m/s).

Fonte: ABNT NBR 6123 (1988).

Uma vez determinada a velocidade béasica do vento 1, o préximo passo
consiste em determinar a velocidade caracteristica V,, que incidira na construcgéo,
através da multiplicacdo de V, por coeficientes ponderadores S;,S, e S3, que
objetivam especificar e adaptar tal velocidade as caracteristicas da natureza
local. O fator S; esta relacionado com os aspectos topograficos do local, onde
informacgdes referentes ao terreno sao fundamentais, como o local onde o
mesmo esta situado, plano ou acidentado, taludes e morros, etc. Subsequente
a este, o fator S, busca estimar a rugosidade do terreno, dividindo as
possibilidades de projeto em cinco classes, onde condicbes como a densidade
ocupacional da regido de construcdo implicam diretamente na grandeza dos
valores. O ultimo fator de multiplicacéo, S5, esta ligado a aspectos estatisticos,
onde considera o nivel de seguranca requirida e vida util da construcéo.

Tendo posse destes valores, pode-se proceder ao calculo da velocidade

caracteristica V, através da Equacao (11), mostrada abaixo.
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Vie= V5515253 (11)

2.1.4.2.2 Agdes variaveis indiretas

Conforme a ABNT NBR 6118 (2014), item 11.4.2, pertencem a esta classe
as acoes oriundas de variagcOes de temperatura, que podem ser uniformes ou néo,
nos elementos estruturais. Para efeitos de andlise estrutural, etapa de projeto, a
norma recomenda a adocdo do coeficiente de dilatacdo térmica do concreto igual
a 107°>°C~!. A norma ainda considera nesta classe as agdes provenientes de
incidentes como choques com veiculos e vibragbes, como exposto pelo item
11.4.2.1, tais efeitos devem ser considerados na etapa de determinagdo dos

esforgos solicitantes dos elementos.

2.1.4.3 Coeficientes de seguranca a ruptura

As acles permanentes, bem como as variaveis diretas e indiretas, obtidas
através de tabelas expostas e formulacfes expostas pelas normas ABNT NBR
6120 (2019) e ABNT NBR 6123 (1988), respectivamente, encontram-se a principio
com seus valores caracteristicos. Como forma de proporcionar dimensionamentos
seguros, a ABNT NBR 6118, item 11.7, preconiza a aplicacdo de coeficientes
ponderadores em projetos estruturais, que objetivam majorar a intensidade das

acdes caracteristicas, transformando-as em ac¢des de projeto.

2.1.4.3.1 Coeficiente yy

A norma introduz a respeito do coeficiente ponderador y, também
denominado coeficiente de seguranca, produto da multiplicacdo de outros fatores
parciais ¥y, Y2 € ¥Yr3 » que visam correlacionar as combinagdes outros aspectos.
A aplicacéo do coeficiente y; busca prever a variabilidade do valor da acao, isto
€, considera que a intensidade das a¢des que atuam na estrutura ndo é 100%
exato, podendo vir a ser maior ou menor que o0 Vvalor caracteristico

estabelecido para o projeto. Quanto ao fator ys,, este procura antever a

respeito da simultaneidade das acdes, ou seja, a probabilidade de diferentes
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acOes variaveis atuarem de forma simultanea na estrutura. Por desfecho, o

fator y,3; busca levar em consideragéo as possiveis aproximacgdoes de projeto.

Dessa forma, realizando o produto entre tais fatores, obtém-se o

coeficiente de seguranga, como visto abaixo na Equacéo (12).

Yr = Yr1 Yr2 Yr3 (12)

Nesse contexto, a ABNT NBR 6118 (2014) expde, em seu item 11.7.1,
coeficientes ponderadores que devem obrigatoriamente serem aplicados em
analises do estado limite dltimo (ELU). Encontram-se abaixo, nas Tabelas 10 e 11,
os valores destes respectivos coeficientes, onde (D) representam as acdes
desfavoraveis, (F) favoraveis, (G) as acdes variaveis em geral e (T) é a

temperatura.

Tabela 10 - Coeficientes ponderadores para combinac¢des do estado limite ultimo.

Acoes (Yf1 - Yr3)

Recalques

Combinacgdes Permanentes Variaveis Protensdo | de apoio e
retracao
D F G T D F D F

Normais 14 1,0 14 1,2 1,2 0,9 1,2 0,0

Especiais ou de
. 1,3 1,0 1,2 1,2 1,2 0,9 1,2 |00
construgéo

Excepcionais 1,2 1,0 1,0 0,0 1,2 0,9 0,0 | 0,0

Fonte: Adaptada, ABNT NBR 6118 (2014).



Tabela 11 - Coeficientes de racionalizacdo das ac¢des consideradas em combinacfes de

calculo.

Yr2
Yo | Y1 | P2

Acdes

Locais em que nao ha predominancia de pesos de
equipamentos que permanecem fixos por longos
P . ep P J 05| 04 | 03
periodos de tempo, nem de elevadas

Cargas concentracdes de pessoas

acidentais de Locais em que ha predominancia de pesos de

edificios equipamentos que permanecem fixos por longos 07 | 06 04
periodos de tempo, ou de elevada concentracdo de | ’ ’

pessoas
Biblioteca, arquivos, oficinas e garagens 0,8 0,7 0,6
Vento Presséo dindmica do vento nas estruturas em geral | 0,6 | 0,3 0,0

Variac6es uniformes de temperatura em relacdo a
Temperatura o 0,6 0,5 0,3
média anual local

Fonte: Adaptada, ABNT NBR 6118 (2014).

Sendo: Y, o fator de reducdo de combinacdo do estado limite dltimo, ¥,
fator referente a combinacdo frequente para a verificacdo do estado limite de
servico e Y, o fator também relacionado ao estado limite de servico, no entanto

utilizado nas combinac¢des quase permanentes.

2.1.4.4 Combinac0fes das acdes

Como visto em 2.1.4.3, as a¢des permanentes e variaveis atuantes em uma
edificacdo necessitam ter seus valores majorados para assim atenderem aos
estados limites. Com isto, as combina¢gfes de calculo surgem com o intuito de
considerar de forma simultdnea as acdes que agem no sistema estrutural, uma
vez que na vida real ndo ha atuacéo de apenas uma acao isolada. Salienta-se que
para este projeto estrutural, assim como para os demais, a ABNT NBR 6118
(2014) enfatiza que devemos sempre considerar os efeitos mais desfavoraveis na
estrutura. Ainda conforme a norma, a constatagéo da seguranca quanto ao estado

limite ultimo, bem como as verificacbes do estado limite de servico, devem ser
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efetuadas mediante a aplicacdo de combinacfes ultimas e de servico, na devida

ordem.
2.1.4.4.1 Combinacdes das acdes no estado limite Gltimo (ELU)

No projeto proposto, trataremos apenas das combinacdes ultimas normais,
sendo as mais frequentes em projetos de edificios. Pata tal, deve-se considerar as
acOes permanentes sempre como seus valores maximos, multiplicadas pelo
coeficiente ponderador da Tabela 10, visto em 2.1.4.3.1. Quanto as acdes
variaveis, segundo Carvalho e Figueiredo Filho (2019), escolhe-se a mais
significativa para ser langada como principal e atuar com seu valor caracteristico
(sem reducdes), as demais acdes variaveis serdo consideradas como secundarias
e terdo suas intensidades reduzidas pelo coeficiente 1,, mostrado na Tabela 11.

Tal combinacdo € expressa pela ABNT NBR 8681 (2004), dada pela

Equacéo (13), mostrada abaixo.

Fyg = Vg'ng+ysg'Fsgk'l'yq'(Fq1k+Z¢O]'quk)+Vsq'¢08'F8qk (13)

Onde F; representa o valor da solicitagdo de projeto, Fg € Feg

caracterizam as acfOes permanentes diretas e indiretas, respectivamente. As
parcelas providas do indice “q”, representam as agdes variaveis, sendo a principal

denominada de Fg.

2.1.4.4.2 Combinac0des de servico

As combinacdes de servico sdo utilizadas na etapa de analise estrutural de
um projeto, onde aplicam-se estas para as verificacdes dos estados limites de
abertura de fissuras e deformacdes excessivas. De acordo com o item 5.1.5, da
ABNT NBR 8681 (2003), tais combinacdes séo classificadas em trés tipos: quase
permanentes, frequentes e raras. Para efeitos desta proposta projetual,
empregaremos apenas as combinagdes quase permanentes e frequentes, onde
faremos uso delas nas verificagbes dos estados limites de deformacdes

excessivas (ELS-DEF) e controle de fissuras (ELS-W), respectivamente.



Encontram-se abaixo tais combinacdes, nas Equacbes (14) e (15), onde o
principal aspecto a ser visto € a ndo majoracdo das acbes permanentes e

variaveis, Fg i € Fgqx.

a) Combinacéo quase permanente (CQP):

Fd,ser= ngjk+le2j'quk (14)

b) Combinacéo frequente (CF):
n n
Fyser = ngjk+ lpl'Fqlk‘l'zl/)Zj'quk (15)
j=1 j=2

2.1.5 Verificagd@o da estabilidade estrutural do edificio

Uma das etapas mais importantes da analise estrutural de um edificio,
consiste em verificar a estabilidade do mesmo quanto aos deslocamentos
horizontais, sejam eles locais ou globais, face as acdes permanentes e variaveis
atuantes.

No que concerne a esta verificacdo, € considerada complexa, visto as
varias imperfeicdes e néo linearidades existentes nas estruturas. No entanto, €
fundamental, em razdo dos esforcos adicionais que tendem a surgir em
decorréncia de significativos deslocamentos horizontais do edificio, que
dependendo da magnitude, pode acarretar o colapso deste. Tal natureza de
analise, onde considera-se o equilibrio da estrutura com configuracdo deformada,
é denominada de analise ndo-linear geométrica (GELATTI, 2012).

Ainda segundo a autora, a nao linearidade fisica também afeta, de certa
forma, a estabilidade da estrutura, sendo essa relacionada aos materiais que a
compdem. O concreto a principio, apresenta-se como um material linear face as
tensdes compressivas atuantes, até cerca de 45% de capacidade resistente

(tensdo maxima). Sabe-se também, da Resisténcia dos Materiais, que 0 a¢o entra
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em um estado de plastificacao, isto é, deixa de apresentar comportamento linear,
quando ultrapassado seu limite de escoamento (GELATTI, 2012).

Como forma de contornar tal situacdo, a favor de projetos seguros e
eficientes, a ABNT NBR 6118 (2014), item 15.3, descreve que estd néao
linearidade fisica devera ser obrigatoriamente levada em consideracdo nos
projetos. Nesse contexto, a normativa ainda recomenda, em seu item 15.7.3, a

reducdo da rigidez dos elementos estruturais nas andlises nao lineares.

2.1.5.1 Andlise de segunda ordem

Tendo por certo o entendimento de que os efeitos de 1° ordem séo aqueles
obtidos em uma andlise linear, isto é, considerando a configuragdo original da
estrutura, sem deformacdes, a ABNT NBR 6118 (2014) introduz a respeito dos
efeitos de 2° ordem, que retrata a realidade de um edificio. Na pratica, devemos
considerar a configuracdo deformada do sistema estrutural, considerando nos
dimensionamentos os esfor¢os adicionais decorrentes dessa deformacéo sofrida,
gue tendem a desestabilizar o edificio.

A ABNT NBR 6118 (2014), item 15.4.1, exibe uma classificacdo a respeito
dos efeitos de 2° ordem que podem existir em um edificio, classificando-os em

globais, locais e localizados, conforme mostrado na Figura 25, logo abaixo.

Figura 25 - Efeitos de 2° ordem atuantes em um edificio.
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Fonte: Kimura (2017).
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Para fins deste trabalho, consideraremos apenas os efeitos globais e locais,
na verificagdo da estabilidade global do edificio e nos dimensionamentos dos

pilares, respectivamente.
2.1.5.2 Verificacdo da estabilidade global

Um dos objetivos deste trabalho é a elaboracdo de um projeto estrutural
seguro e eficiente, procurando usufruir ao maximo dos beneficios oferecidos pelo
modelo estrutural escolhido. Para alcancar isto, torna-se imprescindivel a
verificacdo e validacédo da estabilidade global do edificio perante aos efeitos de 2°
ordem globais atuantes no pértico espacial, isto é, realizando uma comparacéo
dos deslocamentos horizontais existentes com os limites estabelecidos pela ABNT
NBR 6118 (2014). Salientando-se que, quanto maior a intensidade dos efeitos de

segunda ordem, menor sera a estabilidade global da edificacdo (KIMURA, 2017).
2.1.5.2.1 Imperfei¢des globais em edificios

No que tange a analise global das estruturas, sendo estas contraventadas
ou ndo, a ABNT NBR 6118 (2014), em seu item 11.3.3.4.1, descreve a
necessidade de considerarmos um desaprumo das pecas estruturais verticais, ou
seja, os pilares, em razdo das imperfeicbes geométricas existentes no sistema

estrutural. A Figura 26, logo abaixo, exemplifica este fenémeno.

Figura 26 - Desaprumo considerado na verificagéo da estabilidade global da estrutura.

A,
L

it/
A A A

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014).

H

O parametro 6, € obtido através da Equacéo (16).
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1+(2) (16)

Onde 6, possui relacéo direta com a altura da edificacdo “H”, sendo obtido

através da Equacéao (17), abaixo:

1

%= Too VA 40

Ainda segundo os preceitos da norma, quando 30% da intensidade das
acOes provenientes do vento forem superiores as acfes de desaprumo, deve-se
considerar apenas as agdOes do vento. Quando 30% das acdes de desaprumo
forem maiores que o0s carregamentos de vento, considera-se somente o0
desaprumo, mas respeitando um valor de 6,,,;, = 1/300. Nas demais condicdes,
deve-se considerar a atuacdo destas duas acOes de forma simultdnea e na

mesma dire¢cdo, sem a necessidade de considerar um 6,y -
2.1.5.2.2 Coeficiente y,

Buscando atender os preceitos da ABNT NBR 6118 (2014), haja vista o
item 15.5.3, verificaremos a estabilidade global do edificio por meio do parametro
denominado y,, indicado para edificios de 4 ou mais pavimentos. Segundo a
norma, este pode ser obtido através dos resultados de uma analise linear,
considerando nos elementos estruturais a reducao de rigidez, citada em 2.1.4.

No gue concerne aos parametros obtidos mediante a aplicacdo do método,
estes classificardo a estrutura quanto a sua flexibilidade, isto é, o quanto o edificio
de maneira global se desloca horizontalmente. A norma, em seu item 15.5.3,
expde gque a estrutura pode ser considera de nés fixos, ou seja, pouco deslocavel,
quando y, < 1,10. Quando superado este valor, a estrutura é classificada como
de n6s méveis, sendo de média ou grande deslocabilidade horizontal, e assim,
deve-se considerar os efeitos de 2° ordem global no dimensionamento dos pilares

dos diversos pavimentos, por serem 0s elementos que mais contribuem ao
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contraventamento da estrutura. Ressalta-se ainda, que o valor de y, é restringido

pela norma em um valor limite de 1,30.
O valor de y; € obtido através da Equacao (18), mostrada abaixo.

1
Yz = 1— Am tot,d (18)
M tot,d

Em que: Ay o q representa o somatorio dos produtos de todas as cargas
verticais de projeto atuantes na estrutura, pelos respectivos deslocamentos
horizontais de seus pontos de acédo, obtidos na analise de primeira ordem. Quanto
a parcela de My, 4, €sta representa 0 momento de tombamento introduzido a
estrutura, em outras palavras, o somatorio dos momentos gerados por todos os
carregamentos horizontais considerados na combinacao ultima de projeto, em
relacéo a base do edificio.

Apresentaremos abaixo, de forma concisa, os meios para a obtencédo dos

valores referentes as parcelas da Equacéo 18, em respectiva ordem.
a) Momento Ay tor.q:

Efeito que reproduz os sucessivos esforcos adicionais de 2°ordem em
razdo do produto entre a carga vertical atuante e os deslocamentos laterais de
primeira ordem (MONCAYO, 2011). Pode ser visto abaixo, na Figura 27.

Figura 27 - Exemplificagcdo do efeito P-Delta nas estruturas de edificios.
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Fonte: AltoQI (2018).
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O Ay tor,q POde ser obtido através da Equacgéao (19), logo abaixo.

n
Butora= Mis+ ) BBy
= (19)
Em que: M;. refere-se ao momento resultante da analise de primeira ordem
(linear), P, representa o carregamento vertical total da estrutura e A, 0s

sucessivos deslocamentos horizontais de segunda ordem.
b) Momento de tombamento M, ., 4 Proveniente do vento:

Uma outra natureza de acdo horizontal que devemos levar em
consideracdo nos projetos, além do desaprumo, visto em 2.1.5.2.1, diz respeito as
acOes advindas do vento. A ABNT NBR 6118 (2014) trata com obrigatoriedade a
consideracdo das acfes dinamicas de vento nas estruturas, onde os meios para
se obter tal carregamento foram vistos em 2.1.4.2.1.

Ainda segundo a norma, tal consideracao devera ser realizada nesta etapa
de analise da estabilidade global da estrutura, onde sua atuacdo implica em
momentos de tombamento. A intensidade deste momento pode ser estimada pela

Equacéo (20).

n
Ml,tot,d = Z E,-H, (20)
i=j

Onde F, representa a intensidade da acdo do vento no né do portico
considerado e H, é a distancia do ponto de aplicacdo desta acdo em relacdo a

base da estrutura.

2.1.6 ldealizagéo e dimensionamento dos elementos estruturais colaborantes ao

contraventamento

Esta secéo do trabalho denotara os principais procedimentos de calculo dos

elementos estruturais terciarios, secundarios e primarios, que contribuem ao
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contraventamento de um edificio. Serdo apresentados os critérios quanto ao preé-
dimensionamento dos mesmos, acdo necessaria em uma concepcdo, além de
formulagbes e prescricdes de detalhamentos que culminam na idealizagdo e
atendimento destas pecas projetuais quanto a metodologia do estado limite Gltimo
(ELU) e estado limite de servico (ELS).

2.1.6.1 Dominios de deformacé&o do (ELU)

Uma vez fundamentado sobre a solidarizacdo entre o conjunto concreto e
aco, a ABNT NBR 6118 (2014) preconiza que o0s dimensionamentos dos
elementos estruturais sujeitos a flexao sejam realizados dentro de limites, nos
quais possibilitem a boa ductilidade do conjunto concreto armado perante a
ruptura. Nesse contexto, tal norma introduz a respeito de dominios de deformacéao
pertencentes as analises do estado limite uUltimo, que retratam a natureza das
deformacgBes dos elementos estruturais perante as tensdes atuantes em razdo dos
carregamentos. Sendo tensbes compressivas, aquelas que culminam no
encurtamento das pecas, e trativas as que causam o alongamento das pecas

estruturais.

“A ruina da secao transversal para qualquer tipo de flexdo no
estado limite Ultimo é caracterizada pelas deformacgdes especificas
de calculo do concreto e do aco, que atingem (uma delas ou
ambas) os valores maximos das deformacgfes especificas desses
materiais.” (CARVALHO; FIGUEIREDO FILHO, 2019, p. 120)

A Figura 28, mostrada abaixo, expde de forma esquematica 0s
denominados dominios de deformacdo das secOes transversais e seus
respectivos limites, que retratam a natureza de ruptura dos elementos, podendo
ser por encurtamento excessivo do concreto e por deformacéo plastica excessiva

das barras de aco passivas.
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Figura 28 - Dominios de deformacéo do estado-limite dltimo (ELU).

Alongamento Encurtamento

'

4a

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014).

Conforme a ABNT NBR 6118 (2014), o primeiro bloco do diagrama
representa o alcance do estado limite Ultimo da peca em razdo de deformacbes
plasticas demasiadas das armaduras, isto é, o alongamento maximo que o
material resiste. Tal bloco compreende a “reta a”, direcionada a elementos
estruturais sujeitos a tracao pura, sem esforcos de momento, predominantes em
tirantes. Além desta, encontra-se o dominio 1, caracterizado pela atuacdo de
esforcos de tracdo ndo uniformes em elementos estruturais, além do dominio 2,
que descreve o fendbmeno de flexdo simples ou composta (flexo-tracdo ou flexo-
compressdo), sem que ocorra a ruptura do concreto por encurtamento maximo
(ec < €cu).

No que tange ao bloco intermediario do diagrama, nele encontra-se o
dominio 3, caracterizado também pela atuacdo de flexdo simples ou composta,
porém, dentro dos limites deste dominio, a natureza de ruptura se da pela
simultaneidade do colapso atingido pelo concreto e aco, o que em termos de
projeto, € o ideal, haja vista as evidéncias demonstradas pelo aco em virtude de
sua ductilidade (BASTOS, 2019). Assim sendo, buscaremos dimensionar o0s
elementos estruturais do projeto dentro do dominio 3, principalmente as vigas-
faixa dos diversos pavimentos, respeitando uma condi¢gdo imposta pela ABNT
NBR 6118 (2014), item 17.2.3, sendo: x/d < 0,45. Onde (x) € a profundidade e (d)

a altura util definida em pré-dimensionamento.
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O bloco final do diagrama, a direita, € representando pelo dominio 4, nédo
recomendado nos dimensionamentos de vigas, uma vez gue requere uma secao
transversal superarmada, ou seja, as armaduras dos elementos néo alcangcam seu
escoamento (g; < &y4). A ruptura, segundo a NBR 6118 (2014), se da pelo
encurtamento maximo do concreto, o que a torna fragil.

Por fim, ainda segundo a norma, encontra-se os “‘dominios 4a” e “5”,
caracterizados por flexdo composta (com armaduras comprimidas) e compressao
sem uniformidade, na respectiva ordem. Além da “reta b”, representando o outro
extremo do diagrama, dentro os quais pertencem o0s elementos sujeitos a

compressao uniforme.
2.1.6.2 Lajes nervuradas moldadas in loco

Denotaremos aqui, concisamente, o roteiro de dimensionamento das lajes
nervuradas moldadas in loco, partindo-se do pré-dimensionamento das nervuras e
apresentando as verificacfes e detalhamentos necessarios ao bom funcionamento
estrutural do elemento, no que concerne a seguranca e eficiéncia do mesmo.
Todas as formulacdes e verificagcdes aqui apresentadas, sao fundamentadas nas
recomendacdes da ABNT NBR 6118 (2014).

Apresentaremos abaixo, nas Figuras 29 e 30, a sec¢do transversal de lajes
nervuradas moldadas in loco que sera adotada nesta proposta projetual, com as
indicacOes de suas respectivas partes estruturais.

Figura 29 - Caracteristicas da sec¢éo transversal de uma laje nervurada moldada in loco.
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Fonte: Araujo (2014).
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Figura 30 - Componentes estruturais de uma secao transversal de laje nervurada.
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Fonte: Araujo (2014).

Tendo em vista as continuidades entre as lajes do pavimento, em funcao
dos cdmodos existentes adjacentes uns aos outros, Aradjo (2014) relata a
necessidade de enrijecermos as regides de encontro intermediarias entre essas
lajes, com o intuito de combater excessivos momentos fletores negativos, com
visto na Figura 31. Ressalta-se que uso de vigas-faixa possibilita o enrijecimento

destes locais, sendo uma boa solugéo.

Figura 31 -Secéo transversal de uma laje nervurada continua.
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Fonte: Araujo (2014).

2.1.6.2.1 Pré-dimensionamento

Esta etapa consiste em determinar as dimensdes inicias da tipologia de
laje, podendo altera-las ao longo do projeto, caso tais dimensdes inicias nao

atendam as verificagdes do estado limite ultimo e do estado limite de servigo.
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Uma vez que usaremos cubetas de polipropileno, vistas na se¢ao 1.1.3.1.1,
como material inerte dentre as nervuras estruturais do elemento, faz-se necessario
definirmos algumas dimensdes inicias referentes a sec¢éo transversal das lajes.
Para tal, seguiremos as recomendacdes da ABNT NBR 6118 (2014), o que implica

no roteiro a sequir.
a) Largura das nervuras:

Segundo a norma, a largura minima das nervuras (b,,) devera atender a

Equacéo (21), abaixo.
b, =>5cm (21)
b) Espessura da mesa:

A mesa superior, composta por uma capa de concreto, devera ter uma
espessura minima hy pode ser estimado atraveés da Equacgdo (22). Ressaltando
que, caso 0 projeto hidrossanitario imponha a existéncia de tubulacées de no
méaximo 10 mm embutidas na mesa, o valor minimo de espessura passara a ser 5

cm.

4cm
hez i o (22)
15

Em que: [, é a largura adotada para a cubeta de polipropileno, em ambas

as direcOes da laje, definida mediante a consulta de catalogos de fabricantes.
c) Distancia entre os eixos das nervuras:
A norma limita a distancia entre eixos de nervuras a 110 cm, contudo

procuraremos adotar tal medida com um valor maximo de 65 cm, com o intuito de

evitarmos possiveis gastos com armacfes adicionais de compressao na mesa.



Salientando, que a NBR 6118 (2014), item 13.2.4.2, impde a condicdo de
verificarmos esse componente a flexdo, caso esta distancia ultrapasse 65 cm.

A estimativa desta distancia (S) pode ser feita pela Equagéao (23).

S=1y+b, <110 cm (23)

d) Altura da laje:

Conforme Araujo (2014), a altura total das lajes nervuradas, independente
da destinacdo do comodo, podem ser obtidas pela Equacdo (24), onde [, é o

menor vao da laje.

L

h=2
30

(24)

2.1.6.2.2 Modelagem dos carregamentos e analise estrutural

O passo subsequente ao pré-dimensionamento das lajes, consiste na
modelagem dos carregamentos atuantes nos pavimentos, ou seja, a insercao de
carregamentos permanentes, além de variaveis de acordo com a destinacdo dos
comodos e dos niveis do edificio, haja vista que em garagens as cargas de
utilizacdo, segundo a ABNT 6120 (2019), serdo mais intensas.

Denotaremos abaixo o roteiro para a obtencdo dos carregamentos
permanentes e variaveis atuantes por laje, onde as especificacdes ja foram vistas
na secdo 2.1.4. Ressalta-se, que diferentemente das acfes varidveis que podem
possuir magnitudes distintas, ja visto acima, o peso préprio do elemento sera

funcdo somente da densidade do concreto, além da sec¢éo transversal adotada.
a) Peso proprio:
Este carregamento €é obtido descontando-se 0 volume que seria

compreendido pelos enchimentos entre as nervuras. Assim sendo, deve-se

realizar tal desconto de volumetria, conforme as Equacdes (25) e (26).
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Procedendo, determina-se o peso total da laje (P;) e distribui-se 0 mesmo
pela metragem quadrada da regido entre eixos considerada (S), aplicando as

Equacgbes (27) e (28), respectivamente.

V' =1L, (h—h) (25)

V=_(S"S,-h)-V (26)
Onde V' representa o volume do enchimento e V o volume de concreto.
Pr=V-yc (27)

Pr

P, =
47 Ao

(28)

Em que: y. € o peso especifico do concreto armado, igual a 25 KN/m3, P,

representa o peso por area e A,_, a area da regido entre eixos de nervura.

b) Carregamentos permanentes:

Somando-se cargas permanentes adicionais como 0 peso de revestimento

da laje (Rev) e possiveis paredes internas sobre a laje (P,,-) a0 peso por area ja

calculado, encontramos 0 peso permanente total, representado por (g), dado pela

Equacéo (29).

g =P, + Rev+ Ppar (29)

c) Carregamentos variaveis:

Como visto na secdo 2.1.4, os carregamentos variaveis sdo classificados
como diretos e indiretos. Tratando-se de lajes, considera-se somente 0s

carregamentos diretos provenientes da utilizacdo, conforme a ABNT NBR 6120
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(2019). Os respectivos valores destas cargas acidentais (q) poderdo ser tiradas
desta normativa, a depender da destinacdo do cdomodo (areas de servico,

cozinhas, dormitérios e salas, corredores, garagens, dentre outros locais).
d) Carregamento total por laje:

Realizando-se a soma dos carregamentos permanentes (g) e variaveis (q),
obtém-se o carregamento total atuante na laje. Salienta-se que este carregamento
€ considerado caracteristico, havendo a necessidade de aplicarmos o coeficiente

de seguranca y; visto na secdo 2.1.4.3.1 deste trabalho, para o atendimento ao

estado limite ultimo.

2.1.6.2.3 Verificacdo quanto ao estado limite de deformacdes excessivas (ELS-
DEF)

Uma vez inseridos os carregamentos nas lajes, uma verificagao inicial e
fundamental da etapa de andlise estrutural de um projeto, consiste em estimar as
flechas geradas nos elementos e compara-las com os valores limites
estabelecidos pela ABNT NBR 6118 (2014).

Nesse enquadramento, apresentaremos a seguir uma marcha de célculo
para a estimativa da flecha total em lajes nervuradas moldadas in loco, e por fim,

esquematizaremos a comparacao que devera ser realizada para as demais lajes.
a) Altura equivalente:

O passo primario se da pelo calculo da altura equivalente da laje, atravées
das Equacgoes (30) e (31).

_ lox * lOy

=5y (30)

he=[(1-8)-A3+¢ - h;ﬁ (31)
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Em que: ¢ € o coeficiente relativo ao pré-dimensionamento das dimensdes
do material inerte e da distancia entre eixos de nervuras. h, representa a altura

equivalente da laje.
b) Rigidez a flexao:

Adiante, calcula-se a rigidez a flexado (D) da laje por meio da Equacéo (32),
em funcdo da altura equivalente antes mensurada e de propriedades mecéanicas

do concreto.

Ecs - hg

p=—15 "¢
12-(1—v2)

(32)

Onde E.; é o moédulo de elasticidade longitudinal do concreto, podendo
ser obtido por meio da Tabela 05, vista na secdo 2.1.2.1.3. O coeficiente

Poisson, representado por v, vale 0,2.
c) Combinacéo quase permanente (CQP):

A combinacdo no qual procederemos a verificacdo de flechas excessivas
nas lajes do nosso projeto, segundo a ABNT NBR 6118 (2014), € a combinacao
de servico quase permanente, ja vista na secdo 2.1.4.4.2. deste trabalho. Assim
sendo, devemos consultar a Tabela 11, em 2.1.4.3.1, para recolhermos o

coeficiente de reducao y,, que sera aplicado ao carregamento total de utilizacéo.

Foser =9 + Y2 q (33)
d) Estimativa da flecha inicial:

Tendo posse da rigidez a flexdo da laje e do carregamento oriundo da
combinacdo quase permanente, procede-se ao calculo da flecha inicial na laje
pela Equacédo (34), onde W, é um coeficiente tabelado, fruto da relacdo entre os

vaos de calculo I, e L,,.



. Fd,ser ' l;‘é
W, = 0,001 - W, = (34)

Em que W, é a flecha inicial na laje, isto €, aquela atuante apos a retirada

dos escomentos do elemento.
e) Flecha final:

Em razdo da perda de resisténcia do concreto ao longo da vida util do
projeto, pelo fendmeno de fluéncia, a ABNT NBR 6118 (2014) prescreve a
necessidade de aferirmos a deformacao vertical dos elementos sujeitos a flexao
ao longo tempo. Para tanto, aplicaremos a Equacao (35) para estimarmos este

deslocamento das lajes no final de sua vida util.
Weo = (1+ @)W (35)

Onde ¢ é o coeficiente de fluéncia, podendo ser adotado, segundo o item

8.2.11 da norma, como 2,5.
f) Flecha admissivel:

Um dos objetivos deste trabalho é a elaboracdo de um projeto estrutural
gue atenda além da estabilidade e eficiéncia estrutural dos elementos, critérios
relativos a aceitabilidade sensorial dos usuarios. Com isso, faz-se necessarios
restringirmos os deslocamentos verticais das lajes aos valores limites normativos,

para tal, a condicdo dada pela Equacao (36) necessita ser atendida.

Weo < Woam = (36)

=
250

Onde [, € o menor vao de calculo da laje considerada e o parametro 250 é

retirado da Tabela 9, deste trabalho, se¢éo 2.1.3.2.2.
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2.1.6.2.4 Verificacdo quanto ao cisalhamento

Para o atendimento da ABNT NBR 6118 (2014), no que concerne a
dispensa de armadura transversal para combater a tracdo proveniente do esfor¢o
cortante nas lajes nervuradas, deveremos verificar estas as tensdes tangenciais
existentes. Com isto, a condicdo dada pela Equacédo (37), citada pela norma,

devera ser atendida.

= Vra, (37)

Em que:

Viar = [k (0,25 feeq) - (1,2 + 40~ py)] - by, - d (38)

Onde V,;; é a resisténcia ao esfor¢co cortante da sec¢do, Vy; 0 esforco

cortante solicitante e k = (1 — d).

2.1.6.2.5 Verificacdo quanto a puncgao

Para o atendimento ao item 19.5.1 da ABNT NBR 6118 (2014), devemos
verificar as lajes nervuradas aos esforcos cisalhantes provenientes da puncéao.
Assim sendo, adotaremos as Equacgbes (39) e (40) para verificarmos tais
elementos do projeto, onde d é a altura Gtil ao redor do perimetro critico. Tal
perimetro € exemplificado por meio da Figura 32, segundo colaboracdes de
Sacramento (2018) aos trabalhos de Lau e Clark (2007), a respeito desta

verificacdo quando as lajes sé@o enrijecidas com vigas-faixa.
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Figura 32 - Esquematizagdo do perimetro critico em lajes nervuradas estruturada com
faixas.
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Fonte: Sacramento (2018) apud Lau e Clark (2007).

A verificacdo do fenbmeno de puncédo se da pela aplicacdo e comparagao
dos resultados obtidos por intermédio das Equacdes (39) e (40).

_ Fsd
Tsa =04 (39)
Vyae = 0,13 - (1 +/20/d) - (100 p- fui)3 (40)

A condicdo para a despensa de armaduras adicionais a puncdo é

comprovada com a condiGéo V4. > Tg4.
2.1.6.2.6 Dimensionamento das nervuras a flexdo
Uma vez validadas as verificacbes denotadas anteriormente, o proximo

passo do projeto de lajes nervuradas moldadas in loco consiste na analise

estrutural do elemento, no que tange a obtencdo dos esfor¢cos internos de
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momento fletor e cortante maximos. E com posse de tais valores, dimensionar as

nervuras dos elementos a estes esforcos de magnitude maxima.

a) Mensuracao dos esforgos internos maximos:

O esforco de momento fletor de amplitude maxima pode ser estimado por
meio das Equacao (41) respectivamente, onde [, € o0 menor vao de célculo. Os
parametros adimensionais uev sao retirados da literatura de Pinheiro (2007),

cujas tabelas pertinentes encontram-se em anexo.

p-lx
M = 1 10; (41)

b) Posicado da linha neutra:

Antes da determinacdo da armadura necessdria para as nervuras resistirem
as tensbes normais oriundas da flexdo, segundo Carvalho e Figueiredo Filho
(2019), faz-se necessério localizarmos a posicao da linha neutra x na secdo
transversal, isto €, o local onde as tensdes de tracdo e compressdo sao nulas.

Estimada com a aplicacdo da Equacao (42), logo baixo.

=125-d- 1 Ma 42
=5 0,425 d% - f,q - by, (42)

Onde d ¢é a altura atil da secéo, podendo ser estimada como sendo 90% da
altura total da viga. M; é o valor maximo de momento fletor, ja visto, multiplicado
pelo respectivo coeficiente de seguranca. As demais varidveis da formulacdo ja
foram tratadas anteriormente.

Calculada a posicdo de x, procede-se a verificagdo do dominio no qual a
secdo se encontra, por meio da relacdo abaixo, citada por Carvalho e Figueiredo
Filho (2019).
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Dominio 2 - x <0,259-d
Dom = {Dominio 3 - 0,259:-d <x<0,628-d (43)
Dominio4 - x > 0,628 -d

Verifica-se também se ha o atendimento a relacdo x/d < 0,45, que dita o

comportamento ductil dos elementos.

c) Determinacédo da area de aco principal:

Atendidas as condi¢des anteriormente vistas e dispondo do momento fletor
maximo atuante no elemento e da posicdo da linha x, pode-se determinar a
armadura necessaria para as nervuras resistirem as tensdes de tragéo localizadas
abaixo da linha neutra através de um equilibrio de momentos na secéo
transversal. Segundo Carvalho e Figueiredo Filho (2019) a armadura necesséria
para este equilibrio pode ser obtida mediante a aplicacdo da Equacdo (44).
Salientando-se a necessidade de considerarmos uma armacgao minima, igual a
15% da secéo de concreto, atendendo os preceitos da ABNT NBR 6118 (2014).

Mq
=@ 04 0 fya “y
Agmin = 0,0015 - by, - h (45)

Em que: d é a altura (til da secdo, h representa altura total da laje e b,, a

largura da nervura, antes visto.
2.1.6.2.7 Determinagé&o das armaduras de distribuicdo da mesa

Caso haja o atendimento a ABNT NBR 6118 (2018), no que tange ao
distanciamento entre eixos de nervuras, ndo sendo superior a 65 cm, pode-se
adotar uma armacdo minima em ambas as direcOes de dissipacdo de cargas,

mensurada pela Equacao (46).

Agsmesa = 0,15 hf (46)



Onde Ag mesq € dado em cm?/m e hy representa uma variavel ja mencionada

nesse bloco do trabalho direcionado a lajes.
2.1.6.2.8 Determinagé@o do numero de nervuras e demais detalhamentos

Tendo posse da armacdo necessaria para as nervuras, 0 passo
subsequente se da pela determinacdo do numero de nervuras no pavimento. Para
tal, pode-se utilizar da técnica exposta por Araujo (2014), onde a quantidade de
nervuras/laje dependera fundamentalmente do vao requerido pela concepcao
arquitetdnica. Tal técnica, consiste, segundo o autor, em fazer a locacdo de abas
laterais macicas, cercando todo o perimetro do pavimento. A Figura 33

[{Ppegi)

esquematiza tal estratégia, onde “a” representa estes pontos macigos.

Figura 33 — Secéo transversal tipica e parametros utilizados na definicdo do niumero de

nervuras.

a Io o b | a
oy Py B
A

Fonte: Araudjo (2014).

=

Assim sendo, aplica-se a Equacéo (47) para esta determinacdo do numero

de nervuras n.

(47)

Em que L, corresponde ao vao livre da laje, [, representa o espagcamento

entre nervuras que dependera das dimensfes dos moldes plasticos.
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2.1.6.3 Vigas-faixa

Tal secdo é destinada a exposicdo dos métodos de dimensionamento e
detalhamento das vigas-faixa do projeto proposto, baseando-se na ABNT NBR
6118 (2014).

2.1.6.3.1 Pré-dimensionamento

A determinacédo das dimensdes iniciais das vigas dos diversos pavimentos
€ uma das etapas iniciais de uma concepcao estrutural. Dessa forma, esta se¢éo
apresentara os principais fatores a serem levados em consideracdo na estimativa

inicial da altura e largura destes elementos secundéarios de um projeto.

a) Altura inicial:

Quanto a altura de vigas, a ABNT NBR 6118 (2014) nao trata a respeito de
valores concretos para uma estimativa inicial, assim sendo, cabe ao projetista
definir tal dimensédo, e, se necessario, realizar alteracbes apds verificacbes da
etapa de andlise estrutural.

Haja vista que um dos objetivos deste trabalho € elaborar um projeto
estrutural que atenda os anseios arquitetdnicos, cita-se a ideia de uma concepcéao
estrutural onde as superficies das lajes alinham-se com as superficies das vigas.
Dessa forma, procuraremos adotar preliminarmente a altura h das vigas-faixa

como sendo igual a altura adotada para as lajes nervuradas.

b) Largura minima:

Conforme o item 13.2.2 da ABNT NBR 6118 (2014), as vigas em geral,
englobando a tipologia em faixas, exceto as paredes, ndo devem apresentar uma
largura inferior a 12 cm. Ainda segundo os preceitos da norma, pode-se adotar um

valor de 10 cm em situagdes excepcionais.
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2.1.6.3.2 Modelagem dos carregamentos e analise estrutural

Os carregamentos a serem considerados no dimensionamento estrutural de
vigas-faixa, sdo: peso préprio do elemento, peso de paredes e cargas oriundas
das lajes. Assim sendo, exporemos a seguir a metodologia de obtencéo de cada

um destes.

a) Peso proprio:

Tal carregamento, dado em KN/m, pode ser mensurado por meio da
Equacéo (48).

Ppy = by - h-v, (48)

b) Carregamentos de alvenaria:

As boas préticas de projeto demandam a locacao de alvenarias sobre as
vigas, dessa forma deve-se considerar tal sobrecarga, estimada pela Equacao
(49).

Ppar =h-eqw Vaw (49)

c) Carregamentos provenientes da laje:

Como um dos obijetivos principais de um elemento estrutural secundario é
fornecer estabilidade localizada ao pavimento, faz-se necessario considerarmos
as cargas descarregadas pelas lajes. Salienta-se que a magnitude de carga
recebida pela viga dependera da forma de trabalho da laje, podendo ser uni ou
bidirecional. Para estimar tal parcela de carregamento, utilizaremos as tabelas
adaptadas por Pinheiro (2007), cujo dominio é publico, bem como a Equagéo (50),

também recomendada pelo autor.

(50)
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Em que V é a reagéo de apoio na viga em KN, [, € o menor vao da laje e v

é retirado da tabela em anexo.

d) Carregamentos provenientes de outras vigas:

Dependendo dos resultados da concepc¢ao estrutural, pode vir a ocorrer a
situacdo de vigas apoiadas sobre outras vigas no pavimento, assim sendo, é
necessario considerarmos o carregamento pontual, em KN, que uma ou mais

vigas descarregam sobre outra.
e) Carregamento total:
A carga total considerada no dimensionamento de uma viga, consiste na
soma das parcelas mostradas anteriormente, ressaltando a necessidade de

aplicarmos o coeficiente (yr = 1,4), visto na secdo 2.1.4.3.1, somente nos

carregamentos provenientes do seu peso proprio, paredes e outras vigas, tendo
em vista que os carregamentos da laje ja tenham sido majorados.
f) Andlise estrutural quanto aos esforcos internos:
Os esforcos internos maximos dependerdo, segundo Araujo (2014), das
condic¢des de contorno do elemento e do vao entre os elementos verticais de apoio
(pilares).

e Esforgo cortante:

O cortante maximo em uma sec¢ao pode ser mensurado pela Equacéo (51).

5

Vinax = 2 (51)
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A equacéo € aplicada a vigas de vinculacdes bi-engastadas e bi-apoiadas.
Onde F; é o carregamento total atuante na viga, j& majorado com seu rescpectivo

coeficiente de seguranca.

e Momento fletor:

O momento maximo, de acordo com Araujo (2014), pode ser mensurado
com a aplicagcéo das Equacdes (52) e (53). A primeira especificamente para vigas
bi-engastadas, ja a segunda é aplicada em vigas que possuem um apoio rotulado
e outro engastado, assim como para elementos bi-rotulados. Onde a variavel [

representa o vao do elemento.

Fd " l2
Fd " l2
max — 8 (53)

2.1.6.3.3 Verificagédo quanto ao estado limite de abertura de fissuras (ELS-W)

As vigas-faixa do futuro projeto também deverdo, assim como as lajes,
atender ao estado limite de servico, j& abordados neste trabalho. Assim sendo,
apresentaremos de inicio as metodologias com as quais poderemos verificar se
tais elementos atendem aos limites de fissuracdo aceitos pela ABNT NBR 6118
(2014). A marcha de célculo a seguir € baseada em formulac6es da respectiva

norma.

a) Combinacgéo frequente (CF):

Como visto na segdo 2.1.3.2.1, a verificagdo do ELS-W ¢é realizada
mediante a aplicacdo da combinacéo frequente de servigco, seguindo 0s anseios
normativos. Com a aplicacdo dos coeficientes i apropriados a combinagao, tém-

se a Equacao (54).
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Fd,ser = ng + 0,4 qx
(54)

b) Calculo da tensdo na armadura:
Conforme a ABNT NBR 6118 (2014), um passo a favor da seguranca se da

pelo célculo desta tensdo no aco o,; de maneira linear, sem o alcance do estadio

Il. Adotaremos tal recomendacao, que consiste na aplicagdo da Equacéo (55).

5 _fva 91+ 92+04-q
Y14 gitgatq

(55)

Em que g, representa o peso proprio da viga, g, a soma das cargas

permanente da parede e laje, q é a carga acidental da laje.

c) Determinacdo da abertura de fissura maxima:

Tendo posse das tensdes na armadura, pode-se estimar a abertura maxima
de fissura que ocorrera na viga. Para isto, deveremos primeiramente definir o que
a ABNT NBR 6118 (2014) denomina de regifes de envolvimento, isto €, regides
em que as barras de aco longitudinais concebem protecéo ao concreto tracionado,
em virtude da alta aderéncia presente nas barras. Tal conceito normativo é

mostrado na Figura 34, a seguir.

Figura 34 - Regides do concreto protegidas pelo envolvimento sobre as barras.

Regido de
— 7.5¢, envolvimento
Linha - de ¢, com area
7 ——
Neutra| * 75071 //)é
° =B i 2
e o \ \
9
S| e o | o | o .
Armadura de - 6
pele tracionada
da viga

Fonte: ABNT NBR 6118 (2014).



Com posse deste entendimento, o calculo da abertura maxima w é

feito mediante a aplicacdo da Equacéo (56).

¢ 05 304

Wkgi 12'5'771 E fctm

L&(i+45)
12,5-n, E;

(56)

Pri

Em que: ¢; € o diametro da barra que concede protege a regidao em analise,
n, coeficiente de conformacao superficial do aco, visto em 2.1.2.2.3. E representa
o médulo de elasticidade do aco, ja visto neste trabalho. Por fim, p,; corresponde

a taxa de armadura aderente.

d) Nivel de fissuracdo admissivel:

Apéds estimarmos o valor da abertura maxima de fissuras, devemos realizar
a comparacdo com a abertura limite imposta pela norma. Salienta-se que este
valor admissivel esta ligado diretamente a classe de agressividade ambiental onde
planeja-se tal edificacdo, devendo esta ser definida em uma etapa preliminar de
projeto Logo, para atendermos a ABNT NBR 6118 (2014), a condicdo dada pela
Equacéo (57) devera ser satisfeita.

W, < w
k adm (57)

Onde w,q,, devera ser retirado da Tabela 08, secéo 2.1.2.2.1.

2.1.6.3.4 Verificagéo do estado limite de deformacdes excessivas (ELS-DEF)

Como ja citado em um outro momento, restringiremos as deformacdes
verticais das vigas-faixa do futuro projeto aos limites estabelecidos pela NBR 6118
(2014).

Com isso, apresenta-se abaixo um roteiro para determinacdo destes

deslocamentos, segundo o autor Aradjo (2014). Onde mensuraremos tais
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deformacfes apos a retirada dos cimbramentos e ao fim da vida util desse projeto,

atendendo as recomendacdes da normativa vigente.

a) Inércia no estadio I:

Primeiramente calcula-se o momento de inércia da peca I. no estadio | de
deformacéo, isto €, sem a perda de rigidez por fissuracdes, 0 que resulta na aplica
da Equacao (58), conhecida desde as cadeiras de mecanica basica e resisténcia

dos materiais.

I =% (58)

Em que b, e h representam a largura e altura da viga.

b) Momento de fissuracéo:
Dando prosseguimento, € necessario mensurarmos a magnitude do
momento fletor que causara tensbes superiores a resisténcia a tracdo do concreto.
Tal intensidade de esforco M,., calculado pela Equacao (59), em grande parte dos

casos, é bem baixa.

a-1l. -
Mr= c fct (59)
Ve

Em que f,, é a resisténcia a tragdo do concreto, ja vista. A variavel y;
representa a distancia entre a fibra mais tracionada da secéo e o centro e a linha
neutra. Como nossas vigas-faixa possuirdo tipologia retangular, adota-se a

Equacéo (60).

N| s

Ve (60)



c) Inércia no estadio IlI:

Em razdo da baixa resisténcia a tracdo do concreto, o que provoca 0O
fendmeno de fissuracdo mediante a baixas intensidades de tensbes normais de
tracdo, hd uma perda de rigidez na secado transversal da peca, que devera ser
levada em consideracdo na determinacdo dos deslocamentos. Assim sendo, faz-
se necessario calcularmos a variavel conhecida como Inércia de Branson, que
considera esta inconstancia de rigidez no elemento (OLIVEIRA, 2007).

Pode-se estimar essa inércia I, através da Equacao (61).
12 = kz bwd3 (61)

Onde K, representa a rigidez no estadio Il (ja fissurado), obtida mediante a

aplicacao da Equacéo (62).
1
Kz:g'fz-(3—€)+n-p’-(i—5)'(1—5) (62)

Os parametros &, n e p podem ser calculados pelas Equacdes (63), (64) e

(65).
E=-n-(p+p)+n2-(p+p)+2-n(p+65-p) (63)
TL—E—CS (64)
- 65

d) Momento de inércia equivalente:

Com posse do momento de fissuracdo e o maximo atuante no elemento,
bem como as inércias linear e no estadio Il, determina-se a inércia equivalente

I.q pela Equacao (66).
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= () 1o+ 1= () | 6)
e Mméx ¢ Mméx

e) Flecha inicial:

Com tais variaveis determinadas, mensura-se a flecha inicial w(t,),

segundo a Equacéo (67) trazida por Araujo (2014).

5 Mméx ) l4
384 Eqs-log

w(ty) = (67)

Onde E.; € o modulo de elasticidade do concreto e [ o vao do tramo

considerado.
f) Flecha devido a fluéncia e retracéo do concreto:

E necessario calcularmos a flecha diferida AW ao longo da vida util do
projeto, para o atendimento aos preceitos da ABNT NBR 6118 (2014). Sendo

assim, utiliza-se da Equacgéo (68).

AW = ]%of-(;?)l W (ty) (68)

Em que f(t) € funcéo do tempo t em que se deseja calcular o acréscimo de
deformacfes (em meses). Para tal, aplica-se aas Equacdes (69) e (70), de acordo
com o que se deseja.

f(t) =0,68-0,996 - t%32 < 2 (69)

f(t;) =068 — 1més (70)

g) Flecha total:
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Por desfecho, estima-se a flecha vertical total por intermédio da Equacao
(71).

Wiotar = w(to) + AW (71)
h) Flecha admissivel:

Assim como estipulado para as lajes nervuradas do futuro projeto,

definiremos também para as vigas-faixa um limite admissivel de deslocamento
. . l . . .~ .
vertical igual 750" citado na Tabela 09. Assim sendo, a condicdo dada abaixo pela

Equacéo (72) devera ser satisfeita, para que nosso projeto esteja respaldado pela
ABNT NBR 6118 (2014).

l
Wiotat < Waam = ﬁ (72)

2.1.6.3.5 Dimensionamento das armaduras de equilibrio a flexao simples

Validadas as devidas verificagbes quanto ao estado limite de servigo,
procede-se ao dimensionamento dos elementos estruturais, no que concerne ao
calculo da armadura necessaria para tais elementos atuarem estavelmente
(KIMURA, 2017).

Iniciaremos esta etapa pelo dimensionamento das vigas a tensdes normais,
provenientes da flexéo simples.

Uma vez que a proposta projetual deste trabalho inclui o uso de vigas-faixa
de concreto como elementos de enrijecimento as lajes nervuradas nos Varios
pavimentos, objetivando atender aos anseios arquitetdnicos (buscando um unico
horizonte nos pavimentos) e também gerar economia, torna-se relevante
ressaltarmos que devido as caracteristicas geométricas do elemento, isto €, seu
modelo estrutural, pode haver a necessidade de dimensionarmos tais elementos
com armacgdo longitudinal duplicada. Tal conceituagédo, de acordo com Bastos
(2019), consiste em adicionar barras longitudinais passivas na regido de

compresséo do concreto, acima da linha neutra, com o objetivo de colaboracéo as
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armaduras de tracdo e, para manter o equilibrio de momentos na secéo, adiciona-
se uma outra armadura que trabalhara a tracao.
Exporemos abaixo o roteiro de dimensionamento a flexdo destes elementos

secundérios de um projeto, que segundo os preceitos da ABNT NBR 6118 (2014),

devemos atender a imposicao de g < 0,45, vista na secédo 2.1.6.1.

Para tanto, primeiramente deve-se verificar se a altura pré-dimensionada
para o elemento é suficiente para resistir aos momentos fletores atuantes. Tal
procedimento é alcancado com a comparagao entre os resultados das Equacdes
(73) e (74).

d=09-h (73)

Mg

d,., =2,0-
i bw'fcd

(74)

Onde d,,;, representa a altura Gtil minima para a plena atuacdo da peca,
M, o momento fletor maximo atuante no elemento.

Se os resultados comprovarem que d = d,;,, calcula-se a armadura
necessaria com as equacodes ja abordadas neste trabalho, vista na alinea (c) da
secao 2.1.6.2.6.

Caso d,,;, > d, partiremos para o roteiro de calculo de uma secéo
considerada superarmada, seguindo as recomendacdes da ABNT NBR 6118
(2014), o que implica no roteiro a seguir.

a) Momento limite resistido pela armadura de tracao:
Impdem-se nesta etapa um momento maximo para que a sec¢ao transversal
atue de forma ductil, mediante as tensées normais. Obtém-se este com a Equacgéao
(75).

Mlim - 0,251 - bW - de - dZ (75)

b) Momento a ser resistido pela armadura de compressao:
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Uma vez definido o momento limite, parte-se a para a determinacdo do
momento que sera imposto a armadura de compressao, subtraindo-o do momento

maximo atuante na sec¢do transversal. Para tal, aplica-se a Equacao (76).
My = Mg — Myym (76)
c) Determinacdo da area de aco positiva primaria:

A é&rea de aco tracionada primaria, ou seja, a destinada a absorver o
momento fletor limite, pode ser obtida, segundo a deducdo de Carvalho e
Figueiredo Filho (2019), com a Equacéo (77). Observando-se a variavel x;;,,, que
segundo o autor, limita a linha neutra em uma posicdo na qual ainda exista um

comportamento ddctil na secéo.

Mlim

Ao =
T (d =04 xm) * fya

(77)

d) Determinacdo da area de aco comprimida e positiva adicional:

Por desfecho, calcula-se a armadura comprimida A; necessaria, bem como
uma positiva adicional A, para equilibrar as tensdes atuantes na sec¢ao. Segundo
Carvalho e Figueiredo Filho (2019), estas podem ser estimadas pela Equacdo
(78).

M,

A=Ay =—o—o
ST d-d) fya

(78)

Em que d’, a distancia compreendida entre a face mais tracionada da viga e

0 eixo da barra, é obtido pela Equacao (79).
d =h—-d (79)

Onde h representa a altura da viga.
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2.1.6.3.6 Dimensionamento das armaduras de equilibrio ao esforgo cortante

Deveremos dimensionar as vigas de um projeto as tensdes tangenciais
provenientes do esforco cortante, que implicardo na utilizagdo de estribos
transversais, também considerada uma armadura de equilibrio geral (FUSCO,
2013). Para tal, adotaremos a metodologia de bielas e tirantes, desenvolvida por
Ritter e Morsch dentro do século XX, sendo vastamente utilizada até os dias
atuais, uma vez que sua aplicacdo € respaldada pela ABNT NBR 6118 (2014).

O mecanismo por trds do método consiste na solidarizacdo entre o concreto
e 0 aco mediante aos esforcos cisalhantes introduzidos no elemento, sendo o
concreto responsavel por absorver as cargas de compressao por meio de banzos
comprimidos (bielas) e a cargo do acgo (tirantes) resistir a tracdo gerada na parte
inferior da viga, em virtude da suspensédo de cargas no percurso até 0s apoios
(AGUIAR, 2018).

Nesse contexto, serd apresentado a seguir o procedimento de
dimensionamento das vigas as tensfes tangenciais maximas na secao,

estruturando tal roteiro de acordo com as prescricées da ABNT NBR 6118 (2014).
a) Determinacado da tensao tangencial maxima solicitante:
Dispondo do maximo esfor¢co de corte atuante na viga, podendo ser obtido

pela formulacdo vista na alinea (f) da secdo 2.1.6.3.2, pode-se mensurar a

maxima tensdo cisalhante t,; que atua no elemento, por meio da Equacéo (80).

(80)

Onde o produto b, - d representa a area Util da peca estrutural.

b) Verificacdo quanto ao esmagamento da biela comprimida:

Calcula-se primeiramente a resisténcia da biela 7,45, por intermédio da

Equacéo (81).
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taz=027-(1-2%) 1, 1)

Com posse desta, procede-se a verificacdo se tal resisténcia € suficiente
para estabilizar as tensfes cisalhantes, calculada no item anterior. Assim sendo,
deve-se atender a condicdo dada abaixo, segundo a ABNT NBR 6118 (2014).

Tra,2 > Tsq (82)
c) Calculo da parcela de tenséo a ser resistida pelo concreto:
Uma vez satisfeita tal condicdo citada acima, procede-se a determinacéo da

porcentagem de carga que 0 concreto conseguird resistir através de suas bielas.

Para isto, aplica-se as Equacdes (83) e (84).

Ve =0,6"feta by d (83)
_ Y 84
TC bW . d ( )

d) Célculo da parcela de tensao a ser resistida pela armadura transversal:
Tendo posse da magnitude de tensdo que o0 concreto conseguira e
absorver em plenas condi¢cdes de estabilidade, determina-se a parcela de tenséo

direcionada ao aco, pela Equacao (85), segundo a ABNT NBR 6118 (2014).

Tsw = Tsqg — T¢ (85)

e) Area de aco transversal necessaria:

Primeiramente determina-se tal valor em forma de taxa, Equacéo (86). Por

fim, calcula-se esta armadura como parcela da area de concreto, dada pela
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Equacédo (88). Salientando-se a necessidade de atendermos a um valor minimo,

exigido pela norma, visto na Equacéo (87).

1,11 7
Pow = —F—— (86)
fywd
2/
Psw,min = 0,012« fo, 73 (87)
Asw = Psw by, (88)

2.1.6.3.7 Prescricdes quanto ao detalhamento das amaduras de equilibrio geral

em vigas

a) Armaduras longitudinais:

A quantidade de barras longitudinais N,; necessarias para o elemento
resistir aos esforgos de tracdo pode ser calculada pela Equacdo (89). Onde Ay
representa a area que correspondente ao diametro escolhido para este

detalhamento, sendo calculado pela Equagéo (90).

A
N i
= (89)
- Q>
A = 90
" 2 (90)

e [Espacamentos entre as barras:

Segundo o item 18.3.2.2 da ABNT NBR 6118 (2014), a distribuicdo das
barras longitudinais na secdo transversal de vigas devera atender um

espacamento minimo, esquematizado pela Figura 35.
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Figura 35 - Espacamentos minimos a serem adotados entre barras longitudinais segundo
a NBR 6118 (2014).

gﬁ
Q @

Jﬂl d_,, = didmetro maximo
do agregado

Tl

Fonte: Carvalho e Figueiredo Filho (2019).

Deve-se atender as condicOes dadas abaixo, pelas Equacdes (91) e (92).

2cm
ep > { @, (92)
1,2 - dpax
2cm
e, > { @, (92)
0,5 dnax

b) Armaduras transversais:
O numero de estribos pode ser calculado pela Equacédo (93), em funcéo da

area de aco necessaria antes calculada.

Asw

Nestribos = A_Q) (93)

e Espacamentos entre os estribos:

Tendo posse da quantidade de estribos por metro, pode-se determinar o

espagcamento (S) entre eles através da Equacgéao (94).
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100
S=—— (94)

Nestribos

Conforme o item 18.3.3.2 da ABNT NBR 6118 (2014), deve-se verificar se 0
espacamento calculado € igual ou menor ao maximo proposto pela normativa.

Sendo definido de acordo com as condi¢cdes dadas pela Equacao (95).

0,6-d, se 134 <0,67 T4

Smax = {0,3 ‘d, setsg > 0,67 Trq; o

Onde d é a altura util da secao.
2.1.6.4 Pilares

Esta secdo denotard a respeito de dimensionamento e detalhamento de
pilares, segundo os preceitos da ABNT NBR 6118 (2014). Ressalta-se que de
inicio abordaremos alguns conceitos de pré-dimensionamento da secdo destes
elementos, acdo fundamental e a primeira a ser realizada em uma idealizacao

estrutural da concepgéo.
2.1.6.4.1 Pré-dimensionamento

A ABNT NBR 6118 (2014) define a dimensdo minima que devemos adotar
para um pilar, igual a 19 cm, e uma area minima de 360 cm?, podendo a dimenséao
19 ser diminuida para 14 cm, segundo a tabela 13.1, item 13.2.3.

Sendo assim, cabe ao projetista realizar o lancamento dos pilares com
dimensdes iniciais, que podem ser obtidas, segundo Goulart (2016), através do
processo de areas de influéncia.

Encontra-se abaixo na Figura 36 uma demonstracdo de tais areas, podendo
observar que os pilares intermediarios tendem a puxar mais carregamento, em

virtude da distribuicdo de cargas pela laje, segundo as propor¢des mostradas.



Figura 36 - Estimativa das areas de influéncia de pilares.
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Apresenta-se o roteiro a seguir para determinagdo das sec¢bes

pilares.

a) Determinacao da area de influéncia:

109

iniciais de

Primeiro determina-se tal area A;,r, em metros, por meio da Figura 36,

acima.

b) Carga de compressao caracteristica:

Com posse da area de area de influéncia, pode-se estimar a carga

compressiva caracteristica atuante no pilar em estudo, através da Equacédo (96).

Onde, conforme Goulart (2016), n € o numero de pavimentos sustentados pelo

pilar em analise, e gq4iq FEPresenta a carga média de um pavimento, estimada

atraves de estudos e experiéncias de projeto, dada pela Equacao (97).

Ny = Ainf " Qmédia " N

KN

m

c) Tenséao de pré-dimensionamento:

KN
10 2 < Qmédia < 12_2
m

(96)

(97)
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Esta tensdo, sendo 50% do f. , € utilizada a favor de um pré-

dimensionamento seguro, dada pela Equacéo (98).

— Jek (98)

d) Area de concreto requerida:

Com posse da tensdo o, € do esforco interno caracteristico de

compressao, pode-se estimar uma area de secdo transversal necessaria, segundo

Goulart (2016), por intermédio da Equacéo (99).

Ny

A, =

= 99
e (99)

2.1.6.4.2 Dimensionamento estrutural de pilares

Com relacdo aos pilares, o passo subsequente ao pré-dimensionamento
consiste no dimensionamento estrutural destes elementos, face aos efeitos de

primeira e segunda ordem introduzidos nos mesmos.
a) Verificacdo quanto a esbeltez:

Conforme o item 15.8.1 da ABNT NBR 6118 (2014), os pilares devem ser
pré-dimensionados de forma que seu indice de esbeltez ndo ultrapasse o valor
limite de 200, por motivos de seguranca. Nesse sentido, 0 passo primario de
dimensionamento se da por esta verificagcdo, obtida mediante aplicacdo da
Equacdo (100). Onde le representa o comprimento equivalente do pilar, obtido
pela Equacédo (102). J4 a variavel i corresponde ao raio de giracdo da se¢do, dado

pela Equacéo (101).

A== (100)
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ol
-6
L <{' ;L h (102)

Tendo posse do A, conseguimos classificar os pilares segundo sua
esbeltez, que de acordo com a NBR 6118 (2014), podem se enquadrar nas

seguintes categorias.

e Pilares robustos ou com baixa esbeltez (1 < A,);
e Pilares mediamente esbeltos (1; < 1 < 90);
e Pilares esbeltos ou com elevada esbeltes (90 < 1 < 140);

e Pilares com excessiva esbeltes (140 < 1 < 200).

b) Mensuracao da excentricidade inicial:

A excentricidade inicial nos pilares pode ser obtida, conforme os preceitos
da ABNT NBR 6118 (2014), mediante ao roteiro de calculo a seguir.

¢ Momento de engastamento perfeito viga-pilar:

Inicia-se pela obtencdo do momento da ligagdo entre os elementos, com a
aplicacdo da Equacéo (103), ja abordada na sec¢éo 2.1.6.3.2.

p-l?

— (103)

Meng =

Onde [ € o vao efetivo da viga e p a carga oriunda deste elemento de

travamento do pilar.

e Determinacao da rigidez do pilar:
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No que concerne a obtencdo dos momentos de primeira ordem absorvidos
pelo pilar, estes, segundo Pinheiro (2007), dependerao da rigidez dos elementos,
sendo necessario neste caso, obtermos a das vigas de travamento ao pilar, bem
como a do proéprio pilar em estudo. Estas podem ser mensuradas pela Equacéo
(104).

r=- (104)

Em que I representa o momento de inércia da secao e [ o comprimento do

pilar.
e Momentos na base e no topo do pilar:
Com posse das devidas rigidezes dos elementos, parte-se para a

determinacdo do quantitativo de momento absorvido pelo pilar em estudo, com

aplicacao das Equacdes (105) e (106).

M. — 3 “Ting (105)
s 4- Tiga +3- Tsup +3- Tinf
3
Mgy = SUp (106)

4'Tviga + 3 'Tsup + 3 'rinf

e Momento minimo:

Em consequéncia das imperfeicdes locais, enfatizadas na se¢éo 2.1.5.1
deste trabalho, a ABNT NBR 6118 (2014), item 11.3.3.4.3, descreve a
necessidade de considerarmos um momento minimo de primeira ordem. Em
termos projetuais, compara-se este momento, dado pela Equagéo (107), com os
momentos superior e inferior calculados na sublinea acima e considera-se o maior

dentre estes.

Md,min = N4 - (0,015 + 0,03 - h) (107)
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Em que h é a altura da sec¢do do pilar estudada.
e Excentricidade inicial:

Esta é calculada pela Equacédo (108), N; € a normal de compressao do
pilar, ja majorada, haja vista a aplicacéo do coeficiente de seguranca yy nas lajes

do pavimento. O momento M, é citado nas sublineas anteriormente vistas.

My

e =
Ny

(108)

c) Verificacdo da despensa dos efeitos de segunda ordem locais:

Tendo o valor da excentricidade inicial, a ABNT NBR 6118 (2014), em seu
item 15.8.2, descreve uma forma de verificarmos a necessidade o ndo de
considerarmos os efeitos de segunda ordem locais. Para isto, calcula-se o termo
A, pela Equacéo (109), posteriormente compara-se este com o0s valores limites

citados no respectivo item normativo. Onde a;, = 1.

(€1
y 25 + 12,5 ( /h) (109)
ap

d) Consideracdo dos efeitos locais de segunda ordem e momentos totais:

Uma vez necessaria a consideracdo dos efeitos atuantes no lance de pilar
estudado, pode-se recorrer ao item 15.8.3.3 da ABNT NBR 6118 (2014), onde a
normativa indica o uso de metodologias de calculo aproximadas, por exemplo o

método do pilar-padrédo, no qual suas consideracdes serdo denotadas a seguir.

e Curvatura aproximada:
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Conforme a NBR 6118 (2014), pode ser aplicado somente em pilares cujo
indice de esbeltes € inferior a 90 e secdo constante ao longo do eixo. Tal

idealizac&o é exposta pela Equacéo (110), abaixo.

1__ 0005 _0005 110
r h-(v+05 " h (110)

Em que 1/r corresponde a deformacao horizontal (curvatura) na secéao
mais solicitada. J& v € um parametro adimensional de resisténcia, dado pela
Equacao (111).

Ng

T @A foa)

(111)

O momento total M, :q; @ S€r considerado no dimensionamento, por este
método, se da pela soma das parcelas de primeira e segunda ordem, aplicando-se

a Equacéo (112).

21

Mgy totar = @p * Myga + Ng E . - (112)

e Rigidez K aproximada:

A normativa NBR 6118 (2014) também indica a utilizacdo desta
metodologia de célculo, dadas as mesmas condi¢cdes do método anterior. Com
isto, 0 momento total solicitante € quantificado mediante aplicacdo da Equacao
(113).

ap - A
Md,total = 1—/12 2 Mld,A (113)

0
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e) Dimensionamento de pilares a flexo-compressao normal:

Esta metodologia é direcionada para pilares de extremidade, sujeitos a
esforcos combinados de compressao e flexdo em uma direcdo, ou seja, a
presenca de excentricidade em somente uma direcdo (PINHEIRO, 2007). Assim

sendo, o céalculo segundo o autor € obtido pela Equacéo (114).
e
Msd,eq = Ng - (1 + ﬁ E) (114)

Em que M,,., devera atingir um valor igual a 0. O parametro § € obtido
mediante aplicacdo da Equacao (115) e o restante j4 foram abordados em um

outro momento.

~ 1
(0,39+0,01-a) —0,8-%

(115)

Onde a é funcéo da disposicao das barras adotadas e d’ como pode ser

visto na Figura 37, é a distancia do centréide da barra externa até tal face externa.

Figura 37 - Arranjo de barras longitudinais em fungao do coeficiente a.

n: barras de
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Fonte: Scadelai (2003).
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f) Dimensionamento de pilares a flexo-compresséo obliqua:

Participam desta andlise, segundo Scadelai (2004), os pilares sujeitos a
momentos fletores em ambas as dire¢cbes, ou seja, onde atuam excentricidades
em ambos os eixos do elemento. Enquadram-se os pilares de canto, que mesmo
sendo em tese, menos solicitados compressivamente, apresentam tais momentos
que devem ser analisados criteriosamente. O dimensionamento se da pela

consideracao da Equacao (116), mostrada abaixo.

M a M a
[ Td'xl +[ Td’yl =1 (116)
Mrd,xx Mrd,yy

Onde M,,, e M,,, representam os momentos resistentes a flexo-
compressdo obliqua, enquanto M,;,, € M,4,, referem-se a flexdo composta

normal, ambas consideradas em torno de um eixo de inércia padréo.
g) Area de aco requerida:

Uma vez atendido ao exposto pelo item 11.3.3.4.3 da ABNT NBR 6118
2014, quanto a envoltéria minima de 1° ordem formada pela consideracéo de tais
momento, procede-se a determinacdo da area de aco e disposicdo das barras
principais nos pilares comentados aqui. Para tal, pode-se proceder ao uso de
abacos de dominio publico, como exemplos os elaborados por Venturini e
Rodrigues (1987).

2.1.6.4.3 Critérios quanto aos detalhamentos de pilares

E pertinente citarmos os critérios de detalhamento que seréo aplicados no

projeto proposto. Salientado que estes sado recomendacdes da normativa vigente.
a) Armacodes longitudinais:

e Areas de aco limites:
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O item 17.3.5.3 da ABNT NBR 6118 (2014) tras um norte relevante no que
tange a quantidade de aco a dispor nos pilares. Dessa forma, sdo mostradas

abaixo as areas de aco limites em pilares, por meio das Equacgfes (117) e (118).

( 0,15- N,
Ag i = fya 117
s,mmn i 0’4% 'AC ( )
4010 mm
Agmax < 8% A, (118)

Salienta-se que esta porcentagem maxima considera as emendas em uma
mesma secdo, neste caso busca-se utilizar a metade da porcentagem maxima,
culminando em 4% (AGUIAR, 2018).

e Espacamentos maximos entre as barras:

Ainda conforme os preceitos da NBR 6118 (2014), ressalta-se o

espacamento maximo e, permitido entre as barras, dado pela Equacao (119).

40 cm

. N 119
2 menor dimensao (119)

€max < {
¢ Espacamentos minimos entre as barras:

Adota-se, segundo a norma, 0S mesmos aspectos citados para as vigas,

visto na secdo 2.1.5.3.6.
b) Armacdes transversais:

Quanto aos estribos transversais utilizados em pilares, estes, de acordo
com o estudo de Scadelai (2004), respaldado até os dias atuais pela ABNT NBR
6118 (2014), ndo pode ser executado com diametro @, inferior aos citados pela
Equacdo (120). Salienta-se também um espagamento méximo requerido, dado

pela Equacéo (121).
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5mm
0, 2 {(1) y (120)
4 l
20 cm
Crmax < {menor dimensdo do pilar (121)
12- @,

2.1.7 Idealizacdo e dimensionamento dos elementos estruturais complementares

Esta secdo do trabalho apresentara os critérios e métodos que serao
utiizados no dimensionamento estrutural e detalhamento dos elementos
complementares do edificio, cujas formas e dimensdes foram pré-dimensionadas

pelo projeto arquitetonico, explanado na se¢ao 1 deste trabalho.

2.1.7.1 Escadas em formato “U”

Apresentando de forma mais detalhada as caracteristicas dos elementos
pré-dimensionados arquitetonicamente, observa-se na Figura 38 o padrdo de
escada requerido pelo projeto, em formato “U”, modelado estruturalmente em vaos

paralelos, cujas dimensdes sao vistas na imagem.

Figura 38 - Modelo de escadas requerido pelo projeto arquitetonico.
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Fonte: Elienio D. Poubel.

Dessa maneira, como um dos objetivos deste trabalho é elaborar tal projeto
estrutural dentro das prescricbes normativas, apresentaremos abaixo um roteiro
de dimensionamento utilizado para escadas “U”, usualmente concebidas em

edificios.
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Segundo Araujo (2014), tal metodologia consiste no célculo dos lances da
escada de forma isolada, considerando-se estes como placas (lajes macicas),
onde faz-se necessario, primeiramente, proceder a determinacdo de algumas
variaveis envolvidas no roteiro de calculo, como a altura média da escada h,,,

mostrada na Figura 39.

Figura 39 - Variaveis estruturais de uma escada residencial em concreto armado.

~ Thg 22,10m

Fonte: Pinheiro (2007).

2.1.7.1.1 Carregamentos permanentes em escadas

Segue o roteiro para determinacdo dos carregamentos permanentes em

escadas usuais de edificages, segundo Araujo (2014).

a) Altura média da laje:

Parte-se pela determinacdo desta altura, aplicando as Equagdes (122) e

(123).
h
hy = (122)
cosa
e
P = hy + 5 (123)

Onde h ¢é a espessura plana adotada para a laje, definida pelo projetista
estrutural. A variavel e representa a altura do espelho, definida pelo projeto

arquitetonico.
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b) Peso proprio do patamar:

Parte-se pela determinacdo do peso préprio da laje inclinada, utilizando-se

a espessura média h,, vista acima, dada pela Equacéo (124).

Pp,patamar =Yc- hp (124)

Onde y; = 25 KN /m?.
c) Peso proprio da laje inclinada:
Tal trecho é calculado pela Equacédo (125), utilizando-se a espessura.

Pp,inclinada =Yc hm (125)

d) Peso proprio de revestimentos:

Adota-se os valores estabelecidos pela ABNT NBR 6120 (2019), em sua
Tabela 10, item 6.2.

e) Peso proprio de guarda-corpos:

Calcula-se este com a consideracdo da espessura da alvenaria adotada
pelo projeto arquitetdnico. Logo pode-se estimar tal carga mediante aplicacdo da
Equacéo (126).

- Ht
b _VYa

ppar — T (126)

Onde y, é o peso especifico da alvenaria utilizada, podendo ser obtida pela
Tabela 1 da NBR 6120 (2019), item 5.3.
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2.1.7.1.2 Carregamentos variaveis em escadas

Além do peso proprio dos elementos, deve-se considerar também
carregamentos acidentais, para o atendimento a NBR 6118 (2014).

a) Carregamento acidental no parapeito:

Segundo a NBR 6120 (2019), devemos levar em consideracdo nos
dimensionamentos, duas cargas pontuais, horizontal aplicada no topo do corrimao
e uma vertical na posicdo mais desfavoravel da escada, com intensidades de 0,8

KN/m e 2,0 KN/m, respectivamente.

b) Sobrecarga acidental na laje inclinada e patamar:

Esta deve ser atribuida de acordo com a destinagcdo da escada. Para
elementos residenciais, como o0 caso desta proposta projetual, adota-se segundo a
ABNT NBR 6120 (2019), uma carga de 2,5 KN/m2, em razdo do projeto ser de

natureza privada.

2.1.7.1.3 Anadlise dos esforcos internos e dimensionamento das armaduras
principais

Com posse do carregamento total atuante na laje, pela soma das cargas
permanentes e acidentais, parte-se para a obtencdo dos esfor¢os limites. Estes
podem ser obtidos pelos equacionamentos vistos na sec¢ao na alinea (f) da secdo
2.1.6.3.2, uma vez que sdo dimensionados como vigas isostaticas, a cada 1 metro
de largura. Com isto, pode-se adotar as formulagfes vistas na alinea (c), secéo

2.1.6.2.6, para obtencado da area de aco principal A do lance de escada estudado.

2.1.7.1.4 Armaduras de distribuicdo e controle de fissuras em escadas

Segundo Araudjo (2014), é de bom senso utilizarmos armaduras minimas

para elevar a eficiéncia da distribuicdo de esfor¢cos na laje, bem como ajudar a



122

combater eventuais fissuras. Assim sendo, segundo o autor pode-se adotar o

maior valor dentre os expostos na Equacéo (127).

A
5/5
0,9 - cm?/m (127)
3 barras por metro (largura)

I
v

s,(cm?/m)

2.1.7.2 Rampas de acesso

Haja vista a idealizacdo arquitetdnica planejada e requerida para a
edificacdo, mostrada através das plantas baixas da secéo 1, nota-se nas Figuras
(03), (04) e (05) a locacao de rampas nos niveis de garagem do projeto, no que
tange aos acessos entre o subsolo, térreo e primeiro pavimento.

Dessa forma, exporemos a seguir metodologia de calculo a ser adotada no
dimensionamento destes elementos que, segundo Tavares (2018), podem

dimensionadas estruturalmente como lajes macigas inclinadas.

a) Pré-dimensionamento:

No que se refere a determinacédo da dimensao inicial destes elementos, ja
tendo por definido a largura, inclinacdo e comprimento, provenientes da
concepcao arquitetdnica, parte-se para a concepc¢ao pelo lado estrutural. Para tal,
pode-se adotar como espessura inicial h os valores recomendados pelo item
13.2.4.1 da NBR 6118 (2014). Sendo estes:

e higual a 10 centimetros para lajes que tolerem carregamentos totais
de veiculos < 30 KN;
e higual a 12 centimetros para lajes que tolerem carregamentos totais

de veiculos maiores que 30 KN.

a) Modelagem de carregamentos e andlise estrutural:

Os carregamentos incidentes em rampas de garagens, segundo a

normativa, sdo, além do peso préprio do elemento (carga permanente), as cargas



123

acidentais advindas do peso de veiculos, bem como os efeitos de aceleragcédo e
frenagem que promovem impactos adicionais. Tais valores de carregamentos
acidentais, serao retirados mediante a uma consulta a ABNT NBR 6120 (2019),
Tabela 13, item 6.6.1.

No que diz respeito a analise estrutural das rampas, isto €, a obtencao dos
esforcos solicitantes maximos, estes podem ser estimados pelas formulacdes
abordadas na alinea (f) da secdo 2.1.6.3.2, da mesma forma que mencionado
para os lances de escada, haja vista 0 mecanismo de distribuicdo de cargas do

elemento, unidirecional.
b) Dimensionamento a flexdo simples como laje:

Tais elementos, consideramos placas macicas, podem ser calculados,

segundo a NBR 6118, através das equacdes fundamentadas nas alineas (b) e (c)

da secédo 2.1.6.2.6.
2.1.7.3 Reservatorios de edificios

Nesta secdo, daremos um enfoque maior ao reservatdrio superior e a
cisterna do edificio a ser projetado estruturalmente, onde tais dimensdes destes
elementos foram concebidas mediante a dimensionamentos do projeto hidraulico,
realizado por outro projetista, ndo abordado neste trabalho. Encontra-se abaixo,

nas Figuras 40 e 41 tais elementos com suas respectivas dimensdes pré-

dimensionadas.

Figura 40 - Reservatdrios superiores das torres dimensionados hidraulicamente.
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Fonte: Elienio D. Poubel (2018).



Figura 41 - Reservatdrios inferiores das torres dimensionados hidraulicamente.
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em maos as dimensbes pré-estabelecidas destes elementos

complementares de um projeto estrutural, denotaremos adiante uma metodologia

de dimensionamento estrutural recomendado por Araudjo (2014), em conformidade
com a ABNT NBR 6118 (2014).

2.1.7.3.1 Carregamentos atuantes e esfor¢os internos em reservatorios

Tais elementos podem ser dimensionados pela teoria de placas, podendo

ser calculados como lajes macicas engastadas entre si, onde tal rigidez nos

engastamentos € crucial para a estabilidade do mesmo face aos empuxos de agua
atuantes (VASCONCELOS, 1998).

A Figura 42 demonstra com clareza o0s carregamentos a serem

considerados no dimensionamento de reservatérios elevados, bem como o

modelo estatico deste elemento.



Figura 42 - Carregamentos atuantes e condi¢cdes de contorno de reservatorios.
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Fonte: Aradjo (2014).
Com tal entendimento, ser4 apresentado uma metodologia de
dimensionamento, onde consideramos as paredes, laje de fundo e tampa como

placas de concreto, conforme recomendado por Araujo (2014).

a) Carregamentos da tampa p,:
e Peso proprio da tampa:
Ppl = 25 " hl (128)

Onde h, é a espessura da tampa e 25 refere-se ao peso especifico do
concreto armado.
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e Impermeabilizantes:

Deve-se considerar tal carga de revestimento, cujo quantitativo é igual a
Rev = 1 KN/m?.

e Carga acidental:

E recomendada pela ABNT NBR 6120 (2019) uma carga por area de
quantitativo ¢ = 0,5 KN /m?.

b) Carregamentos da laje de fundo p,:

e Peso proprio da laje de fundo:

Py, = 25 hy (129)

Onde h, é a espessura da laje de fundo.

e Impermeabilizantes;

Rev = 1 KN/m?

e Peso de coluna d’agua:

Considera-se na laje de fundo, conforme Araudjo (2014), a carga de agua

armazenada, dada pela Equacéao (130).

PHZO == 10 - h (130)

Em que h é a altura maxima do nivel de dgua no reservatorio.

c) Carregamentos nas paredes ps:
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Nesta placa, segundo o entendimento de Aradjo (2014), considera-se

somente uma ordenada de carregamento mostrado pela Equacao (131).

P, =10-h (131)

Em que h é a altura maxima do nivel de 4gua no reservatorio.

2.1.7.3.2 Momentos fletores nas ligacdes entre lajes

Uma vez determinado os carregamentos incidentes no reservatorio, o
proximo passo se da pela andlise estrutural do elemento, no que tange ao célculo
dos momentos fletores maximos existentes nos engastamentos entre as placas.
Assim sendo, adotaremos o roteiro mostrado a seguir, ainda segundo 0s preceitos
de Araujo (2014). Tais variaveis X e Y envolvidas nas formulacbes (132), (133) e
(134), que representam os momentos fletores nas respectivas diregdes, s&o
mostradas na Figura 42, inicio desta sec¢éao.

a) Ligacao entre paredes:

(X1 +X3)
Xp =" (132)
b) Engastamento entre fundo-parede 1 e fundo-parede 2:
Y = (Yf + Yl) (133)
2
c) Engastamento entre fundo-parede 3 e fundo-parede 4:
_ Uffz;y) (134)

2.1.7.3.3 Célculo das armaduras de engastamento entre as paredes e fundo
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Por desfecho, calculo a area de aco necessaria para que ocorra de forma
estavel e eficiente os engastamentos entre as paredes e o fundo do reservatorio,

utilizando as formulaces vistas nas alineas (b) e (c), da se¢éo 2.1.6.2.6.

2.2 Projeto de fundacgéo

A garantia de seguranca e bom desempenho de uma edificagcdo, ao longo
de sua vida util, seja ela de pequeno ou grande porte, possui parcela significante
da realizacdo de um bom projeto de fundacdo. Nesta secdo, aprofundaremos
nossos estudos a respeito dessa classe de projeto, partindo dos conceitos vistos
na secao 1.2, expondo detalhadamente os métodos de dimensionamento
geotécnico e estrutural dos elementos de fundacdo em estacas, além dos
elementos de transicdo, baseando-se em metodologias de projeto recomendadas
pela ABNT NBR 6122 (2019) e ABNT NBR 6118 (2014), além de autores
brasileiros consolidados nesta area da geotecnia, tais como: Professor emérito
Dirceu de Alencar Velloso, Urbano Rodriguez Alonso, Francisco Rezende Lopes,
Nelson Aoki e José Carlos de Campos.

Salienta-se que todos os dimensionamentos e verificacdes voltados a este
projeto serdo realizados com o auxilio de planilhas da ferramenta computacional
Microsoft Excel 2016. Quanto aos desenhos de detalhamentos estruturais e
confeccdo de pranchas, estes serdo confeccionados através do Software
Autodesk AutoCAD 2017 (Versao estudantil). Tal proposta projetual, se divide em
trés etapas, sendo: apontamento dos dados geotécnicos locais pertinentes ao
projeto, dimensionamento geotécnico e estrutural das estacas raiz, idealizacdo
geomeétrica e dimensionamento dos blocos de transigéo.

A primeira relacionada a exposicdo dos parametros geotécnicos
pertinentes, bem como alguns aspectos a serem levados em consideragdo na
analise e interpretacdo dos respectivos laudos.

Subsequente a isto, exporemos 0s metodos de calculo semi-empiricos que
serdo relevantes na determinagdo da capacidade de carga geotécnica da
interacdo estaca-solo, junto a catalogos de estacas contendo variaveis pertinentes
ao projeto. Apresentaremos também alguns critérios recomendados pelas
normativas vigentes no que tange ao dimensionamento estrutural dos elementos

em estacas raiz e seus detalhamentos. Tais dimensionamentos estruturais e
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detalhamentos, serdo realizados com a ferramenta computacional AltoQIl Eberick
V8.

A pendltima parte desta metodologia apresentard o roteiro de
dimensionamento dos blocos sobre estacas, de acordo com os preceitos da ABNT
NBR 6118 (2014).

2.2.1 Parametros geotécnicos para o projeto

Nos basearemos nos laudos de sondagem de simples reconhecimento
(SPT), encontrados em anexo A, obtidos em uma localidade proxima do terreno
selecionado para a elaboracdo dos projetos, visto na Figura 1. A natureza deste
ensaio consistiu na realizacao de trés furos em locais distintos dentro do terreno, o
qgque gerou esta quantia de laudos. Serdo retirados dos respectivos laudos
informacdes pertinentes a elaboracdo do projeto de fundacao, tais como: Nspr @
cada metro, caracterizacao fisica dos materiais de cada camada, presenca ou nao

de lencol freatico e nivel onde alcancou-se o impenetravel.

2.2.2 Métodos para determinacdo da capacidade de carga ultima da interacédo

estaca-solo

A capacidade resistente uUltima de uma estaca, em termos geotécnicos,
pode ser estimada por meio de metodologias semi-empiricas de calculo, onde a

resisténcia total se da pela soma das parcelas de ponta e atrito lateral.

“A resisténcia por atrito lateral € dada pela soma das
resisténcias por camadas de 1m de espessura do perfil de solo
existente, do nimero de golpes do SPT em cada camada até a
profundidade de sondagem e dos coeficientes empiricos, de
acordo com o método utilizado.” (MATIAS, 2018, pg. 40)

No que concerne a outra parcela resistente, por ponta, esta € calculada
levando em consideracéo a area de secao transversal da estaca em contato com
0 macico, o Nspt da respectiva profundidade e coeficientes de seguranca relativos

ao metodo especifico.
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Para a obtencdo da capacidade de carga geotécnica da interacdo estaca-
solo, aplicaremos quatro métodos estaticos de calculo semi-empiricos, sendo
estes: Método de Aoki-Veloso (1975), Contribuicdo de Laprovitera & Benegas
(1988-1993), Método de Decourt-Quaresma (1978) e Método de Teixeira (1996).

Salienta-se ainda, que os principais dados de entrada nas formulacfes e
tabelas pertencentes a cada método, isto é, caracteristicas dos solos e valores de
Nspt, serdo retirados do laudo de sondagem a percusséo obtido para o terreno,
encontrado em anexo.

Uma vez obtida a capacidade resistente geotécnica ultima, por meio dos
meétodos propostos, o valor final a ser considerado sera obtido por meio de uma
média aritmética entre os quatro valores, a cada metro de profundidade,
objetivando uma maior precisao e confiabilidade para o projeto de fundacéo deste

trabalho.
2.2.2.1 Método semi-empirico de Aoki-Velloso (1975)

Método desenvolvido pelos Engenheiros civis Nelson Aoki e Dirceu de
Alencar Velloso, no ano de 1975. Tal desenvolvimento metodoldgico foi
originalmente configurado através de correlacfes de resultados obtidos mediante
a realizacao dos ensaios CPT (ensaio de penetracéo de cone) e SPT.

Através da Equacdo (135), mostrada abaixo, determina-se a capacidade de
carga geotécnica ultima Q,;; ,em KN, por meio do método, onde as duas parcelas
referem-se aos mecanismos resistentes de ponta Rp, e por atrito lateral R, ,

respectivamente.

K - Nspr

n

U

Quit = F—'Ap +F_'Z(C¥'K'NSPT AL (135)
1 2 &

Em que: Nspr € 0 indice de resisténcia a penetragdo na cota de
assentamento da estaca, A, € area da ponta da estaca em (m), U representa o
perimetro lateral da estaca em contato com o solo e A; a espessura de camada
analisada.

Os fatores F; e F, estdo presentes com o proposito de corrigir efeitos de

escala e métodos executivos de diferentes tipos de estaca. Para a tipologia
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raiz, adotada neste projeto, tais fatores assumem os valores 2,2 e 2,4,

respectivamente, de acordo com a Tabela 12.

Tabela 12 - Fatores de correcédo F1 e F2 para cada tipologia de estaca.

Tipo de estaca F1 F2

Franki 2,5 50

Métalica ou pré-moldada de concreto 1,8 3,5
Raiz 2,2 2,4

Escavada 3,5 7,0

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).

Os parametros K e a, mostrados abaixo na Tabela 13, variam em funcéo

do tipo de solo presente no perfil estratigrafico obtido com o ensaio de sondagem

a percussao.

Tabela 13 - Coeficientes K e a em fungao da tipologia de solo.

Solo K (MPa) o (%)
Areia 1 1,4
Areia siltosa 0,8 2,0
Areia siltoargilosa 0,7 2,4
Areia argilosa 0,6 3,0
Areia argilossiltosa 0,5 2,8
Silte 0,4 3,0
Silte arenoso 0,55 2,2
Silte arenoargiloso 0,45 2.8
Silte argiloso 0,23 3,4
Silte argiloarenoso 0,25 3,0
Argila 0,2 6,0
Argila arenosa 0,35 2,4
Argila arenossiltosa 0,3 2,8
Argila siltosa 0,22 4.0
Argila siltoarenosa 0,33 3,0

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).



2.2.2.1.1 Contribuicdo de Laprovitera (1998) & Benegas (1993)
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Ambos os autores, em suas dissertacdes de mestrado pela COPPE-UFRJ,

Laprovitera em 1998 e Benegas em 1993, contribuiram ao método fundado por

Aoki-Velloso (1975) com avaliacdes a respeito do banco de dados de ensaios de

prova de carga, coligados a COPPE.

Suas andlises culminaram na obtencgé&o de valores distintos dos trazidos por

Aoki-Velloso (1975), no que tange aos parametros K e «, relacionados ao tipo de

solo. Tais valores sdo exibidos abaixo na Tabela 14.

Tabela 14 - Coeficientes K e a determinados por Laprovitera (1998) e Benegas (1993).

Tipo de solo k (kPa) a
Areia 600 0,014
Areia siltosa 530 0,019
Areia siltoargilosa 530 0,024
Areia argilossiltosa 530 0,028
Areia argilosa 530 0,03
Silte arenoso 480 0,03
Silte arenoargiloso 380 0,03
Silte 480 0,03
Silte argiloarenoso 380 0,03
Silte argiloso 300 0,034
Argila arenosa 480 0,04
Argila arenossiltosa 300 0,045
Argila siltoarenosa 300 0,05
Argila siltosa 250 0,055
Argila 250 0,06

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).

O mesmo ocorreu com 0s resultados referentes aos fatores de corregéo F;

e F,, onde os autores obtiveram outros valores, mostrados abaixo pela Tabela

15.
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Tabela 15 - Fatores de correcdo por Laprovitera (1998) e Benegas (1993).

Tipo de estaca F1 F2
Franki 2,1 3

Metélica 2,4 3,4

Pré-moldada de concreto 2 3,5

Escavada 45 45

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).

Com isso, aplicam-se tais fatores das tabelas 14 e 15, na Equacéo (135),
exposta na secao 2.2.2.1.

2.2.2.2 Método semi-empirico de Décourt-Quaresma (1978)

A principio, elaborou-se tal metodologia exclusivamente para projetos
fundeados em estacas cravadas. Entretanto, os autores procederam a uma
modificacdo em alguns aspectos do método, introduzindo coeficientes de correcao
a e B, nas parcelas de resisténcia de ponta e atrito lateral, respectivamente,
objetivando proporcionar a aplicagcdo do método para outras tipologias de estacas
(CINTRA e AOKI, 2010). A capacidade de carga geotécnica ultima Q;: , em KN,
considerando a soma das parcelas de ponta Q,,,;; € atrito lateral Q;,,, € obtida

com aplicacédo da Equacéao (137).

Quit = Qp,ult + Ql,ult (136)

N
Qult=a’-C-Np-Ap+,8-10-<?L+1)-U-L (137)

Onde N, € o valor médio do indice de resisténcia a penetracdo na ponta da
estaca, neste caso, estimado por meio dos valores encontrados no nivel da
estaca, 1 metro acima e 1 metro abaixo. As variaveis A, e U, como ja visto em
2.2.2.1, representam a &rea da secdo transversal da ponta da estaca e o
perimetro do fuste. O parametro N, pertencente a parcela de atrito lateral,
corresponde ao valor médio do indice de penetracdo ao longo do fuste,
descontando-se o indice considerado na ponta da estaca. L é a espessura da

cama em analise, ou melhor dizendo, o comprimento da estaca.



Assim como Aoki-Velloso (1975),

estabeleceram fatores de correcédo que devem ser introduzidos na Equacéo (137),

ser visto nas Tabelas 16 e 17.
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Décourt-Quaresma (1978) também

em funcdo do tipo de estaca adotada e da natureza geotécnica local, como pode

Tais autores também introduziram na formulacdo um coeficiente C relativo

Tabela 16 - Valores do fator B em funcéo do tipo estaca e solo.

ao tipo de solo, com a realizacdo de 41 ensaios de prova de carga em estacas

pré-moldadas de concreto. O respectivo valor pode ser retirado da Tabela 18.

Escavada )
_ Escavada Hélice ) _
Tipo de solo com ) Raiz |Injetada|Cravada
em Geral _ Continua
Bentonita
Argila 0,8 0,9 1 1,5 3 1
Solo
o 0,65 0,75 1 1,5 3 1
Intermediério
Areia 0,5 0,6 1 1,5 3 1
Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).
Tabela 17 - Valores do fator a em fungao do tipo estaca e solo.
Escavada .
. Escavada Hélice _ )
Tipo de solo com ) Raiz |Injetada |Cravada
em Geral _ Continua
Bentonita
Argila 0,85 0,85 0,3 0,85 1 1
Solo
o 0,6 0,6 0,3 0,6 1 1
Intermediario
Areia 0,5 0,5 0,3 0,5 1 1

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).

Tabela 18 - Coeficiente relativo ao tipo de solo.

Tipo de solo C (kPa)
Argila 120

Silte argiloso 200

Silte arenoso 250
Areia 400

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).
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2.2.2.3 Método semi-empirico de Alberto Henriques Teixeira (1996)

Fundamentando-se nas metodologias praticas e continuas desenvolvidas
por Aoki e Velloso (1975), Decéurt-Quaresma (1978), dentre outros métodos semi-
empiricos, Teixeira no ano de 1996 apresenta um método de célculo unificado,
funcdo basicamente dos parametros S e «a, relativos a tipologia de estaca e o solo
envolto nesta. Logo, a capacidade de carga ultima Q,;; , em KN, por tal método,

culmina na aplicacdo das Equacdes (138) e (139), mostradas abaixo.

Quit = Qp,ult + Ql,ult (138)

Em que: N, refere-se ao valor medio do indice de resisténcia a penetracao
numa analise que devera ser feita com 4 didmetros acima da cota de
assentamento da estaca e 1 diametro abaixo desta cota. N, representa o indice de
resisténcia ao longo do comprimento da estaca. As variaveis A, e U, ja
mencionadas desde a secdo 2.2.2.1, simbolizam a area da ponta e o perimetro do
fuste da estaca, respectivamente.

Para tal aplicacdo, faz-se necessario também estipular os valores dos
parametros g e a, relativos ao tipo de estaca e solo existente. Apresentam-se tais

parametros nas Tabelas 19 e 20.

Tabela 19 - Valores do parametro 3 em fungéo da tipologia de estaca.

Tipo de estaca B (kPa)
Pré-moldada e perfil 4
metalico
Franki 5
Escavada a céu aberto 4
Raiz 6

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).
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Tabela 20 - Valores do parametro a em funcao da tipologia de estaca e solo.

Tipo de estaca - a (KPa)
Solo
Pré-moldada | Escavada a _
(4 < Ngpr < 40) _ Franki Raiz
ou metélica céu aberto
Argila siltosa 110 100 100 100
Silte argiloso 160 120 110 110
Argila arenosa 210 160 130 140
Silte arenoso 260 210 160 160
Areia argilosa 300 240 200 190
Areia siltosa 360 300 240 220
Areia 400 340 270 260
Areia com
440 380 310 290
pedregulhos

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).

2.2.3 Capacidade de carga admissivel e estaqueamentos

2.2.3.1 Fatores de seguranca globais

A ABNT NBR 6122 (2019), em seu item 6.2.1.2, intitulado por “Seguranca
nas fundagbes profundas”, expde como necessaria a adocdo de um fator de
seguranca global, no que tange ao atendimento do estado limite dltimo, visto na
secdo 2.1.3.1 deste trabalho. Tal fator ou coeficiente, objetiva transformar a carga
de ruptura, do ponto de vista geotécnico, em uma carga admissivel de projeto.

Segundo os preceitos da ABNT NBR 6122 (2019), no ambito de
dimensionamentos, quando determinamos a carga de ruptura geotécnica atraves
de correlacdes por métodos semi-empiricos, com 0s Vvistos na secdo 2.2.2, deve-
se utilizar de um fator de seguranca global (Fs) igual a 2.

Ainda procurando seguir as prescricoes desta norma, pelo fato de
adotarmos para esta proposta de projeto o uso de estacas raiz (moldadas in loco),
deveremos nos precavermos quanto a algumas consideracfes de valores de
resisténcias geotécnicas. Segundo a norma, tratando-se dessa tipologia executiva,

deveremos limitar a maxima resisténcia de ponta a 20% da carga admissivel que a
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estaca suportara, o que implica em uma resisténcia por atrito lateral de no minimo
80%.

Tal consideracédo é justificavel, uma vez que tratando-se de uma estaca
escavada, pode ndo haver a garantia de que o solo em contato com a ponta da
estaca esteja livre de sujeiras e compactado o suficiente para promover tal
resisténcia ao elemento (VELLOSO e LOPES, 2010).

Tratando-se ainda a respeito da seguranca em fundagGes profundas,
salienta-se que os autores citados na secdo 2.2.2 recomendam a adoc¢ao de
outros fatores de seguranca especificos para cada metodologia de calculo,

apresentados logo abaixo.

a) Fator de seguranca segundo Aoki-Velloso (1975):

Os autores adotam o mesmo fator de seguranga Fs recomendado pela
ABNT NBR 6122 (2019), igual & 2.

b) Fator de seguranca segundo Laprovitera (1998) e Benegas (1993):

Da mesma forma que Aoki-Velloso (1975), os autores adotam o fator de
seguranca global da interacéo estaca-solo igual a 2, atendendo ao valor prescrito

pela normativa.

c) Fator de seguranca segundo Décourt-Quaresma (1978):

Décourt-Quaresma, diferentemente dos autores antes citados, utilizam
outros fatores de seguranca, sendo estes distintos para as parcelas de ponta e de
atrito lateral (CINTRA e AOKI, 2010). Obtida a carga geotécnica ultima pelo seu
método, a admissivel é alcancada dividindo-se a parcela de ponta e atrito lateral
por 4 e 1,3 em respectiva ordem.

Haja vista a adoc¢éo de outros valores de Fg por parte dos autores, seguindo
as boas praticas de projeto, determinaremos a carga geotécnica admissivel por

este método utilizando-se tais valore citados e adotando também F; =2, de
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acordo com a ABNT NBR 6122 (2019). Por desfecho, adota-se o valor mais
baixo encontrado, a favor da seguranca.

d) Fator de seguranca segundo Teixeira (1996):

O autor atribui ao fator de seguranca F; 0 mesmo valor recomendado pela
ABNT NBR 6122 (2019), igual a 2.

2.2.3.2 Cargas estruturais de catalogo

De acordo com Cintra e Aoki (2010), uma das maneiras de se determinar o
namero de estacas necessarios para suportar a carga advinda de um pilar, é
utilizando-se catalogos de fabricantes e/ou executores das estacas.

Além disto, a verificacdo do estado limite dltimo, do ponto de vista
estrutural, isto é, o quanto de carga que o material constituinte da estaca suporta,
€ crucial em um projeto de fundacéo.

Apresentaremos abaixo, na Tabela 21, as cargas estruturais admissiveis,
denominadas de P,, em funcdo dos diametros das estacas usualmente utilizadas
nos projetos de fundacdes. Tal parametro podera nortear futuras decisdes, como
por exemplo a escolha de um ou mais didametros a serem utilizados no projeto,

assim como a determinacdo do numero de estacas por bloco de coroamento.

Tabela 21 - Diametros e cargas de catalogo usuais de estacas raiz.

. Carga de catalogo
Estaca Diametro (cm)

Pe (KN)
210 100 - 150
212 100 - 250
215 100 - 350
. 216 100 - 450
220 100 - 600
225 250 - 800
231 300 - 1.100
g41 500 - 1.500

Fonte: Adaptado de Cintra e Aoki (2010).
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2.2.3.3 Estaqueamentos

No que tange aos projetos de fundacdes por estacas, uma das principais
decisdes a serem tomadas diz respeito a determinagcdo das cotas de parada dos
elementos. Tais decisdes podem ser tomadas mediante a avaliacdo de aspectos
relacionados, por exemplo, a exequibilidade do tipo de estaca. Sendo assim,
devem ser levados em consideracdo fatores tais como o valor de Nspr que
ocasiona a parada da estaca, comprimento maximo que podera ser alcancado em
funcdo da eficiéncia do equipamento ou da presenca de lencol freatico, dentro
outros fatores.

Conforme Cintra e Aoki (2010), a grande eficiéncia da utilizacdo de estacas
raiz nos projetos, se da pelos valores maximos de Ngp; e€xequiveis para esta
tipologia de estaca, podendo penetrar com Ngpr > 60 (penetra na rocha sa). Assim
sendo, em virtude da boa eficiéncia dessa tipologia de estaca perante a vastos
perfis estratigraficos distintos, abordaremos duas metodologias ou filosofias de
projeto para serem utilizadas na determinacdo do numero de estacas por bloco,

assim como a cota de parada do equipamento executivo.

2.2.3.3.1 Metodologia de projeto n°1

Esta primeira metodologia, proposta por Cintra e Aoki (2010), consiste em
determinar o nimero de estacas por blocos tendo como referéncia as cargas de
catdlogo, como as mostradas na Tabela 21. Os autores consideram a carga de
catdlogo correspondente ao diametro da respectiva estaca como a carga
admissivel do estaqueamento. O passo a passo desta filosofia ser4 detalhado
adiante.

a) Determinacdo do numero de estacas por bloco:

A deciséo inicial a ser tomada nesta etapa de projeto consiste na escolha
do diametro (@e) a ser utilizado no projeto nos estagueamentos, que pode ser feita
utilizando-se os valores catalogados, apresentados na Tabela 21 da sec¢édo 2.2.3.2.
Segundo Cintra e Aoki (2010), caso haja uma elevada amplitude nos valores das

cargas advindas dos pilares, € plausivel a adocdo de dois ou trés diametros,
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dessa forma, procedendo-se a considerar um estaqueamento distinto para cada
didmetro selecionado.

A motivagdo pela escolha desta metodologia de definicio do numero de
estacas, se justifica também pelo fato de otimizarmos o estaqueamento, podendo
usufruir da maxima eficiéncia estrutural de uma estaca, evitando assim
estaqueamentos com um numero elevado de estacas sujeitas a cargas de
compressdo bem inferiores ao valor maximo que podem suportar.

Uma vez selecionado o didametro da estaca (@e), a determinacdo do
namero de estacas (N,) por bloco de transicdo pode feita por meio da Equagéo
(140). Ressalta-se ainda, que esta divisdo da carga do pilar pela capacidade de
carga da estaca s6 deve ser aplicada para casos onde o centro de cargas do
estaqueamento coincidir com o centro de cargas do pilar (ALONSO, 2019).

(1,05 a 1,10) - N,
e =
P

(140)

Onde N, representa a magnitude da carga de compresséo advinda do pilar,
em (KN), enquanto P, é a carga de catalogo, isto €, a maxima carga de
compressao suportada pelo material da estaca, neste caso o concreto. Os valores
de 1,05 a 1,10 sé&o introduzidos com o intuito de considerar o peso préprio do
elemento de transicdo apoiado sobre as estacas, seguindo as recomendacdes da
ABNT NBR 6122 (2019).

b) Determinacao da cota de assentamento das estacas:

Uma vez definido o niumero de estacas por bloco, em funcdo da carga
estrutural de catalogo (P,) que um elemento isolado suporta, consideraremos essa
como sendo a carga admissivel de projeto (Q.4m)- Adiante, aplica-se o fator de
seguranca global (Fs) proposto pela ABNT NBR 6122 (2019), obtendo-se assim a
capacidade de carga geotécnica necessaria para a plena e eficiente transmissao
de esforcos ao macico. O passo seguinte, segundo Cintra e Aoki (2010), € a
determinacao da cota de parada das estacas por sucessivas tentativas, utilizando-

se as metodologias semi-empiricas vistas na sec¢do 2.2.2, até alcangcarmos uma
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profundidade onde (Q,;;) € compativel com (Q__ ), podendo ser igual ou maior.

nec

Para efeitos deste projeto, procederemos a este processo através das quatro
metodologias apresentadas e consideraremos a média aritmética destes valores,
visando uma maior precisdo e confiabilidade nos resultados. Tal metodologia de

calculo culmina nas etapas abaixo.
e Aplicacédo do Fator de seguranca global:

Considerando a carga estrutural de catalogo como a carga admissivel, ou
seja, Quam = P., aplica-se Fs; = 2, atendendo a ABNT NBR 6122 (2019), o que
resulta na capacidade de carga geotécnica necessaria (Q,..), dada pela Equacgéo
(141).

Qnec = Qaam " Fs (141)
e Determinacao da profundidade necessaria:

Determinada a capacidade geotécnica necessaria, aplica-se os métodos
semi-empiricos vistos em 2.2.2, até alcancarmos uma profundidade onde o valor
médio de Q,,;; obtido pelos métodos € compativel com Q,,... A determinacéo deste

valor pode ser feita mediante aplicacdo da Equacao (142).

6 _ Z Qult,i (142)

ult - n
2.2.3.3.2 Metodologia n°2

Haja vista que as estacas raiz conseguem alcancar grandes profundidades,
bem como atravessar camadas com Ny, elevados e niveis de agua que afloram
superficialmente, mantendo plena eficiéncia, a utilizagdo da Metodologia n°2
proporciona a previsdo de cotas de assentamento distintas para cada
estaqueamento, o que pode ser um ponto relevante quando se visa a economia

voltada a este projeto.
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Esta filosofia, de acordo com Cintra e Aoki (2010), consiste em prevermos a
cota de parada do equipamento executivo, seja por um comprimento maximo
executivo L,,;, ou pela existéncia de camadas resistentes superficialmente. O

roteiro € mostrado a seguir.
a) Determinacado da capacidade de carga geotécnica admissivel:

Uma vez prevista a cota de parada da estaca, mediante a uma anélise aos
laudos SPT disponiveis, procede-se a determinacdo da capacidade de carga
geotécnica Ultima por ponta nesta cota de parada e por atrito lateral ao longo do
fuste, por meio dos quatro métodos semi-empiricos vistos em 2.2.2. Apoés isto,
aplica-se o fator de seguranca global mencionado pela ABNT NBR 6122 (2019),

visto em 2.2.3.1. Este método resulta na aplicacdo da Equacédo (143), logo abaixo.

3
Lestaca = Qi = Quam = Fislt (143)

Salienta-se ainda, segundo Cintra e Aoki (2010), que por questdes de
seguranca, a carga admissivel aa 4m NA0 devera exceder a respectiva carga de

catéalogo P,, para que nao ocorra o rompimento do material constituinte da estaca.
b) Determinacao do numero de estacas por bloco:
Com posse da capacidade de carga admissivel, pode-se obter o nUmero de

estacas necessdarias para resistir ao carregamento proveniente do pilar

considerado, utilizando a Equacgao (144).

v, = (105a1,10)- N,

e

0. (144)

Onde N, é a carga vertical advinda do pilar.
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2.2.4 Dimensionamento estrutural e detalhamento das estacas

Seguindo os preceitos da ABNT NBR 6122 (2019), item 8.6,
dimensionaremos as estacas deste projeto estruturalmente, isto &, calcularemos
as areas de aco longitudinais e transversais necessarias para a plena eficiéncia
dos elementos em trabalho.

No que se refere a integridade das estacas ao longo do tempo, o
cobrimento das armaduras devera ser determinado através da Tabela 03 deste
trabalho, abordada na secdo 2.1.1.1.2.

Encontra-se abaixo, na Tabela 22, alguns parametros a serem
considerados no dimensionamento estrutural e detalhamento das estacas,
extraidos da ABNT NBR 6122 (2019), item 8.6.3. Haja vista a adocdo de estacas
da tipologia raiz para este projeto, observa-se alguns pontos, como o f,;, minimo a
ser utilizado na concretagem do furo, igual a 20 MPa, assim como 0 comprimento
minimo de armacédo do elemento, tratando-se de estacas raiz, devera ser armada

em toda a sua extensao.

Tabela 22 - Pardmetros normativos para dimensionamento estrutural de estacas

moldadas in loco e tubulbes.

(%) de armadura Tensé&o de
minima e comprimento compressao
Classe de 2l i . . simples
Classe de o atil minimo (incluindo ) )
concreto . ~ SRS
Tino d agressividade en trecho de ligagéo com e
Ipo de . resisténcia abaixo da qua
ambiental (CAA) o ye 0 bloco) > 48
estaca caracteristica néo 6
conforme ABNT "
NER B0 da argamassa necessario
ou concreto Armadur | Compriment armar (exceto
0,
a (%) ® () ligagcdo com o
bloco) MPa
Raiz LY C20 1,6 0,4 Integral -

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6122 (2019).
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2.2.4.1 Dimensionamento de estacas a compressao

Tendo em vista as prescricbes da ABNT NBR 6122 (2019) quanto ao
dimensionamento estrutural das estacas, deveremos proceder ao célculo da
armadura necessaria para 0s elementos, tendo em vista a necessidade de
armarmos as estacas raiz integralmente, o que culmina no roteiro de calculo a

sequir.

a) Resisténcia de calculo do concreto:

Uma vez determinado o f. minimo e o coeficiente de ponderagédo do
concreto y,, por meio da Tabela 22, secdo 2.2.4, determina-se a resisténcia de

calculo & compressao do concreto f,,, através da Equacéo (145).

fea = %k (145)

b) Resisténcia de célculo do aco:

Adotando-se o0 aco CA50 para o detalhamento das estacas, a resisténcia de
projeto do aco a tracdo pode ser obtida, conforme Alonso (2019), através da
Equacéo (146).

fyk
fya ={ 1,15 (146)
0,2 E

Em que E, representa o modulo de elasticidade longitudinal do aco, visto na

secao 2.1.2.2.2 deste trabalho.

c) Reacdes de apoio nas estacas:

Tendo em méos a planta de cargas de pilares do projeto de superestrutura,

podemos calcular as reacdes de apoio dos elementos do estagueamento
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estudado. Para isto, podemos recorrer ao (Quadro 2.2), confeccionado por Alonso
(2019), encontrado em Anexo C, onde para cada geometria de bloco existem

formulagbes especificas

d) Verificacdo de ruptura a compressao:

Uma verificagdo de grande relevancia no dimensionamento estrutural de
estacas, segundo Alonso (2019), diz respeito a verificagcdo se o elemento suporta
a tensdo compressiva gerada pela carga descarregada pelo pilar. Nesse sentido,
para que se proceda aos dimensionamentos a condicdo mostrada pela Equacédo

(147) deveré ser atendida.

N, -
max < 0,85 . fcd (147)
Ag,

Onde Np;, € a reagdo de apoio maxima no estaqueamento e Ag,

representa a area da estaca, em (m).
e) Calculo da armadura principal:

A determinacdo do numero de barras longitudinais das estacas podera ser
feita considerando-se uma condicdo imposta pela ABNT NBR 6118 (2014),
majorando-se a carga a compressdao de projeto (N,,s,), huma proporcado que
satisfaca a condicdo abaixo, dada pela Equacao (148). Onde @, representa o

diametro adotado para a estaca, em (m).

6
(1+ w_e) > 1,1 (148)
Atendida esta condicdo, a area de aco longitudinal necessaria (4s,) €

obtida, segundo Alonso (2019), por meio da Equacéo (149).

6
Npaz " (14+-2) = 0,85 4y -
A = max ( Q)e) De fcd (149)

P f yd
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f) Armacéo principal minima:

Conforme a Tabela 22, mostrada em 2.2.4, a ABNT NBR 6122 (2019)

recomenda a adocdo de uma armadura minima (A, mi,) de acordo com as

tipologias de estacas. No caso de estacas raiz, adotadas para a proposta de

projeto, tal valor € obtido pela Equacédo (150), onde Ay, € a area da estaca.
Aspmin = 0,4% - Ag, (150)
2.2.4.2 Detalhamento das armaduras

Assim como elementos constituintes da superestrutura do edificio, as
estacas pertencentes ao projeto de fundacdo necessitam atender algumas
prescricdes quanto a detalhamentos. Podemos adentrar neste assunto, expondo a
quantidade minima de barras recomendadas para uma secédo circular, segundo a
ABNT NBR 6118 (2014), igual a 6 barras. Adiante, sera apresentado um roteiro

para elaborarmos o detalhamento destes elementos.
a) Numero de barras principais:

O numero de barras longitudinais (N, ;) de uma estaca € obtido por meio da

Equacdo (151), salientando-se que devemos detalhar tais elementos com no

minimo 6 barras.

A
Npp = A—:’ (151)
A

Em que Ay, € a area da segdo transversal correspondente a uma barra do

diametro selecionado para o detalhamento.

b) Espacamento e quantidade de estribos necessarios:
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A disposicédo das armaduras transversais de uma estaca, isto €, os estribos
envoltos as armaduras principais ao longo da profundidade, podem ser obtidos,
como uma parcela do diametro escolhido para a armagéo principal, respeitando
um didametro minimo de 5,0 mm, prescrito pela ABNT NBR 6118 (2014), item
18.4.3. Sendo assim, o detalhamento inicia-se com a determinagdo do diametro
dos estribos, pela Equacdo (152), em que (@;) € o didmetro adotado para a

armadura principal.

1 (152)

T

5mm
(Destribo =

O passo seguinte se da pela determinacdo do espacamento (S) entre os

estribos do elemento, dado pela Equacéo (153), segundo o item 18.4.3 da norma.

20 cm

(153)

Por fim, obtido o espacamento necessario, determina-se a quantidade de

estribos através da Equacéo (154).

Lestaca

Nestrios = S (154)
t

Onde L,:q404 FEPresenta o comprimento da estaca.

2.2.5 Elementos de transicao de cargas

Como visto no capitulo 1, segcdo 1.2.2.2.3, elementos de transicédo
representados pelos blocos de coroamento, objetivam transferir ao estaqueamento
as cargas provenientes dos pilares da superestrutura. Para que essa transicao de
cargas seja realizada de forma eficiente e estavel, faz-se necessario dimensionar
tal elemento dentro das prescri¢cdes ditas pela ABNT NBR 6118 (2014).
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2.2.5.1 Determinacdo da geometria dos blocos de coroamento

No que tange a modelagem estrutural dos blocos de transicdo, a
determinacdo de seus contornos geométricos, em funcdo de estacas requiridas
para suportar o carregamento € o passo que antecede o dimensionamento
estrutural destes blocos. Para tal, encontra-se em Anexo B as tipologias de
geometrias que procuraremos adotar para os blocos deste projeto, procurando em
primeiro lugar atender a condicdo exposta por Alonso (2019), isto €&, a
necessidade de alinhamento entre os centros de gravidade do pilar e do
estaqueamento.

Além disto, é recomendado um espacamento minimo entre estacas
(lestaca ), Que compreende uma medida entre os eixos dos elementos. Tal distancia

pode ser determinada a partir da Equagéo (155).

2,50, — estacas pré —moldadas
lestaca =4 3,00, — estacas moldadas in loco (155)
60 cm

2.2.5.2 Dimensionamento estrutural dos blocos

Procederemos ao dimensionamento estrutural dos blocos utilizando-se o
Método de Bielas e Tirantes, desenvolvido por Blévot e Frémy (1967), metodologia
essa respaldada pela ABNT NBR 6118 (2014).

O método se baseia em admitir uma trelica espacial no interior do bloco,
onde as bielas de concreto possuem a funcéo receberem esfor¢cos de compresséao
oriundos dos pilares e distribui-los as estacas do conjunto através de escoras,
enquanto as armaduras principais dispostas sobre as estacas possuem a funcéo
de resistir aos esforcos de tracdo decorrentes da transmissdo de cargas,
trabalhando internamente como tirantes (SAKAI, 2010). E mostrada abaixo,
atraveés das Figura 43 e 44, uma demonstracdo do mecanismo desta metodologia
de dimensionamento, confirmando o exposto pela autora, isto €, as escoras em
diagonais responsdaveis por absorver a compressao e os tirantes interligados sobre

as estacas.



quantidades de estacas.

Ns

Fonte: Campos (2015).

/'é

blocos sobre estaqueamentos.

Figura 43 - Exemplificacdo da funcionalidade do Método de Bielas e Tirantes.

Figura 44 — Vista superior da esquematizacdo metodol6gica de bielas e tirantes para

Fonte: Aguiar (2018).
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Tendo como definido o nimero de estacas do bloco, além do espagcamento
entre as mesmas, a idealizacdo estrutural dos blocos de coroamento resulta na
aplicacdo de um roteiro de céalculo, bem como algumas verificacdes, onde nos

basearemos nos métodos trazidos por Campos (2015), para blocos de varias



150

a) Altura do bloco:

Objetivando proporcionar maior eficiéncia estrutural, dimensionaremos
estes elementos como rigidos, o que implica na condi¢do abaixo, expostas pelas
Equacbes (156) e (157).

(156)

p (157)

Onde A e B representam a maior e menor dimensdo do bloco
respectivamente. a,, e b, as dimensées do pilar engastado/rotulado ao bloco.
Adiante, determina-se a altura util minima (d) do elemento, podendo ser

utilizado o maior valor dentre as duas equacdes (158) e (159), expostas abaixo.

d = lb,bec (158)
d > M (159)

Em que [, ,.. € 0 comprimento de ancoragem necessario da ligagéo entre o

pilar e o bloco. l.44., representa o espagamento entre eixos de estacas.

b) Verificacdo das tensdes junto ao pilar:

Uma verificacdo preponderante que devera ser feita apos a determinacao
da altura do bloco, segundo Campos (2015), diz respeito a comprovacao de que a
ligacdo entre o pilar e o bloco ndo rompera a puncao. Para isto, a condicdo abaixo

dada pela Equacao (160) devera ser atendida.

Ng

Ocp = Aep - sen?6 < Fees. for (160)
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Onde o, € a tensdo de puncdo em MPa, A., representa a area do pilar em
(m) e 6 € o0 angulo adotado para a biela de célculo. Por fim, o fator denominado
aqui por F..; representa uma proporcao da resisténcia caracteristica do concreto
empregada nos blocos, possuindo um valor de 0,85 (p/ 2 estacas), 1,06 (p/ 3
estacas), 1,28 (p/ 4 estacas) e 1,59 (p/ 5 estacas).

c) Verificacdo das tensdes junto a estaca:

Segundo Campos (2015), faz-se necessario também proceder a verificagdo
das tensdes geradas nas bielas de compressdo junto as estacas do bloco,

devendo atender a condicdo dada pela Equacéo (161).

Nq
ne - Ag, - se

Oce =

n20 < Fees." fex (161)

Onde Ay, € a area da secdo transversal da estaca e n, corresponde ao

namero de estacas do bloco estudado. O fator de proporcéo E..; pode ser adotado

segundo o exposto na alinea (b), vista anteriormente.
d) Calculo das armaduras de equilibrio geral:

Os tirantes dos blocos de coroamento, isto €, as armacdes principais
dispostas sobre as estacas, podem ser calculadas através do roteiro estruturado a
sequir.

e Forca de tracao nos tirantes:

Com posse da carga vinda do pilar, pode-se determinar o esfor¢co de tragao
nos tirantes para cada tipologia de blocos, direcionada especificamente a
guantidade de estacas que o mesmo contém. Assim sendo, obtém tal esforco
mediante aplicacdo das Equacodes (162), (163), (164) e (165), conforme o exposto
por Campos (2015), onde d € a altura util, b, representa menor dimensé&o do pilar

e [ a distancia entre as estacas.
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— Blocos de duas estacas:

N b
Ry = 1,15 —%. (z ——p) (162)

— Bloco de trés estacas:

Detalhando as armaduras segundo os lados, o que buscaremos realizar no

trabalho, pode-se obter a tragéo no tirante pela equacgéo (163).

— Bloco de quatro estacas:
— Bloco de cinco estacas:
Ry = W- = %) (165)

e Calculo da area de aco principal:

Mensurado o esforgo de tragéo no tirante, determina-se a area de aco (4sp)

necessaria por intermédio da Equacéo (166), proposta também pelo autor Campos
(2015).

de

P f yd

o
|

(166)
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e) Armaduras de controle de fissuracao:
Conforme Campos (2015), os estribos horizontais e verticais sao
introduzidos com a missédo de conceder resisténcia a fissuragdo. Estas armaduras

consideradas como secundarias em um bloco de coroamento, podem ser obtidas

pela Equacéo (167).

1
Agy = 8 ’ Asp (167)
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3 RESULTADOS E DISCUSSOES

Posteriormente a apresentacdo dos conceitos necessarios junto aos
métodos precisos para a execucao deste trabalho, retratamos por meio deste
capitulo os processos de calculo referentes a cada seguimento do presente estudo
envolvendo a parte projetual de estruturas em concreto armado e fundagéo, o que
abrangerad dimensionamentos e detalhamentos estruturais, junto as discussdes

gue envolvem os processos de projeto deste edificio residencial multifamiliar.

3.1 Projeto estrutural em concreto armado

Para o dimensionamento de todo o projeto estrutural proposto e exposto a
seguir, utilizou-se a metodologia aplicada ao software Cypecad 2016, seguindo o
direcionamento apresentado no tépico 2.1 deste trabalho. Sob questionamentos
da melhor usabilidade das pecas, foi posicionadas algumas vigas-faixa centrais
nos elementos das lajes nervuradas para setorizar e separar os planos das
mesmas, ajudando na distribuicdo das cargas e nos esforcos de torcdo no
elemento de laje, assim como no enrijecimento do edificio como um todo, fator
preponderante face as acdes horizontais provenientes do vento. Nos demais
pilares centrais foram utilizados capitéis, isto €, regibes macicas de altura igual a
adotada para lajes nervuradas. Nas regibes perimétricas, caixas de escadas e
elevadores do edificio, foram langadas vigas convencionais com o intuito de
realizar o fechamento para tubulac¢des hidraulicas além de melhor se adequarem a

arquitetura nessas regioes.

3.1.1 Definicdo dos dados iniciais do projeto

O local de implantacao do projeto estrutural em concreto armado localizado
na Rua Expedicionario Cabo Gama, bairro Cidade Nova, zona urbana da cidade
de Itaperuna — RJ, pode ser classificado como moderado quanto a agressividade
ambiental, resultando em uma Classe Il de agressividade, segundo a Tabela 01 da
secdo 2.1.1.1 deste trabalho. Com posse desta classificagdo, sao definidos a

seguir alguns parametros iniciais do projeto.
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3.1.1.1 Definicdo da resisténcia caracteristica a compressao

Consultando a Tabela 02 da secdo 2.1.1.1.1, a resisténcia caracteristica a
compressdo minima normativa € igual a 25 MPa, no entanto utilizaremos uma
resisténcia caracteristica de 30 MPa, haja vista o porte da edificacdo a ser
projetada. Ressalta-se ainda que tal classificacdo possibilitou a definicdo do limite
de abertura de fissuras para vigas e lajes, segundo a ABNT NBR 6118 (2014).
Encontra-se abaixo na Figura 45 os parametros de entrada do projeto, aplicados
ao Cypecad 2016.

Figura 45- Parametros iniciais de entrada do projeto estrutural.

@ Dados obra *

Chave: TCC2_Saulo Guimarses Cordeiro1 9

Descrigdo: | Projeto Estnutural em concreto amado - Trabalho de conclusdo de curso |l |

Normas: ABNT NER 6118:2014, ABNT NBR 14762: 2010, ABNT NBR 8800:2008, Eurocidigo 5 e Eurocddigo 3
Betao armado Perfis
Betdo Ago
| sjes C30. em geral ~ Laminados & compostos | A-36 250Mpa ~
undagdo C30, em geral e Enformados CF-26 w
Tubuldes C20, em geral e —
Madeira |1/
< Pilares C30. em geral V> EI Semada, procedente de coniferas ou chopos. - C14
Muros C30. em geral - B3 E= Aluminio extradido [1)
Caracteristicas do agregado Gnaisse (15 mm) EN AW-5083-F
Aco
Varbes CAS0eCASD) | i
Pemos 1SO 898C46  ~ | Ef
Acghes Coeficientes de encurvadura
Carga pemanente e sobrecanga Filares de betdo & mistos
[ix 1.000 1.000
[ Com acgdo do vento NBR 6123 (Brasi)| 5 by B
Filares de ago

[]Com acedo sismica

o [0

Ambiente

[ Verfficar resisténcia ao fogo

\igas CAA Il {Abertura maxima de fenda: 0.30 mm)

Estados limite (combinagies)

Acgdes adicionais (cargas especiais) Macigos

Fonte: Autor (2021).
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3.1.1.2 Cobrimentos nominais dos elementos estruturais

Uma vez definida a classe de agressividade ambiental de projeto, em
consonancia com a ABNT NBR 6118 (2014), atribuiremos valores ao cobrimento
nominal dos elementos do projeto, consultando a Tabela 03 da seg¢édo 2.1.1.1.2
deste trabalho. Utilizaremos um cobrimento de 2,5 centimetros para lajes,
escadas, rampas e reservatorios, enquanto que 3,0 centimetros para vigas e
pilares.

Os elementos em contato com o solo, isto é, blocos de coroamento e
estacas raiz, terdo suas armaduras externas protegidas com 4,0 centimetros de

concreto.

3.1.2 Concepcéo estrutural

Com os dados iniciais do projeto definidos, procedeu-se a concepcao dos
elementos estruturais, compreendendo a locacédo de pilares, vigas e lajes, além do
pré-dimensionamento dos mesmos nos diversos pavimentos do edificio. As
secdes transversais dos pilares foram dispostas em dimensdes iniciais de 25x40,
25x80 e 25x90 centimetros, que poderdo ser otimizadas futuramente se
necessario. Encontra-se abaixo na Figura 46 a disposicdo dos pilares e suas

respectivas numeracgoes e dimensdes em planta.

Figura 46- Locacdo e numeracao de pilares em planta.
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Fonte: autor (2021).

Nas alineas a seguir serdo mostradas as plantas dos diversos pavimentos
do projeto, contendo a locagéo destes pilares, bem como os tramos de vigas e
planos de lajes definidos com suas respectivas dimensoes.

a) Subsolo:

O pavimento subsolo, concebido arquitetonicamente como garagens, como
pode ser visto na Figura 04 da sec¢éo 1, uma vez em contato direto com o solo fez-
se necessario a utilizacdo de lajes macicas de concreto armado, pré-
dimensionadas com espessura igual a 12,0 centimetros. A definicdo dos planos e
a numeracao dessas lajes sdo mostradas abaixo na Figura 47.

Figura 47- Representacdo dos elementos estruturais do nivel subsolo.

Fonte: autor (2021).

b) Térreo:

Nivel concebido arquitetonicamente como garagem e area de lazer, como
pode ser visto na Figura 03 da sec¢éo 1. Para este pavimento foram lancadas em
parte do pavimento lajes nervuradas modelo ATEX 800 com altura total (forma +
capa) igual a 33,0 centimetros, sendo as nervuras sujeitas a flexdo com espessura

de 12,5 centimetros. Na é&rea frontal do edificio, lancou-se lajes macicas com
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altura igual a 12 centimetros, haja vista o contato das lajes com o terreno nessas

regides. Encontra-se abaixo na Figura 48 a representacéo deste pavimento.

Figura 48 - Representacao dos elementos estruturais do nivel térreo.

Fonte: autor (2021).

c) 2° Pavimento:

O 2° pavimento, concebido arquitetonicamente como garagens, como pode
ser visto na Figura 05 da se¢cdo 1, o mesmo foi projetado estruturalmente por
completo em lajes nervuradas modelo ATEX 800 com altura total (forma + capa)
igual a 33,0 centimetros. Encontra-se abaixo na Figura 49 a representacado deste

pavimento.
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Figura 49 - Representacao dos elementos estruturais do 2° pavimento.

d) 3° Pavimento:

O 3° pavimento, concebido arquitetonicamente como residencial, como
pode ser visto na Figura 06 da secao 1, o mesmo foi projetado estruturalmente por
completo em lajes nervuradas modelo ATEX 800 com altura total (forma + capa)
igual a 33,0 centimetros. Como forma de promover a fluidez nos espacos de
garagem referentes ao nivel imediatamente inferior (2° pavimento), concebeu-se
algumas vigas de transicdo neste pavimento, com o objetivo de aumentar os vaos
para mobilidade de veiculos, sendo estas: V8 (25x90) entre os pilares P25 e P27,
V9 (25X80) entre os pilares P36 e P38, além da V13 (25x80) entre os pilares P49

e P51. Encontra-se abaixo na Figura 50 a representacao deste pavimento.
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Figura 50 - Representacdo dos elementos estruturais do 3° pavimento.

Fonte: Autor (2021).

e) 4° ao 10° pavimento:

O pavimento tipo deste edificio, concebido arquitetonicamente como
residencial, como pode ser visto na Figura 07 da secé&o 1, o mesmo foi projetado
estruturalmente por completo em lajes nervuradas modelo ATEX 800 com altura
total (férma + capa) igual a 33,0 centimetros e nervuradas de 12,5 centimetros de
espessura, possuindo um espacgo entre eixos igual a 80 centimetros. Encontra-se

abaixo na Figura 51 a representacéo deste pavimento.
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Figura 51 - Representacdo dos elementos estruturais do 4° ao 10° pavimento.

Fonte: Autor (2021).

f) Cobertura:

Assim como nos pavimentos inferiores, a cobertura também foi projetada

) igual a 33,0
possuindo um

orma + capa

A

em lajes nervuradas modelo ATEX 800 com altura total (f

tros de espessura

ime

s

tros e nervuradas de 12,5 cent

Ve

centime

se abaixo na Figura 52 a

tros. Encontra

espaco entre eixos igual a 80 centime

deste pavimento.

~

representacgao
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Figura 52 - Representagéo dos elementos estruturais do pavimento de cobertura.

Fonte: autor (2021).

g) Modelagem tridimensional do sistema estrutural:

Encontra-se abaixo na Figura 53 a modelagem tridimensional do edificio

apos a concepcao estrutural.

Figura 53 - Modelagem tridimensional do sistema estrutural.

i

—

Fonte: autor (2021).



163

3.1.3 Previsao dos carregamentos atuantes

Esta secdo visa expor de forma organizada e objetiva as agbes
consideradas no projeto, tais como permanentes, variaveis e excepcionais se for o
caso. Os carregamentos permanentes oriundos do peso proprio dos elementos
estruturais foram calculados pelo Cypecad 2016 utilizando-se o peso especifico do
concreto armado igual a 25 KN/m3, conforme a Tabela 1 da ABNT NBR 6120
(2019).

3.1.3.1 Carregamentos permanentes de revestimentos, forros, telhas e sprinklers

Para os carregamentos oriundos de revestimentos considerou-se uma
carga superficial uniformemente distribuida igual a 1 KN/m2 em todos os
pavimentos do projeto, em consonancia com a Tabela 4 da ABNT NBR 6120
(2019). Nos niveis residenciais, isto é, do 3° pavimento até a laje de cobertura,
foram previstos 0,15 KN/m?2 oriundos de forro de gesso, de acordo com a Tabela 8
da norma citada acima.

Com a existéncia de chuveiros automaticos, denominados tecnicamente
como sprinklers, no térreo e 2° pavimento de garagem, considerou-se uma carga
uniformemente distribuida igual a 0,15 KN/m2, conforme a Tabela 8 da ABNT NBR
6120 (2019).

Foi previsto para o pavimento de cobertura uma carga uniformemente
distribuida de magnitude igual a 0,35 KN/m2, segundo a Tabela 6 da ABNT NBR
6120 (2019), em funcéo da existéncia de telhas de fibrocimento com espessura de

6mm.

3.1.3.2 Carregamentos permanentes de alvenarias sobre lajes

Haja vista a concepcao estrutural adotada para o projeto, onde foi optado
pela utilizacdo de capitéis em pilares intermediarios, visando a reducdo de vigas
convencionais nos vaos centrais dos pavimentos, fez-se necessario a modelagem
de carregamentos permanentes de alvenarias divisorias distribuidas sobre
algumas lajes nervuradas ao longo dos pavimentos, com espessuras de 15 e 25

centimetros. Para tal, considerou-se o peso especifico do bloco ceramico de
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vedacdo igual a 15 KN/m3, levando em conta o peso referente a argamassa de

reboco das alvenarias, conforme as prescricbes da Tabela 1 da ABNT NBR 6120

(2019). Sao mostrados abaixo por meio das Tabelas 23, 24, 25 e 26 os valores de

carregamentos superficiais considerados no projeto, assim como a posicao da laje

gue recebe 0 mesmo e seu respectivo pavimento.

Tabela 23 - Carregamentos permanentes superficiais sobre lajes do nivel térreo.

Carregamentos permanentes de alvenarias internas/divisorias

Térreo (Garagem e espago de lazer

N° da laje m? Peso proprio de alvenaria (KN) Carga superficial (KN/m?)
L7 15,2 16,2 1,07
L10 15,68 10,53 0,67
L12 86,5 21,033 0,243
L14 86,5 21,033 0,243

Fonte: autor (2021).

Tabela 24 - Carregamentos permanentes superficiais sobre lajes do 3°pavimento.

Carregamentos permanentes de alvenarias internas/divisorias

3°Pavimento (Residencial)

N° da laje m? Peso proprio de alvenaria (KN) Carga superficial (KN/m?)
L7 15,2 16,2 1,07
L10 15,68 10,53 0,67
L12 86,5 21,033 0,243
L14 86,5 21,033 0,243

Fonte: autor (2021).

Tabela 25 - Carregamentos permanentes superficiais sobre lajes do pavimento tipo.

Carregamentos permanentes de alvenarias internas/divisdrias

4° - 10° Pavimento (Residencial)

N° da laje m2 Peso préprio de alvenaria (KN) Carga superficial (KN/m2)
L1 85,17 148,21 1,74
L2 85,17 148,21 1,74
L3 84,32 148,21 1,76
L4 84,32 148,21 1,760
L7 8,96 10,13 1,13
L8 8,96 10,13 1,13
L9 84,32 148,21 1,76
L10 84,32 148,21 1,76
L11 85,17 148,21 1,74
L12 85,17 148,21 1,74

Fonte: autor (2021).
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Tabela 26 - Carregamentos permanentes superficiais sobre lajes da cobertura.

Carregamentos permanentes de alvenarias internas/divisorias

Cobertura
N° da laje m? Peso proprio de alvenaria (KN) Carga superficial (KN/m?)
L1 85,17 12,69 0,15
L2 85,17 12,69 0,15
L3 84,32 17,45 0,21
L4 84,32 17,45 0,21
L7 8,96 10,13 1,13
L8 8,96 10,13 1,13
L9 84,32 17,45 0,21
L10 84,32 17,45 0,21
L11 85,17 12,69 0,15
L12 85,17 12,69 0,15

Fonte: autor (2021).

3.1.3.3 Sobrecargas acidentais

As acbes variaveis diretas, também conhecidas como sobrecargas
acidentais foram lancadas no Cypecad 2016 em consonancia com a Tabela 10 da
ABNT NBR 6120 (2019), cujos valores s&o definidos de acordo com a categoria de

utilizag&o da estrutura.

Figura 54 - Valores das sobrecargas acidentais previstas no projeto.

Editar grupos

Mome Categoria de utiizaggo  SOBRE. kN/m?3
Tampa do RS Utilizago 1 ~ 0.50
Fundo do RS Utiizagdo 1 ~ 0.50
Cobertura Utilizagdo 1 ~ 1.00
10°Pavimento (Residencial ] Utilizagdo 1 ~ 150
Utilizagdo 1 ~ 150

UtilizagSo 1 ~ 150

Utilizagéo 1 ~ 150

ial Utilizago 1 ~ 150

5*Pavime: nto (Residencial 1) Utilizago 1 ~ 150
4Pavime nto (Residencial 1) Utilizago 1 ~ 150
3"Pavimento (Residencial) Utiizagdo 1 ~ 1.50
2*Pavimento (Garagem} Utilizagao 3 ~ 3.00
Ténmeo (Garagem & saldo) Utiizagio 3 ~ 3.00
Subsolo (Garagem) Utiizagio 3 ~ 3.00
Fundagio UtilizagSo 1 ~ 0.00

Categorias de ulilizagio
1. Edficaches residenciais
3. Bibliotecas, arquivos, depésitos, oficinas e garagens

Fonte: autor (2021).
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O calculo de vento foi obtido por meio da ABNT NBR 6123 (1988),

utilizando-se o programa computacional Visual Ventos, para tanto foi considerado

parametros do terreno, da vizinhanca e das dimensdes da propria edificacao

(48,0x24,85m) e altura igual a 35,98m. Sob a observacéo da velocidade média no

local, igual a 35m/s de acordo com o0 mapa de isopletas da Figura 24 deste

trabalho; um fator topogréafico; um fator de rugosidade; e um fator probabilistico.

Sendo assim, foram atribuidos no respectivo software os valores e classificages

condizentes com a edificagdo projetada, mostrados nas Figuras 55, 56 e 57, a

sequir.

Figura 55 - Determinacao do fator S1 relacionado a topografia do local.

3_ VisualVentos

Ler Arquivo

Gravar Arguivo

[| Sair ‘ Notan;ﬁes

? Ajuda ‘ Sobre o Programa

- X

G&om&‘rr-ia] Velocidade Bdsica

Fator Topogrdfico

44

MORRO

Pode ser admitido um fluxo de ar bidimensional soprando no

sentido

indicado na figura.

Fonte: autor (2021).

‘ Fator 52 ] Fator 53 l Cpe - Paredes ] Cpe - Talhuc[ol Cpi l Combinagbes ] Esforgos l Resultados

Fator 51

* Terreno plano ou fracamente

acidentado

" Talude & Morros

" Vales profundes, protegidos
de vento de qual quer diregdo

Taludes & Morros
b
z
d

Calcular

T

51 |10

= Vol'rar-| Continuar =
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Figura 56 - Determinacao do fator S2 relacionado a rugosidade do terreno.
Fi VisualVentos — X

] sair | Motages

7 Ajuda Sabre o Programa

Ler Arquiva Gravar Arquivo

Geumefr'ial Velocidade Bésicul Fator 51 :J.'.Fufor' 52 | Fator 53 | Cpe - Pa.r'adesl Cpe - Telha.du-l Cpi | Ca«binu.gﬁesl Esfor-gpusl Resultados
Fator de Rugosidade

Categoria do terreno

Categoria | Descricio do ambiente
Superficies lisas de grandes dimensSes, com mais de Bkm de extensdo, medida na direcdio e sentide do vento

L incidente.
Terrenos abertos em nfvel ou aproximadamente em nivel, com poucos obstdculos isolados, tais como drvores e
~ 17 | edificagbes baixas. A cota média do topo dos sbstdculos € considerada inferior ou igual a Im.
Exemplos: zonas costeiras planas: péntanos com vegetagdo rala; campos de aviagdio: pradarias e charnecas:
fazendas sem sebes ou muros.
Terrenos planos ou ondulados com obstdculos, tais como sebes e muros, poucos quebra-ventos de drvores,
— edificacfes baixas e esparsas. A cota média do topo dos obstdculos é considerada igual a 3m.

Exemplos: granjas e casas de campo. com excesdio das partes com matos. Tazendas com sebes e/ou muros,
subdrbios a considerdvel distdncia do centro. com casas baixas e esparsas.
Terrenos cobertos por abstdculos numerosos e pouco espagados em zona florestal, industrial ou urbanizada. A cota
& IV | média do topo dos obstdculos é considerada igual a 10m.
Exemplos: zonas de parques e bosques com muitas drvores: cidodes pequenas e seus arredores: sublrbios
densamente construfdos de grandes cidades: dreas industriais plena ou parcialmente desenvolvidas.
Terrenos cobertos po obstdculos numerosos, grandes. altos e pouco espacados. A cota madeia do topo dos obstdculos
v € considerada igual ou superior a 26m.
Exemplos: florestas com drvores altas de copas isoladas: centros de grandes cidade: complexo industriais bem

desenvolvidos.
Classe de edificagio - Fator 52
Classe Descricdo
Maior dimensdio A Maior dimensdio menor ou igual a 20m 52 ID_SI'S
48 00 m B Maior dimensdo entre 20 e 50m Calcular |
[al's Maior dimensdo maior ou igual 50m - \I’oH‘a.r'l Continuar +|

Fonte: autor (2021).

Figura 57 - Determinacao do fator probabilistico S3.
5 visualVentos — X
[| Sair | Motagties

pe - Par'e:desl Cpe - Telha.dul Cpi | Cambim.g&'esl Esﬁ'.lr-gusl Resultados

Ler Arquivo Grawar Arquiva 7 Ajuda Sobre o Pragrama

Gwne"rr'ial Velocidade Bésioa.l Fator SlI Fator 52
Fator Estdtistico

Fator 53

Grupe | Descricdo

Edificagdes cuja ruina total ou parcial pode afetar a seguranca ou possibilidade de socorro
c1 a pessoas apds uma tempestade destrutiva (hospitais. quartéis de bombeiros, centrais de
comunicagdo, efc)

EdificacFes para hotéis e residéncias. EdificacBes para comércio e industria com alte fator
de ocupagfo

Edificaghes e instalaghes industriais com baixo fator de ocupagfio (depdsitos, silos,
construgles rurais, ete)

4 Vedactes (telhas, vidros. painéis de vedacio. efc)

(a8} Edificagies fempordrias. Estruturas dos grupos 1 a 3 durante a construgio

53 Il.m

Fonte: autor (2021).




168

Com posso dos valores dos respectivos fatores, bem como a velocidade
basica do municipio de Itaperuna-RJ, procede-se ao calculo da velocidade

caracteristica do vento incidente na edificacdo, mostrado abaixo.

e S1=10

e S2=098

e S3=1,0
Logo:

Vi = Vo % S1 %52 53
Vi = 35% 1,0 x 0,98 * 1,0 = 34,3 m/s

Uma vez calculada a velocidade caracteristica do vento, obteve-se os
resultados de pressfes externas e internas, além dos esforcos atuantes no corpo

estrutural da edificagdo, mostrados abaixo nas Figuras 58, 59, 60, 61 e 62.

Figura 58 - Coeficientes de pressao externa das fachadas da edificacéo.
F VisualVentos — *
[| Sair ‘ MotagBes

Ge,omfr-ial Velocidade Bc'tsic.ctl Fator 51] Fator 52 l Fator 53 Cpe - Paredes l Cpe - Te,lhadol Cpi l Combinages l Esforgos l Resultados

Coeficiente de pressdo externa - Paredes

Vento 20°
o
-0.90
-0.60

070

LU

-0.90 Al El -0,90

% 0.70
049 a2 B2 049

Ler Arguivo Gravar Arquivo T Ajuda ‘ Sobre o Programa

Vento 0°

-0.61

RRARRARARRRARRARAN)
NRN AR RRNAARRRNAN

-0.z2 43 B3 -0.22

T
Copiar

-047

Cpe médio ,T

= \."oltar-| Continuar =

Fonte: autor (2021).



169

Figura 59 - Determinagao dos coeficientes de pressao externa na cobertura da edificagao.

§ VvisualVentos — X

Ler Arquivo ‘ Gravarhrquivo [| Sair ‘ Nota;:ﬁes ‘ ? Ajuda ‘ Sobre o Programa ‘

Coeficiente de pressiio externa - Telhado

Vento 0° Vento 90*

TTITHTIII

Copiar Copiar

= Vol‘rar-| Continuar =

Fonte: autor (2021).

Figura 60 — Parametros para calculo de presséo interna na cobertura da edificacao.

3 VisualVentos — *
Ler Arquivo ‘ Gravar Arquivo [| Sair ‘ Motagies ‘ ? Ajuda ‘ Sobre o Programa ‘
Ge,ome,fr-ial Velocidade B{'\sim] Fator 51] Fator 52 l Fator 53 l Cpe - Paredes l Cpe - Telhado Cpi l Combinacbes l Esforgos l Resultados

Coeficiente de presdo inferna
Cpi
~ Duas faces opostas igualmente permedveis. as outras faces impermedveis:

- vento perpendicular a uma face permedvel -> Cpi = +0.2
- vento perpendicular a uma face impermedvel > Cpi = -0.3

(* | Quatro faces igualmente permedveis -> Cpi = -0.3 ou 0.0

Abertura dominante em uma face, as outras faces de igual permeabilidade
" Abertura dominante na face de barlavento -> Cpi =0.10 0u0.10
" Abertura dominante na face de sotavento > Cpi =0.70 ou0.70

Abertura dominante em uma face paralela ao vento
" Abertura dominante ndio situada em zona de alta succlio externa -> Cpi = -0.90 ou-0.90
" Abertura dominante situada em zona de alta sucgdio externa -> Cpi = -0.40 ou-0.40

" Edificaciioes efativamente estanques e com janelas fixas que tenham uma probabilidade
desprezdvel de serem rompidas por acidente —» Cpi = -0.2 ou 0.0

" Relagio entre a drea das aberturas € a drea total da face:
- vento a 0° -+ Cpi =4 calcular
- vento a 90° -+ Cpi =d calcular

<= Voltar| Confinuar ==

Fonte: autor (2021).



Figura 61 — Coeficientes finais de pressdes atuantes no edificio.

3 VisualVentos

Ler Arquiva Gravar Arquivo

[| Sair ‘ Nota;:ﬁes

7 Ajuda ‘ Sobre o Programa ‘

Combinacdio dos Coeficientes de Pressio
Vento 0°

G-mm‘rr'iql Velocidade Bdsicql Fator 51] Fataor 52 l Fator 53 l Cpe - Paredes l Cpe - Te,lhqdol Cpi

Combinages l Esforgos l Resultados |

€pi > 0,20

Vento 90°

€pi -» 0,30

Cpi -» 0,20

Copiar

= Voltar| Continuar ==

Fonte: autor (2021).
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Figura 62 - Determinacéo dos coeficientes de presséo interna na cobertura da edificacéo.

F VisualVentos

Ler Arguiva

Giravar Arquivo

[| S air ‘ Nota;:ﬁes

— *

? Ajuda ‘ Sobre o Programa ‘

Ge,omfr-ial Velocidade Bc'uir.ql Fator SII Fator 52 l Fator 53 l Cpe - Paredes l Cpe - Te,lhadol Cpi

Esforcos resultantes

]Combir\.ct:;ﬁes Esforgos | Resultados

Vento 0°
Cpi > 0.20 Cpi -» 0,30
-4.31 4.3 -2.51 -2,51
L — L —
L— — ] —
-3.95  e— ——=-3,95 -218 e —=-2.16
e S e s
L— — ] —
— — — —
Unidade: - kM/m Unidade - kMN/m
Vento 90°
Cpi >0.20 Cpi > -0.30
-3.69 -2.87 -1.79 -1.08
—
—
1,79 ——=-2.66 3,69 -0.77F
s
—
Unidade - kM/m Unidade - kMN/m

Copiar

Copiar| = Voltar| Continuar =i

Fonte: autor (2021).
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Com posse dos esforcos resultantes obtidos por meio do VisualVentos,
inseriu-se 0s mesmos nho software Cypecad 2016, para desta forma dar
prosseguimento ao andamento do projeto, culminando na etapa de

dimensionamento dos elementos estruturais.
3.1.4 Dimensionamento do projeto estrutural

Tendo ja vinculado o debate dos resultados estruturais iniciais deste
trabalho, isto €, concepcdo e modelagem dos elementos estruturais do sistema,

além da previsdo dos carregamentos incidentes na estrutura, damos inicio aos

resultados estruturais obtidos.

3.1.4.1 Dimensionamento e detalhamento da laje nervurada

O elemento a ser detalhado encontra-se no 3° pavimento, destinado ao uso
residencial, com nomenclatura de projeto em “L8”, possuindo dimensdes em
planta de 815x375 cm e altura igual a 33 cm, que no caso deste trabalho também
segue a mesma altura padronizada em todos os planos de lajes nervuradas do
projeto e f, igual a 30 MPa.

a) Pré-dimensionamento:
e Vaos de projeto:
l,=815m; [, =375m
e Altura total:
hiotar = 0,33 m

e Espacamento livre entre nervuras:

le = loy = 0,675 m



172

e Espessura estimada:

L, 375
€30 30

=0,125m

e Largura das nervuras:
b, =0,125m > 0,05m

e Espessura da mesa:

4cm
hfZ Lo
15

0,04 m
hy = { 0,675 — hy =0,045m
15

Entretanto adotaremos hy = 0,08m haja vista a padronizacdo do modelo

ATEX 800 adotado para o projeto.
e Distancia entre os eixos das nervuras:

S=ly+b, <110 cm
§=6754+125=800cm <110cm - OK

b) Estado limite ultimo (ELU):

_ for _ 30 _ .
fea =35 = 15 = 21,428 MPa;

1,

fetm = 0'33/fck2 = 0,33\/ 302 = 2,90 MPa;
fetking = 0,7 * ferm = 0,7.2,9 = 2,03 MPa;

_ fctk,inf _ 2,03
ctd 1,4 1,4

= 1,45 MPa;
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_ fyk _ 500 _
fya = =1 = 434782 MPa.

c) Andlise estrutural:

A partir da Tabela de Bares, encontramos os coeficientes das reacfes de

apoio.

A laje possui apoio em ambos os lados e se enquadra no tipo 1, assim

retiraremos as seguintes informacdes:

Uy = 12,50; Uy = 3,16
Vy =5,0; v, = 2,5

¢ Momentos fletores:
Com os carregamentos permanentes e variaveis vistos no item 3.1.3
lancados dentro do software Cypecad 2016, assim como os coeficientes acima,

tém-se os seguintes momentos fletores de célculo:

M, = 151,03 KNm/m
M, = 349,87 KNm/m

e Esforgos cortantes:

Da mesma forma adotada para os momentos fletores, retiramos do

Cypecad 2016 os seguintes valores de esforgos transversais:

V., =
W

190,65 KN /m
243,28 KN /m
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e Momentos fletores por nervura:
b, =0,5.l, =0,5.0,675 =0,3375m
bf = by, + 2.b; = 0,125 + 2.0,3375 = 0,8m

My nervura = Mx. by = 151,03.0,80 = 120,824 KN.m (nervuras da diregdo x)
M, nervura = My. by = 349,87.0,80 = 279,90 KN.m (nervuras da direcdo y)

e Esforgo cortante por nervura:

Venervura = Va- by = 190,65.0,8 = 152,52 KN /nervura
Vynervura = Vy. by = 243,28.0,8 = 194,624 KN /nervura

d) Dimensionamento das nervuras da diregao “x” a flexao:

e Altura atil da secao:

d = 0,9.hypq = 0,9.0,33 = 0,297m

e Momento fletor de célculo:

Mgy nervura = My nervura - Vs = 120,824 .1,4 = 169,153 KN.m/nervura

e Posicdo da linha neutra:

de nervura
=1,25.d.|1—- .
* \/0,425. 2. f.q0. by,

169,153
0,425.0,2972.21,428.1000.0,125

x =1,25.0,297.| 1 —\/



x=0111m
e Dominio de deformacéo:

Dominio 3 — 0,259.d < x <0,628.d
Dominio 3 — 0,259.0,297 < 0,111 < 0,628.0,297
Dominio 3 - 0,077 < 0,111 < 0,186 —» OK

e Determinacgéo da area de aco principal:

_ de,nervura

~(d—-04.%). fyq
169,153

As = 0297 04.0.111) . 434782,61

A

= 1,54x107*m?

A = 1,54 cm? /nervura

As,min = 0,0015. bW' htotal
Agmin = 0,0015.12,5.33 = 0,62 cm?/nervura

2 m2

c c
= _ > .= -
As = 1,54 nervura Asmin = 0,62 nervura OK

m

e Detalhamento:

Utilizaremos barras de diametro igual a 10mm, sendo assim:
22 .12
ASlOmm = T[T = T[T = 0,785 sz

As 154
ASﬂlOmm 0,785

N°de barras =

e Verificagdo ao cisalhamento:

K=1-d=1-0,297 =0,703;

= 2g10mm/nervura

175
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_As 154
" by.d  12,5.29,7
feta = 0,145 KN /cm?;

Vydanervura = 1,4.152,52 = 213,53 KN /nervura,

p = 0,00414;

de,nervura _ 213,53

- - = 0,57 KN /cm?
twa = T 12,5297 fem

Tr4 = 0,0375. (f)°/3 = 0,0375.(30/10)*/3 = 0,078 KN /cm?
Twws = k. (1,2 + 40.p). 7,4 = 0,703. (1,2 + 40.0,00414). 0,078 = 0,748 KN /cm?

Como resultou 1,4 < 7,41, dispensa-se o uso de estribos nas nervuras da

direcéo x.
e) Dimensionamento das nervuras da direcao “y” a flexao:
e Altura util da secéo:
d = 09.htorq = 0,9.0,33 = 0,297m

e Momento fletor de céalculo:

Mgy nervura = My nervura - ¥y = 279,9.1,4 = 391,86 KN.m/nervura

e Posicdo da linha neutra:

Md nervura
=1,25.d.[| 1 - L
x \/0,425. d2.f.q.b,,

391,86
0,425.0,2972.21,428.1000.0,125

x =1,25.0,297.| 1 —\/

x =0,178m

e Dominio de deformacéo:



Dominio 3 — 0,259.d < x <0,628.d
Dominio 3 — 0,259.0,297 < 0,178 < 0,628.0,297
Dominio 3 — 0,077 <0,178 < 0,186 —» OK

e Determinacgéo da area de aco principal:

_ de,nervura

~(d—-04.%). fyq
391,86

As = (0,297 — 0,4.0,178) . 434782,61

A = 2,27 cm? /nervura

As

= 2,27x107*m?

As,min = 0,0015. bW' htotal
Agmin = 0,0015.12,5.33 = 0,62 cm?/nervura

cm? cm?
Ay =227 ———— > A, = 0,62——— — OK
nervura ’ nervura

e Detalhamento:

Utilizaremos barras de diametro igual a 10mm, sendo assim:
2 12
Astomm = % =%~ =0,785 cm®

As 2,27
ASQJlOmm 0,785

N°de barras = = 3g10mm/nervura

e Verificagcdo ao cisalhamento:

K=1-d=1-0,297 =0,703;

p=-2 =227 _000611;
by.d  12,5.29,7

feta = 0,145 KN /cm?;

Vydanervura = 1,4.194,624 = 272,473 KN /nervura;

y
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de,nervura _ 272,473

_ _ _ 2
Twa =T g S 128207 O/34KN/em

.4 = 0,0375. (f) /3 = 0,0375.(30/10)"/3 = 0,078 KN /cm?
Tou = k. (1,2 + 40.p). 7,4 = 0,703. (1,2 + 40.0,00611). 0,078 = 0,792 KN /cm?

Como resultou 7,4 < .1, dispensa-se o uso de estribos nas nervuras da

direcéo x.
f) Armadura de mesa:
Agmesa = 0,15.h; = 0,158 = 1,2 cm?/m
Utilizaremos barras de diametro igual a 5mm, logo:

m.¢? 10,52

Agso = 2 R 0,196 cm?
Asmesa 1’2
N°deb =— = = 785.0
e barras Ayso 0.196 g5.0mm /m
100
S = T = 14,28 cm

Logo adotaremos g5. 0mm c/14cm nas diregdes “X” e “y”.
g) Verificacdo quanto ao estado limite de deformacdes excessivas (ELS-DEF):
e Altura equilavante:

_ lox - lOy
Sy Sy

_ 0,675.0,675

0,8.08

$

=0,712

Logo:
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he = [(1 =) hyorat” + € P

1
h, =[(1-0,712)-0,33% + 0,712 - 0,08 |* = 0,22m = 22,0 cm
¢ Rigidez a flexao:

Para mensurarmos esta grandeza mecanica do concreto atribuiremos ao
coeficiente de Poisson v o0 valor de 0,2 conforme o item 2.1.2.1.4 deste
trabalho. O modulo de elasticidade e a respectiva rigidez longitudinal s&o
calculadas a seguir, considerando a; = 1,0 haja vista a natureza do agregado

graudo do concreto, composto por gnaisse.

1
E. = a5 -5600- fckz

1
E, = 1,0-5600-30z = 30672,46 MPa
Assim sendo:

ECS = 0,85 - Eci
E.s =0,85-30672,46 = 26071,59 MPa

D= Ecs - hg
12- (1 —v?)
~26071,59.1000 - 0,22°
B 12-(1-0,22)

= 24098,115 KNm

e Combinagéo quase permanente (CQP):

Considerando as acdes sob local onde ha predominancia de pesos e
equipamentos que permanecem fixo por longos periodos de tempo, ou elevada
concentragcdo de pessoas, tém-se alguns parametros e carregamentos para esta

combinacéo de calculo.



g =2,81+38=6,61KN/m?
q = 1,5 KN/m?
l/)z = 0,4‘

Logo:

Fyser = 6,61+ 0,415 = 7,21 KN/m?

e Estimativa da flecha inicial:

by 375 _ .
lx 815
Logo: W, = 10,13. Com isso temos:

Fyoo -4

W, = 0,001.M/C.M
D
W = 0,001-10.13 - 221" 3,75" _ 5,99x10*
0=5 2 a098115 > T ™

Wy = 0,599 mm

e Flecha final:

180

Em raz&do da perda de resisténcia do concreto ao longo da vida util do

projeto, pelo fenbmeno de fluéncia, a ABNT NBR 6118 (2014) prescreve a

necessidade de aferirmos a deformacao vertical dos elementos sujeitos a flexao

ao longo tempo. Para tanto, aplicaremos a Equacédo (35) do item 2.1.6.2.3 para

estimarmos este deslocamento das lajes no final de sua vida util. Adotaremos ¢ =

2,5 como coeficiente de fluéncia, de acordo com o item 8.2.11 da ABNT NBR 6118

(2014). Sendo assim, tém-se:

Weo =(142,5):0,599 =2,10mm = 0,21 cm

e Flecha admissivel:
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o < Waam = ZSxO
0,21 < W 375 1,5cm OK
= —= -
’ adm 250 0 C

3.1.4.2 Dimensionamento e detalhamento da viga-faixa

A seguir mostraremos o dimensionamento da V39, pertencente ao
pavimento tipo do projeto estrutural. E referente a uma viga de 4,85 metros com
tramo Unico e secdo transversal de 60x33 cm, cujos apoios sdo P45 e V15. De
acordo com informacdes retiradas do software estrutural utilizado, a presente viga
apresentou picos de valores de momento fletor e cortante, devidamente

majorados, de 18,80 KNm e 147,95 KN, respectivamente.
a) Dimensionamento das armaduras de equilibrio a flexdo simples:

e Estado limite ultimo:

— for _ 30 _ .
fea =354 = 15 = 21,428 MPa;

fctm = 0'33/fck2 = 0,33\/ 304 = 2,90 MPa;
fctk,inf =0,7 - feem = 0,7.2,9 = 2,03 MPa;

_ fctk,inf _ 2:03
ctd 1,4 1,4

= 1,45 MPa;
_ fyk _ 500 _
fya = =1 = 434782 MPa.

e Altura util:

d=09-h
d=209-033=0,297m =29,7cm

e Posicdo da linha neutra:
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=1,25.d.[ 1 M
X=hesd 0,425.d2. f,4. b,

18,80
0,425.0,2972.21,428.1000.0,6

x =1,25.0,297.{ 1 —\/

x=0292m=292cm
e Dominio de deformacéo:

Dominio4 -» x > 0,628-d

Dominio 4 — 29,2 = 0,628 - 29,7 = 18,65

Logo, a viga trabalha no dominio 4 e como forma de promover a boa
ductilidade do elemento estrutural, realizaremos o calculo da mesma com armacao
dupla. Sendo assim tém-se:

¢ Momento limite resistido pela armadura de tracéo:

Miim = 0,251 by, * feq - d?
M = 0,251-0,6- 21,428 - 0,297% = 12,47 KNm

e Momento a ser resistido pela armadura de compressao:

M, = My — My,
M, =18,80 — 12,47 = 6,33 KNm

e Determinacao da area de aco positiva primaria:

— Mlim
(d—04"xm) - fyd

ASl
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Onde:
X;im = 0,45.d = 0,45.29,7 = 13,36 cm
Com isso, a armadura primaria € calculara a seguir:

B 12,47.100
(29,7 -0,4-13,36) - 43,478

Agq = 2,18 cm?

e Determinacdo da area de aco comprimida e positiva adicional:

Por desfecho, calcula-se a armadura comprimida A necesséria, bem como

uma positiva adicional A, para equilibrar as tensées atuantes na secao.

d=h—d=33-297=33cm
A=A, = M,
ST T (d=d)  fya

6,33.100
(29,7 — 3,33) - 43,478

AL = Ay, = 0,55 cm?

A,s = A5 =

e Detalhamento das armaduras positivas:
A totar = As1 + Asz = 2,18 4+ 0,55 = 2,73 cm?
Utilizaremos barras de diametros igual a 12,5mm, sendo assim tém-se;

m.g? w125 .
Asiomm = A =1,22cm

As,total — 2’73
A¢12mm 1'22

N°de barras = = 3N8¢12,5mm

e Detalhamento da armadura comprimida:
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AL = 0,55 cm?

Utilizaremos barras de 8,0mm, logo:

m.¢*> 10,82 )
Aggmm = T =1 - 0,5cm
A 0,55
N°de barras = stotal _ = 2N5¢8, 0mm
A¢8mm 015

Os detalhamentos das armaduras de flexdo e demais detalhes pertinentes
do elemento estrutural calculado encontram-se na Prancha 39 do respectivo

projeto.
b) Dimensionamento das armaduras de equilibrio ao esfor¢o cortante:
e Esforgo cortante de dimensionamento:

Veg = 147,90.1,4 = 207,06 KN

e Determinagéo da tenséo tangencial maxima solicitante:

Ve 207,06
Tsd =y Td T 4T 60297

= 0,116 KN/cm?

e Verificagdo quanto ao esmagamento da biela comprimida:

Calcula-se primeiramente a resisténcia da biela t.q4, por intermédio da

Equacao abaixo.

fex
Trqp = 0,27 - (1 — zcﬁ) foq

30
Traz = 0,27 - (1 — m) - 2,142 = 0,51 KN/Crn2

Como 1,4, > T4, CONstata-se que a biela resiste ao esmagamento.
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e Célculo da parcela de tensao a ser resistida pelo concreto:

Uma vez satisfeita tal condi¢do citada acima, procede-se a determinacéo da

porcentagem de carga que 0 concreto conseguira resistir através de suas bielas.

V. =0,6"fuq-by-d

1,45
V. =106 T 60 -29,7 = 155,034 KN

Ve
Te T by d
155,034
T, = ———— = 0,087 KN/cm?
60 - 29,7

e Calculo da parcela de tensdo a ser resistida pela armadura

transversal:

Tsw = Tsqa — T¢
Tow = 0,116 — 0,087 = 0,029 KN/cmz

e Area de aco transversal necessaria:

Primeiramente determina-se tal valor em forma de taxa, dada pela equacéao

abaixo:

1111y,
Psw = fy—d
1,11-0,029

Psw — 43,T78 = 0,00074

Salientando-se a necessidade de atendermos a um valor minimo, exigido

pela norma, procede-se a mensuracao deste valor:

2
Psw,min = 0,012 - fox /3

Psw min = 0,012 - 32/3 = 0,024
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Com isso, calculamos a area de aco transversal necessaria a cada metro
de viga utilizando a taxa minima, superior a taxa de aco primeiramente calculada.
Agy = Psw * by, = 0,024.60 = 1,44 cm? /m

e Detalhnamento das armaduras transversais:

O namero de estribos pode ser calculado pela abaixo, em funcdo da area
de aco necessaria antes calculada anteriormente. Para tanto, barras de 5,0mm

cuja &rea de aco € igual a 0,196 cm?2. Sendo assim, tém-se:

Asy 1,44
Nestribos = —— = = 8estribos/metro
estribos A@ 0,196

O espacamento entre estes € dado pela equacéo a seguir:

g 100 100 .
= = = cm
Nestribos 8

Conforme o item 18.3.3.2 da ABNT NBR 6118 (2014), deve-se verificar se 0

espacamento calculado é igual ou menor ao maximo proposto pela normativa.

S _ {0,6 d, se T4q < 0,67 T4
mix = 10,3-d, setyy > 0,67 T,qy

0,116 < 0,67-0,51
0,116 < 0,341

Logo, o espacamento maximo é dado por:

Smix = 0,6.d = 0,6.29,7 = 17,82 cm
S =12,00 cm < Sy = 17,82 cm — OK

e Numero de estribos totais:
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lyiga _ 485cm
S  12cm
Os detalhamentos das armaduras de cisalhamento e demais detalhes

N° totais de estribos = = 40N10¢5.0c/12cm

pertinentes do elemento estrutural calculado encontram-se na Prancha 39 do

respectivo projeto.

c) Verificacao da viga-faixa quanto ao estado limite de deformacdes excessivas
(ELS-DEF):

Verificaremos aqui se a V39 atende aos requisitos de estado limite de

servigo.

e Inércia no estadio I:

b, -h® 60-333 .
I, = = = 179685 cm

e Momento de fissuragéo:

Dando prosseguimento, € necessario mensurarmos a magnitude do
momento fletor que causara tensfes superiores a resisténcia a tracao do concreto.

Dado pela equacao abaixo:

_ a'lc 'fctm
" Ve
3
Ye=— = 16,5 cm

a = 1,5 - sec¢des retangulares

fetm = 0'33/fck2 = 0,33 302 = 2,90 MPa

. — 1,5 - 179685 - 2,90/10
T 16,5

=4737,15KN.cm

e Inércia no estadio Il:
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1
E. = ag-5600- fckz
1
E; = 1,0-5600-30z = 30672,46 MPa;
E.; = 27000 MPa;

E; 3067246

n=g. = 27000 _ 136
A, 2,73
P=pd 60207 200153
A 0,55
' = 0,0003

P = b, d 60297

d=h—-d=33-297=33cm

_&_33 =0,111
d 297

E=-n-(p+p)+yn2-(p+p)+2-n(p+5-p")

& =-1,136-(0,00153 4+ 0,0003) + \/1,1362 -(0,00153 + 0,0003) + 2-1,136(0,00153 + 0,111 - 0,0003)

§=0,077
Com isso, calcularemos o valor de K,:

1
Ko=2§2-G=9+np E=8-(1-9)

1
Ky =2+ 0,077%+ (3= 0,077) + 1,136 - 0,0003 - (0,077 — 0,111) - (1 — 0,111)

K, = 0,0287

Tendo posse do valor da rigidez K,, calcula-se o valor da inércia no estadio

Il por intermédio da equacao mostrada abaixo:

Iz=k2‘bw'd3
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I, = 0,0287.60 - 29,73 = 45113,08 cm*
¢ Momento de inércia equivalente:
Com posse do momento de fissuracdo e o maximo atuante no elemento,

bem como as inércias linear e no estadio Il, determina-se a inércia equivalente

I.q pela Equagéao

oo = () 1o 1= () |
“ Mméx ‘ Mméx 2

4737,15
18,8.100

I,q = 79482,73 cm*

~ (4737,15

3
ea = 18,8.100) 1179685 + [1 _(

3
) l +45113,08

e Flecha inicial:
Com tais variaveis determinadas, mensura-se a flecha inicial w(t,) a seguir:

5 Mméx - l4
to) = =
wto) = 352" F._. loq

5 18,8.100 - 485*
384 2700-79482,73

w(ty) = =0,782cm

e Flecha devido a fluéncia e retracdo do concreto:

E necessario calcularmos a flecha diferida AW ao longo da vida util do
projeto, para o atendimento aos preceitos da ABNT NBR 6118 (2014). Logo,

segue-se o roteiro mostrado abaixo.

f(t,) =0,68 — 1meés
f(too) = 2 - valor fixo para idade maior que 70 meses
f(t) =0,68-0,996" - t%32 < 2
f(t) =0,68-0,996%-2%32 = 0,842
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Assim sendo:

) —f(t
AW = lflTOf(p?)l W (ty)
AW = [ 0,842 —0,68 1 0.67
1+450-0,0003]
AW = 1,07 cm

e Flecha total:

Por desfecho, estima-se a flecha vertical total por intermédio da Equacao

abaixo:

Wiotar = W(to) + AW
Wigsa = 0,782 + 1,07 = 1,852 cm

e Flecha admissivel:

Assim como definido para lajes nervuradas, foi objetivo deste trabalho
definir o limite ﬁ para as flechas das vigas do respectivo projeto. Com isso, tém-

Se:

l
250
485
250
1,852 cm < 1,94 cm —» OK

Wiotat < Waam =

1,852 < Wadm =

Sendo assim, conclui-se que a V39 do pavimento tipo atende aos critérios

do estado limite de servigco de deformacgdes excessivas.

3.1.4.3 Dimensionamento e detalhamento do pilar
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Dando prosseguindo, esta detalhado o processo de calculo para
dimensionamento e detalhamento do pilar intermediario “P43”, sua secgao
transversal é de 80x 25cm e 0 mesmo nhasce no nivel da fundagéo e segue até o
nivel do fundo do reservatério superior. Para fins demonstrativos da forma de
dimensionamento de pilares, dimensionaremos este elemento no lance localizado
entre o nivel subsolo e o térreo, cuja altura é igual a 333 cm. Com a ajuda do
software estrutural Cypecad 2016, foi informado um valor de carga axial

caracteristica igual a 2.339,36 KN para este elemento.

a) Esforco normal de dimensionamento:

Ny = Ny .1,4 = 2339,36.1,4 = 3275,10 KN

b) Verificacdo quanto a esbeltez:

e Direcao x:
lo + hx
lex < { 0 ]
293+80=373cm
toe <{™ " 340 em
lexy =340 cm
L _ 346l 346340
* h, 80 7
e Direcaoy:
lo + hy
ley < { 0 l

293 + 25 =318 cm
ley < { 340 cm

l., =318 cm

_ 346.1,, 3,46.318
Yo h 25

= 44,01
y
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c) Momento fletor minimo:
e Direcéo x:

Migminx = Ng - (0,015 + 0,03 - hx)
M1 4 minx = 3275,10- (0,015 + 0,03 - 80) = 7909,37 KN.cm = 79,09 KN.m

_ Mygmine _ 7909,37

Cixmin = N = gome g - LAlom

e Direcdoy:

M, 4miny = Ng * (0,015 + 0,03 - hy)
M1 4miny = 3275,10- (0,015 + 0,03 - 25) = 2505,45 KN.cm = 25,05 KN.m

e . Mld,min,y _ 2505,45 B
ymin = TN T T 327510

0,765 cm

d) Esbeltez limite:

Para pilares intermediarios ndo ocorrem momentos e excentricidades de 12

ordem, logo a; = 1,0. Sendo assim, tém-se:

e Direcao x:

25 +12,5- (/). )
My = 1.0

1x = 1.0 =

25

e Direcaoy:
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25 +12,5- (/) )
My = 1,0

25 +12,5- (/,¢)
My = 1,0

=25

Aix € A4, devem estar no intervalo minimo de esbeltez em 35 < 4; < 90 para um
pilar meédio, logo 4,, = 4;,, = 35, sendo assim, apenas 4, sera considerado efeitos

de 2°ordem (direcao y):

A = 14,71 < A, = 35
Ay = 44,01 > 1y, = 35

e) Consideracao dos efeitos locais de segunda ordem e momentos totais:

Primeiramente analisaremos o0 respectivo pilar P43 pelo método da

curvatura aproximada:

1 0,005 0,005

= <
r h-(v+05) "~ h

e Forca normal adimensional v:

Ny 327510
" (A, f.q) 80.25.2,143

vV 0,764

e Curvatura segundo a diregao “x” sob esforgos de 2° ordem (%)

(1) _ 0005 0,005
r)  h,.(v+0,5)  25.(0,764 + 0,5)

=1,582x10"*cm™!

Os momentos totais devem M;,;, devem ser maiores que 0S momentos

minimos M4 ;in , l0go temos:
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Direcao X: Mg totaix = M1iaminx = 7909,37 KN.cm = 79,09 KN.m

12

Direcao y: My totary = @p - Mg a + Ny 1o

XIr

2
-1,582x10~* = 7744,89 KN.cm

31
Mg totaiy = 1+2505,45 + 3275,10 - 10

M totary = 7744,89 KN.cm > Myg min,, = 2505,45 KN.cm — OK

Utilizando os Abacos de Venturini e Rodrigues (1987) e entrando com 0s
valores obtidos na relacdo abaixo obtém-se a taxa mecanica de a¢o (w), sendo

assim, tém-se:

M 7744,89
(‘u _ Mdtotaly _ = 0,07
hy.Ac fea  25.80.25.2,143
v = 0,764
dy' 4,0
—=—=0,16
h, 25

Direcdo y: w = 0,20 (Abaco A-39)
e Area de aco pelo método da curvatura aproximada:

_ w.A.fq  020.80.25.2,143

A = 19,72 cm?
ST 43,478 m

Posteriormente analisaremos o respectivo pilar pelo método do pilar padrao
com rigidez K aproximada, segundo a diregao “Y”, na qual apresentou efeitos de

2° ordem. Assim sendo, calcularemos 0 momento total nesta dire¢éo:

M
K =32.( 145 2%ty
hy, Ny

2505,45

k=32 (1 525327510

).0,764 = 28,188 cm?



195

ap - A
Md,total,y = 1z = Mld,A
1-—5
120-(;)
1-25.80
Md,total,y = W = 2505,45
120'(20?;16848)

Md,total,y = 3554‘,92 KN.cm = 2505,4‘5 KN.cm

Utilizando os Abacos de Venturini e Rodrigues (1987) e entrando com 0s
valores obtidos na relacdo abaixo obtém-se a taxa mecéanica de a¢o (w), sendo

assim, tém-se:

(- Magorary _ 355492
|# = h, A.f.q 2580252143
{ v = 0,764
dy' 4,0
= =016
L h, 25

Direcdo y: w = 0,10 (Abaco A-39)
e Area de aco pelo método da curvatura aproximada:

_ w.Acfoq 0,10.80.25.2,143
" fra 43,478

Ay = 9,86 cm?

e Area de aco minima:

0,15 - Nd
fyd
0,4% - A,
4010 mm

As,min =

0,15-3275,10
43,478
0,4% - A. = 0,004.25.80 = 8 cm?
4010 mm

= 11,30 cm?

As,min =
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Ag min = 11,30 cm?

f) Detalhamento do pilar:

e Armadura longitudinal:

Dentre as duas areas de aco calculadas no item anterior, pelos métodos

aproximados de dimensionamento de pilares, utilizaremos a maior dentre elas,

igual a 19,72 cm2,
Ag = 19,72 cm? > Agpmin = 11,30 cm?
Para o respectivo detalhamento das armaduras longitudinais utilizaremos

barras de diametros iguais a 12,5mm e 20mm.
Nos cantos do elemento utilizaremos um total de 4 barras de 20mm (3,14

cm?), resultando em 12,56 cm?. Sendo assim, teremos 4N2g20, 0mm.
As restante = 19,72 — 12,56 = 7,16 cm®
Nas faces laterais utilizaremos barras de 12mm (1,25 cm?), com isso temos:

N° de barras = 2srestante _ 7'—1: = 6N2@12,5mm

Ag12,5

e Estribos:
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O espacamento entre os estribos é calculado abaixo.

20 cm
Cmax < {menor dimensao do pilar
12 " ®l

€max <

25cm

{20 cm - Uilizaremos este espacamento
12-20=24cm

333
N° total de estribos = >0 - 17N3@5.0c/20cm

3.1.4.4 Dimensionamento e detalhamento da escada tipo

Para o dimensionamento da escada-tipo central em ambas as torres do
edificio, foi aderido um elemento com 2 lances e 1 patamar, sendo este, um
elemento em escada “U”. As lajes usadas apresentam espessura de 14 cm, com

concreto de fck = 30 MPa.
a) Carregamentos atuantes:
e Peso proprio:

Pp,patamar =%Yc- hp

Py patamar = 250,14 = 3,5 KN/m?

p

e 18
a=tan" ! (—) - tan~! (—) = 30,96°
p 30

h 14

h = =
1™ cosa cos 30,96°

=16,33 cm

e 18
h, = h; + 5 =16,33 + > = 25,33 ¢cm = 0,253 m

Py 1ance = 25.0,253 = 6,325 KN /m?

Ppr(’)prio,total = Pp,patamar + Pp,lance =3,5+ 6,325 =9,825 KN/mZ
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e Carga permanente de revestimento:

Prop = 1,0 KN /m?

e Peso proprio de guarda-corpos:

E previsto pelo projeto arquitetdnico guarda-corpos metalicos vazados, cujo

peso especifico é igual a 9,0 KN/m3. Sendo assim temos:

Yo H.t

Fopar =7
9-1,1.0,05 ,
Pp,par = ].,T = 0,396 KN/m

e Sobrecarga de utilizacao:

Utilizaremos uma sobrecarga igual a 2,5 KN/m?, segundo a Tabela 10 da
ABNT NBR 6120 (2019).

Qutilizagio = 2,5 KN/mZ
b) Combinagé&o de céalculo do (ELU):

Sd =14 (Ppr()prio,total + Prev + Pp,par) +14- (Qutilizagéo)
Sy =14-(9,825+ 1,0 + 0,396) + 1,4 - (3,0) = 19,21 KN /m?

c¢) Célculo dos esfor¢os internos:
e Esforco cortante maximo:

Tendo o vao de cada lance igual a | = 3,60 m e a combinacéo de célculo

adotada procede-se a determinacao do esforco cortante de projeto, dado por:



Sa-1 19,2136

VSd = 2 2

= 34,58 KN

e Momento fletor maximo:

_Sg.1719,21.3,6
8 8

Mg = 31,12 KN.m = 3112 KN.cm

d) Estado limite ultimo (ELU):

_ fer _ 30 _ .
fea = 7% = T, = 21,428 MPa;

foom = 0.3 fu® = 03Y30% = 290 MPa;
fetking = 0,7 * ferm = 0,7.2,9 = 2,03 MPa;

_ fctk,inf _ 2;03
cdT 14 T 14

= 1,45 MPa;
_ fyk _ 500 _
fya = =1 = 434782 MPa.

e) Posicéo da linha neutra:

d=09.h=09.14=12,6 cm

x=1.25.d.[1—- Msa
et 0,425.d2. f.4.b,,

3112,0
0,425.12,62.2,143.100

x=1,25126.( 1 —j = 6,97 cm

f) Dominio de deformacé&o:

Dominio 3 - 0,259-d <x<0,628-d
Dominio 3 - 0,259-12,6 <6,97 <0,628-12,6
Dominio 3 - 3,263 <6,97 <791

199



Logo o elemento trabalha no dominio 3, dentro dos limites ductilidade.

g) Area de aco principal:

Mg

Ag =
(d—=04-x)"fyq

B 3112
(12,6 — 0,4-6,97) - 43,478

A =729 cm?/m

Ag min = 0,0015.b,,.h = 0,0015.100.14 = 2,1 cm?/m

Como Ag > A min Utilizaremos a area de ago primeiramente calculada.

h) Armaduras de distribuigdo e controle de fissuras:

A
5/5
As(cm2/my 2 0,9 - cm?/m
3 barras por metro (largura)

7’29/5 = 1,46 cm?/m
As,(cmz/m) =2 0,9 - sz/m
3 barras por metro (largura)

AS,(sz/m) = 1,46 sz/m
i) Detalhamento da escada:

e Armadura principal:

200

Utilizaremos barras de 8,0mm cuja area da secéao transversal é igual a 0,5

cm2. Sendo assim tém-se:

45 —7’29—14 8,0 t
Arno =05 " @8,0mm/metro

N° de barras =
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5—100—80
=z = 80cm

125
N° total de barras = e = 16N1g8,0c/8cm

e Armaduras de distribuicdo e controle de fissuras:

Assim como para armaduras longitudinais principais, utilizaremos barras de

8,0mm cuja area da secao transversal é igual a 0,5 cmz2. Logo temos:

Ag 1,46
N° de barras = = = 3¢8,0mm/metro
Aﬂg’o 0,5

100 .
S = =5 = 33,33 cm — adotaremos 20 cm, 0 espacamento maximo recomendado.

360
N° total de barras = >0 - 18N2¢8,0c/20cm

3.1.4.5 Dimensionamento e detalnamento da rampa de acesso a garagem

A rampa na qual demonstraremos o roteiro de dimensionamento e
detalhamento de suas armaduras esté localizada entre o nivel térreo (0,00m) e
2°pavimento (3,33m), rampa ascendente, tendo uma viga central na metade do
vao de laje, dividindo assim o elemento em dois planos cujas dimensfes em
planta de cada plano sdo 300x502,5cm. Adotou-se uma espessura igual a 15 cm e
concreto fck = 30 MPa para o respectivo elemento estrutural.

a) Carregamentos atuantes:
e Peso proprio:
P, = 25.h = 25.0,15 = 3,75 KN/m®

e Revestimento:

Prop = 1,0 KN /m?



e Sobrecarga acidental:
Qacidentar = 3,0 KN/mZ

b) Combinacgé&o de célculo do (ELU):

Sd = 1,4 . (Pp + Prev) + 1,4 : (Qutilizagéo)

Sq=14-(3,75+1,0) + 1,4- (3,0) = 10,85 KN /m?

c) Calculo dos esforc¢os internos:
¢ Momento fletor maximo:

Sq.1? 10,85.5,0252

MSd = 8 8

d) Estado limite ultimo (ELU):

— for _ 30 _ .
fea =35 = 15 = 21,428 MPa;

fctm = 0'33/fck2 = 0,33\/ 304 = 2,90 MPa;
fctk,inf =0,7 - fetm = 0,7.2,9 = 2,03 MPa;

_ fctk,inf _ 2,03
ctd 1,4 1,4

= 1,45 MPa;
_ fyk _ 500 _
fra = =1 = 434782 MPa.

e) Posicéo da linha neutra:

d=09.h=09.15=135cm

x=125.d.|1- Msq
oot 0,425.d2. f,4. b,

= 34,25 KN.m = 3425 KN.cm

202
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3425
0,425.13,52.2,143.100

x =1,2513,5.( 1 —\/ =9,21cm

f) Dominio de deformacao:

Dominio4 - x = 0,628 d
Dominio4 —» 9,21 cm = 0,628-13,5 =8,478cm

g) Area de aco principal (ao longo do eixo x):

Mg

A =
(d—04-%) " fya

B 3425
© (13,5-0,4-9,21) - 43,478

A = 8,02 cm?

h) Armadura secundaria (ao longo do eixo y):

Ag min = 0,0015.b,,.h = 0,0015.100.15 = 2,25 cm?/m

i) Detalhamento:

e Armadura principal (ao longo do eixo x):

Utilizaremos barras de 10,0 mm cuja area da secao transversal € igual a

0,785 cm2. Sendo assim tém-se:

. A 8,02
N° de barras = Zoron = 0.785 = 11¢10,0mm/metro
100
S = F = 9,0 cm

300
N° total de barras = 5 = 34N1¢10,0c/9cm
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e Armadura secundaria (ao longo do eixo y):

Adotaremos barras de 8,0mm cuja &rea de sec¢é&o é igual a 0,5 cm2. Logo:

A, 2,25
N° de barras = = —— = 5¢8,0mm/metro
Ago 05
100
S = T = 20,0 cm

1005
N° total de barras = =0 = 51N2¢8,0c/20cm

3.2 Projeto de fundacgéo

Para a elaboracdo do projeto de fundacado, segunda e Ultima proposta deste
trabalho, utilizou-se a metodologia aplicada ao Microsoft Excel, seguindo o
direcionamento apresentado no topico 2.2 deste trabalho. A seguir é exposto o
dimensionamento geotécnico e estrutural das estacas de fundacéo do edificio, da
tipologia raiz, pré-determinada para esse trabalho, além do dimensionamento dos
blocos de coroamento responsaveis pela transicdo de cargas entre pilares e os
estaqueamentos. Quanto as caracteristicas dos materiais, adotou-se um fck = 25

MPa para as estacas raiz e fck = 30 MPa para blocos de coroamento.
3.2.1 Definicao dos dados iniciais do projeto

Analisando os relatorios de sondagem SPT e SR fornecidos pela empresa
GEOTEC, encontrados em Anexo A e B, procedeu-se a classificacdo geotécnica e
profundidade das camadas existentes no perfil de solo estudado, bem como a
obtencéo do valor de Nspt de cada camada.

Buscando utilizar a maxima eficiéncia e economia concebida pelas estacas
raiz face a maci¢cos rochosos, optou-se por assentar as estacas em uma
profundidade igual a 5 metros, profundidade essa onde ha existéncia de rocha sa
de alta resisténcia, de acordo com o laudo SR encontrado em Anexo B. A

presente escolha possibilita a obtencdo de uma alta capacidade de carga para as
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estacas, em virtude do contato entre a ponta dos elementos e o perfil rochoso
desta profundidade. Com posse desses dados, procedeu-se a insercdo destas
informagdes em uma planilha do software Excel, como mostrado abaixo na Figura
63.

Figura 63 - Dados iniciais do projeto de fundacgéo.

Argila siltosa Moldada in-loco Raiz

17 Argilasiltosa
14 Argilasiltosa
10 Argilasiltosa
10 Silte argiloarenoso

10
Fonte: autor (2021).

3.2.2 Dimensionamento geotécnico das estacas raiz

O célculo da capacidade de carga geotécnica da fundacdo foi obtido
utilizando-se a média entre quatro métodos semi-empiricos de vasta utilidade e
confiabilidade no ramo, vistos na secédo 2.2 deste trabalho. A seguir € mostrado 0s
resultados por cada método e o valor final no qual serviu para a definicdo dos

estaqueamentos.

3.2.2.1 Método semi-empirico de Aoki-Velloso (1975)

Primeiramente calculou-se a capacidade de carga geotécnica Ultima e
admissivel pelo método de Aoki-Velloso. Salienta-se que para a obtencdo da
resisténcia total admissivel, adotou-se o fator de seguranca Fs recomendado pela
ABNT NBR 6122 (2019), igual & 2, também recomendado pelos autores da
metodologia. E mostrado abaixo na Tabela 27 os resultados obtidos por este
método.
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Tabela 27 — Célculo da capacidade de carga geotécnica pelo método de Aoki-Velloso.

Resisténcia de Atrito Lateral Resisténcia de Ponta Res. Adm.
Profundida .
de Composigio da Camada| U a k | Nes | R I P k| Nowo| F Ty Aryire P P
m kPa kPa kN kPa kpa m? kN kN
1 Argila siltosa 1,288 o040( 2200 12 o 26400 34,00 220) 14 21 154000 01321 203,32 118,60
2 Argila siltosa 1,288 o040( 2200 17 o 37400 82,13 220) 14 21 1340,00f 0132 203,321 142,75
3 Argila siltosa 1,288 0,040 220 14 4 30,801 121,85 220 13 2| 1430,00) 0132 18880 185532
4 Argila siltosa 1,288 o040( 2200 10 4 22,000 150,19 220) 11 21 1210,00f 01321 158,73 154,57
3 Silte argiloarenoso 1,288 0,030 230 10 4 18,73 174,34 230) 10, 21 1250,00f 0,132 16503 169,68

Fonte: autor (2021).
3.2.2.2 Contribuicéo de Laprovitera (1998) & Benegas (1993)

Dando prosseguimento, obteve-se total admissivel pelo método de
Laprovitera e Benegas, cujo fator de seguranca utilizado também foi 2. Segue
abaixo, por meio da Tabela 28, o valor da resisténcia admissivel a cada metro de

profundidade.

Tabela 28 — Célculo da capacidade de carga geotécnica pelo método de Laprovitera &

Benegas.
Resisténcia de Atrito Lateral Resisténcia de Ponta Res. Adm.
Profundida .

de Composicio daCamada| U [ k | Ner [ R M P k[ Moo | R T Asyste Py Paim

m kPa kPa kN kPa kPa m kN kN
1 Argila siltosa 1,288 0,055 230 12 45 36,67 47,23 2350 4l 45 77778 0,132] 102,69 74,96
2 Argila siltosa 1,288] 0,055 250 7 45 31,94( 114,14 250] ] 45 7778 0,132 102,69 10841
3 Argila siltosa 1,288 0,005 250| 14| 4,5 42,78 169,24 2350 13| 45 72222 0,132 95,35 132,29
4 Argila siltosa 1,288] 0,055 250 0f 45 30,56 208,59 250] 1] 45 611,11 0,132 B0,68( 144,64
3 Silte argiloarenoso 1,288 0,030 380 10f 45 2533 241,22 380 10| 45 84444 0,132 11149 176,36

Fonte: autor (2021).
3.2.2.3 Método semi-empirico de Décourt-Quaresma (1978)

Diferentemente dos métodos utilizados anteriormente, para a aplicacdo do
meétodo de Deécourt-Quaresma, foram atribuidos fatores de seguranca iguais a 4 e
1,3, para as parcelas de ponta e atrito lateral, respectivamente. Os resultados séo

mostrados abaixo na Tabela 29.
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Tabela 29 — Calculo da capacidade de carga geotécnica pelo método de Décourt-

Quaresma.
Profundi| Composicio da Composicio Resisténcia de Atrito Lateral Resisténcia de Ponta Res. Adm.
dade Camada Décourt-Quaresma| U B | Ny | s N B a K qp | Ause | Po Piim
m kPa kN kPa m kN kN

Argila siltosa Solo Intermedidrio| 1,288] 1,5000 12| s0000 7500| 9660 06 1200 1840 sea000 0132 11407 100,83
Argila siltosa Solo Intermedidrio| 1,288] 1,500] 17| 66,67 100,00] 22541] 0,6 1200 2040] 1224000 0,132 16160 213,79
Argila siltosa Solo Intermediério| 1,288] 1,500] 14| 56,67 8500| 33489 06 1200 1680 1008,000 0,132 133,08 290,38
Argila siltosa Solo Intermedidrio| 1,288] 1,500] 10| 43,33 6500| 41862] 06 1200 12000 720,000 0,132] 95,06 34578
Silte argiloarenaso|Sclo Intermedigrio| 1,288] 1,500{ 10| 43,33] 65.00] s02,34] o6 200] 2000f 120000 0,132 15843 426,02

Fonte: autor (2021).

s oo e | =

3.2.2.4 Método semi-empirico de Alberto Henriques Teixeira (1996)

Por fim, o Ultimo método semi-empirico utilizado no trabalho foi o
desenvolvido por Teixeira, onde utilizou-se 2 como fator de seguranga, seguindo a
recomendacao do autor e em concordancia como a ABNT NBR 6122 (2019). Os

resultados sdo mostrados abaixo na Tabela 29.

Tabela 30 — Célculo da capacidade de carga geotécnica pelo método de Alberto
Henriques Teixeira.

. . Resisténcia de Atrito Lateral Resisténcia de Ponta Res. Adm.
promndi) composio® I T B [Nar[ N ] a | P | @[N] 6o Ause| Po | Pum
m kPa kN m kN kN

1 Argila siltosa 1,288] 6,000 121 12,001 72,00 952,74 100 14| 1400 0,132| 134,34 117,35

2 Argila siltosa 1,288] 6,000 171 14,50 87,00 204,80 100 14| 1400| 0,132| 134,34 203,75

3 Argila siltosa 1,288] 6,000 14] 14,33| 86,00f 315,57] 100 13| 1300 0,132 171,63 285,66

4 Argila siltosa 1,288] 6,000 10| 13,25 79,50 417,97 100 11| 1100] 0,132] 145,23 357,82

S5 Silte argiloarenoso 1,288] 6,000 101 12,600 75,601 515,35 110 3| 330] 0,132 43,57 40732

Fonte: autor (2021).

3.2.2.5 Capacidade de carga geotécnica admissivel

Por desfecho, calculou-se a resisténcia geotécnica total admissivel, aderida
para o projeto, em duas parcelas e com laudos distintos. Para a resisténcia ao
atrito lateral, utilizou-se os resultados obtidos nos itens anteriores a cada metro de
profundidade e com base no laudo SPT em Anexo A. Quanto a resisténcia de
ponta admissivel, utilizou a tenséo resistente média a compressao obtida para o
macico rochoso encontrado aos 5 metros de profundidade, segundo o laudo de

sondagem rotativa em Anexo B.
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e Resisténcia ao atrito lateral:

Valores estes recolhidos das Tabelas 27, 28, 29 e 30, devidamente

calculados com seus fatores de seguranca recomendados.

Tabela 31 — Capacidade de carga ao atrito lateral admissivel.
Resisténcia ao atrito lateral admissivel (KN)

. Método de Aoki- Método de Método de Décourt-]| Método de .
Profundidade . L. Valor médio
Velloso Laprovitera e Benegas Quaresma Texeira
1 17,00 23,61 74,31 71,34 46,57
2 41,09 37,07 173,33 157,54 107,27
3 60,92 84,62 257,61 242,75 161,48
4 75,09 104,30 322,01 321,52 205,73
3 87,17 120,61 386,42 356,42 247,65

Fonte: autor (2021).

e Resisténcia de ponta:

Com posse da resisténcia a compressao média da rocha sé do local e area
da secdo transversal das estacas raiz de 41 centimetros, procedeu-se ao calculo
da capacidade de ponta admissivel, utilizando-se um fator de seguranca igual a 2,
conforme os preceitos da ABNT NBR 6122 (2019). Os resultados sado expostos
abaixo na Tabela 32.

Tabela 32 — Capacidade de carga de ponta admissivel.

Resisténcia de ponta [-5m)
Tensdo média [60%) 102660|KPa

Area pa1 0,132|m?
Resisténcia de ponta [-5m) | 13554]|KN
Resisténcia de ponta adm. | 6776,5|KN

Fonte: autor (2021).

e Resisténcia total admissivel:

A resisténcia total admissivel € a soma da resisténcia ao atrito lateral e

ponta, dada abaixo na Tabela 33.
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Tabela 33 — Capacidade de carga total admissivel.

Resisténcia total (-5m)

Resisténcia lateral 247,65 KN
Resisténcia de ponta 6776,9|KN
Resisténcia total 7024,52| KN

Fonte: autor (2021).

3.2.3 Determinacdo do numero de estacas por bloco

Com o objetivo de conceber seguranca e eficiéncia estrutural aos
elementos de fundacdes, foi realizada uma comparacédo entre a capacidade de
carga geotécnica e a capacidade de carga estrutural de uma estaca raiz de
410mm, sendo constatado que a resisténcia estrutural do elemento, igual a 1300
KN (130 tf), é inferior a capacidade de carga geotécnica admissivel, igual a
7024,52 KN. Sendo assim, optou-se pela determinacdo dos estaqueamentos
utilizando-se a resisténcia estrutural do material da estaca, o elo mais fraco do
sistema, como parametro principal. Com posse desta resisténcia e a carga axial
gue chega até a fundacdo em cada pilar, determinou-se o0 niumero de estacas por
bloco de coroamento, como podemos ver a seguir na Tabela 34.

As reacdes de apoio de cada estaca do bloco, também expostas na Tabela
34, foram calculadas utilizando-se o formulario trazido por Alonso (2019)
encontrado em Anexo D. Para tanto, foi considerado no software Cypecad 2016 a
vinculacdo rotulada entre pilares e blocos de coroamento, evitando assim a
transmissdo de momentos fletores a fundacdo do edificio, sendo necessario

somente a carga axial de cada pilar para obter estes resultados de reacgdes.



Tabela 34 — Estagueamentos do projeto.
Carga Max. b h N° Est apoio das
Nome
kN m m UN estacas (KN)
P1 336,70 0,25 0,80 1 336,7
P2 2405,70 0,25 0,80 3 801,9
P3 2701,50 0,25 0,80 3 900,5
P4 2315,90 0,25 0,90 2 1157,95
P5 2685,50 0,25 0,80 3 895,17
P6 2630,00 0,25 0,80 3 876,67
P7 2608,10 0,25 0,80 3 869,37
P8 2662,00 0,25 0,80 3 887,333
P9 2295,20 0,25 0,90 2 1147,6
P10 2688,40 0,25 0,80 3 896,133
P11 2424,30 0,25 0,80 3 808, 1
P12 344,40 0,25 0,40 1 344,4
P13 678,70 0,25 0,40 1 678,7
P14 3251,10 0,25 0,80 3 1083,7
P15 3724,60 0,25 0,80 3 1241,533
P16 3167,7 0,25 0,80 3 1055,9
P17 3650,8 0,25 0,80 3 1216,933
P18 3432,1 0,25 0,80 3 1144,033
P19 3422,5 0,25 0,80 3 1140,833
P20 3639,4 0,25 0,80 3 1213,133
P21 3171,7 0,25 0,80 3 1057,233
P22 3717,3 0,25 0,80 3 1239,1
P23 3283,7 0,25 0,80 3 1094,566667
P24 692,9 0,25 0,4 1 692,9
P25 761,2 0,25 0,4 1 761,2
P26 TRANSICAO] 0,6 0,25 #VALOR!
P27 2511,2 0,8 0,25 3 837,067
P28 3798,2 0,8 0,25 4 949,550
P29 4274,7 0,25 0,9 4 1068,675
P30 3335,8 0,8 0,25 3 1111,933
P31 3202,8 0,9 0,25 3 1067,6
P32 3266,9 0,9 0,25 3 1088,967
P33 3406,9 0,8 0,25 3 1135,633
P34 4285 0,25 0,9 4 1071,25
P35 3711 0,8 0,25 4 927,75
P36 2396,3 0,8 0,25 3 798,7666667
P37 TRANSICAO|] 0,6 0,25 #VALOR!
P38 816,3 0,25 0,4 1 816,3
P39 418,9 0,25 0,4 1 418,9
P40 2240,8 0,8 0,25 3 746,9333333
P41 3560,7 0,8 0,25 3 1186,9
P42 4034,6 0,25 0,9 4 1008,65
P43 3278,8 0,8 0,25 3 1092,933
P44 3252,9 0,9 0,25 3 1084,3
P45 3324 0,9 0,25 3 1108
P46 3341,7 0,8 0,25 3 1113,9
P47 4054,7 0,25 0,9 4 1013,675
P48 3412,9 0,8 0,25 3 1137,633
P49 2317 0,8 0,25 3 772,3333333
P50 TRANSICAO] 0,6 0,25 #VALOR!
P51 707,8 0,25 0,4 1 707,8
P52 267,4 0,25 0,4 1 267,4
P53 2661,9 0,25 0,8 3 887,3
P54 3410,3 0,25 0,8 3 1136,767
P55 3250 0,25 0,8 3 1083,333
P56 3381,9 0,25 0,8 3 1127,3
P57 3310,9 0,25 0,8 3 1103,633
P58 3321,2 0,25 0,8 3 1107,067
P59 3388,7 0,25 0,8 3 1129,567
P60 3220,7 0,25 0,8 3 1073,567
P61 3549,1 0,25 0,8 3 1183,033
P62 2982,6 0,25 0,8 3 994,2
P63 472,7 0,25 0,4 1 472,7
P64 188,6 0,25 0,4 1 188,6
P65 2113,1 0,25 0,8 2 1056,55
P66 2449,6 0,25 0,8 3 816,5333333
P67 2197,6 0,25 0,9 3 732,5333333
P68 2537,2 0,25 0,8 3 845,7333333
P69 2409,3 0,25 0,8 3 803,1
P70 2444,7 0,25 0,8 3 814,9
P71 2496,4 0,25 0,8 3 832,1333333
P72 2138,7 0,25 0,9 3 712,9
P73 2443,3 0,25 0,8 3 814,4333333
P74 2155,7 0,25 0,8 2 1077,85
P75 200,9 0,25 0,4 1 200,9

Fonte: autor (2021).
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3.2.4 Dimensionamento estrutural de estacas a compressao

Uma vez definida a resisténcia geotécnica de cada estaca e
consequentemente o numero de estacas por estagueamento, 0 proOXimo passo se
deu pelo calculo das armaduras longitudinais e estribos necessarios para cada
elemento. A NBR 6122 (2019) tras a orientacdo de armarmos as estacas raiz ao
longo de todo fuste, com isso utilizou-se as equacgdes expostas na secao 2.2.4.1
deste trabalho. Como forma de simplificar tal processo e promover facilitagdo na
execucdo dos elementos, calculou-se uma armadura padrdo para cada tipo de
estaqueamento, isto é, foi definido uma area de aco necessaria para estacas de
blocos de duas, trés e quatro estacas. Utilizando-se para cada estaqueamento a

maxima reacao de apoio atuante nos elementos pertencentes a este.
a) Blocos de duas estacas:

Segundo a Tabela 34 exposta no item 3.2.3 os estaqueamentos de duas
estacas pertencem aos pilares P4, P9, P65 e P74. Realizando-se uma consulta a
respectiva tabela, constatou-se que a maxima reacao de apoio entre estes pilares
pertence ao P4 igual a 1.157,95 KN. Sendo assim calculou-se a armadura para as

estacas destes blocos utilizando-se tal valor.

e Resisténcia de calculo do concreto:

_ fck _ 25 _ _ 2
fea = T4 17,857 MPa = 1,786 KN /cm

C )

e Resisténcia de célculo do aco:

fyk
0,2 E;
>00 = 434,782 MP
fyd = 1,15 B ' .

0,2-2100 = 420 MPa
fya = 434,782 MPa = 43,478 KN /cm?
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e Verificagcao de ruptura & compressao:

N.. -
X < 0,85 foq
Ag,

1157,95
&
4

KN
0,877— < 1,518 KN/cm?* - OK
cm

<0,85-1,786

e Calculo da armadura principal:

1+2)>11
(1+5)

(1+i)21,1

0,41

,15>11-0K=>1,1

Atendida esta condicéo, a area de ago longitudinal necessaria (4s,) foi

obtida pela equacao abaixo.

6
Nimgx - (1+ @_e) — 0,85 Ag, * fuq
fyd

_ 1157,95-1,15 — 0,85 - 1320,254 - 1,786
P 43,478

- logo utilizaremos armadura minima

Agp =

= —15,47 cm?

Conforme a Tabela 22, mostrada em 2.2.4, a ABNT NBR 6122 (2019)

recomenda a adogcdo de uma armadura minima (As,min) de acordo com as

tipologias de estacas. Sendo assim, tém-se:

Asp,ml'n = 0,4‘% - AQ)e

0,4 ,
Asp,ml'n = (m) ' 1320,254 = 5,28cm



e Detalhamento:
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Utilizaremos barras de 10,0mm o que resulta em uma &rea igual a 0,785

cm2. Com isso temos:

Asp,ml’n

N°de barras =
Ag,

)

5,28
N°de barras = 0785 = 7N1¢10,0mm

Os estribos séo definidos pela equacéo abaixo:

5mm

Qestribo = 1
i

5mm
Destrivo = 1 10 = 2,5mm — utilizaremos estribos de g5mm

O espacamento é dado por:

s <{206m
t=112-9,

20cm

12-1=12¢cm ~ 120¢m

S <{
O numero total de estribos é dado por:
500
Nestripos = 12 = 42N2¢5,0c/12cm

b) Bloco de trés estacas:

Segundo a Tabela 34 exposta no item 3.2.3 0s estagueamentos de trés

estacas pertencem a todos os pilares, exceto P1, P12, P24, P25, P38, P39,
P51, P52, P63, P64, P75, P28, P29, P34, P35, P42, P47, P4, P9, P65 e P74.

Realizando-se uma consulta a respectiva tabela, constatou-se que a maxima
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reacdo de apoio entre estes pilares dos estagueamentos de trés estacas
pertence ao P15 igual a 1.241,533 KN. Sendo assim calculou-se a armadura

para as estacas destes blocos utilizando-se tal valor.

e Resisténcia de calculo do concreto:

_ fck _ 25 _ _ 2
fea ="~ =17= 17857 MPa = 1,786 KN/cm

[ )

¢ Resisténcia de calculo do aco:

fyk
fyd > 1,15
0,2 E,
>00 = 434,782 MP
fya 2115 4

0,2-2100 = 420 MPa
fya = 434,782 MPa = 43,478 KN /cm?

e Verificagcao de ruptura & compressao:

N... -
Y < 0,85 foq
Ag,
1241,533
——~ _~<085-1,786

()

KN
094——- <1518 KN/cm? - OK
cm

e Calculo da armadura principal:

1+2)>11
(1+5)

(1+%)21,1

1,15>1,1-0K=>1,1
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Atendida esta condicéo, a area de ago longitudinal necessaria (4s,) foi

obtida pela equacéo abaixo.

6
Npmax - (1 + o_e) — 0,85+ Ag, * feq
P fyd

4 - 1241533-115-085-1320254-1786 _ . . ,
s = 43,478 T

- logo utilizaremos armadura minima

A

Aspmin = 0,4% - Ag,

0,4 )
Aspmin = (m) -1320,254 = 5,28cm

e Detalhamento:

Utilizaremos barras de 10,0mm o que resulta em uma &rea igual a 0,785

cm2. Com isso temos:

Asp,mi
N° de barras = —2
Ag,
N° de barras = — =7N1¢10,0mm

0,785

Os estribos séo definidos pela equacéo abaixo:

5mm
Qestribo > 1
e
5mm
Destrivo = % 10 = 2.5mm — utilizaremos estribos de g5mm

O espacamento é dado por:

A

s, _{ZOcm

12¢l
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20 cm

12-1=12¢cm ~ 120¢m

s <

O numero total de estribos é dado por:

500
Nestrivos = 12 =42N2¢5,0c/12cm

c) Bloco de quatro estacas:

Segundo a Tabela 34 exposta no item 3.2.3 0s estaqueamentos de quatro
estacas pertencem aos pilares P28, P29, P34, P35, P42, P47. Realizando-se
uma consulta a respectiva tabela, constatou-se que a maxima reacdo de apoio
entre estes pilares pertence ao P34 igual a 1.071,25 KN. Sendo assim
calculou-se a armadura para as estacas destes blocos utilizando-se tal valor.

Como 1.071,25 KN < 1.157,95 KN < 1.241,533 KN, utilizou-se 0s mesmos
detalhamentos utilizados para as estacas dos estaqueamentos de duas e trés

estacas, valores minimos antes calculados. Com isso, temos:
e Armaduras longitudinais:
N°de barras = 7N1¢10,0mm
e Estribos:
Nestrivos = 42N2¢5,0¢c/12cm
3.2.5 Dimensionamento do bloco de coroamento
Demonstraremos o dimensionamento estrutural efetuado pelo Cypecad
2016 do bloco de coroamento B4, encontrado na prancha 01 de blocos. O mesmo

possui duas estacas e dimensdes em planta igual a 214x118cm, além da altura

igual a 100 cm. A carga axial ja majorada que chega pelo P4 até o respectivo
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bloco é igual a 2.315,90 KN e a resisténcia a compressao caracteristica do bloco &
fck = 30 MPa.

a) Altura atil do bloco:

lostaca = 3.8, = 3,41 = 123 cm = 1,23 m

d > lestacg ' \/E
1232
d ZT=87cm=O,87m
b) Inclinacéo da biela:
3 d
tg 6 = (fotaee _2)
2 4
87
WO E S
2 4
tg 6 = 1,574

0 =tg~11,574 = 57,57°
c) Verificacao das tensdes da biela junto ao pilar:

F... = 0,85 = 2 estacas

~ 2315,90
% = (90.25) - sen?57,57°

< 085-3

ocp = 1,44 ) < Z,SSW — OK.A biela junto ao pilar resiste.

d) Verificagdo das tensdes da biela junto a estaca:

F... = 0,85 = 2 estacas
Ny
ne - Ag, " se
B 2315,90 <0853
~ 2-1320,254 - sen257,57° ~

O-CB -

n20 < Fres. " fex

O-C e



0ce = 1,231 — < 2,55—— — OK. A biela resiste junto as pontas das estacas.
cm? c

mZ
d) Célculo das armaduras de equilibrio geral:

e Forca de tracao nos tirantes:

N, b,
Req = 1,15 m ’ (lestaca - 7)
2315,90

Req = 1,15+ ——=

25
(123 - 7) = 845,67 KN
e Calculo da area de aco principal:

500
fya =715 = 434782 MPa = 43,478 KN /cm?

_ Ry, 845,67
P fha 43,478

A = 19,45 cm?

e) Armadura de suspensao:

A o B
SUP- " 15 1. fra

4 845,67
SUsP- ™ 15.2.43,478

= 6,483 cm?

f) Armadura de pele:

byic. = #e + 2t = 41 + 2.20 = 81 cm
Acatma = bric.-h = 81.100 = 8100 cm?

| - 0,3. 44,
slateral = {0,10% -Ac,alma

218
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0,3.19,45 = 5,835 cm”®

A > 01
s lateral 0,10% -Ac,alma — (m) .8100 = 8,1 cm?

As,lateral = 8,1 cm?
g) Detalhamento:
e Armadura principal:

Utilizaremos barras de 20mm (3,14 cm?) devido a alta taxa de aco exigida,

sendo assim, tém-se:

Asp 19,45
Agroo 3,14

N°de barras = = 7N1¢20,0mm

¢ Armadura de suspensao:

Para esta classe de armaduras utilizaremos barras de 10,0mm (0,785 cm?),

logo:
Asusp. 6,483
N°de barras = = =9N2¢10,0mm
Agz100 0,785
e Armadura de pele:
Para esta classe de armaduras utilizaremos barras de 8,0mm (0,5cm?),
logo:

8,1
A (

N° de barras = spele  _4faces” _ 5N338,0mm
Ag10,0 0,50

Os detalhamentos das armaduras do bloco B4 encontram-se na prancha 01
de blocos de coroamento.
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4 CONCLUSAO

O presente estudo teve como o objetivo a elaboracdo do projeto estrutural e
fundacdo de uma edificagcéo residencial multifamiliar, composta por 10 pavimentos
e duas torres, projeto este de grande porte situado no bairro Cidade Nova, zona
residencial de média densidade do municipio de Itaperuna — RJ, no qual atende as
prescricdes de procedimentos e orientacdes de normativas vigentes sobre o
assunto, tais como ABNT NBR 6118 (2014) e ABNT NBR 6122 (2019). Dentre os
10 pavimentos totais do projeto estrutural, o nivel subsolo com dimensdes em
planta de 48,00x14,55m foi projetado em lajes macicas pelo fato de haver contato
direto com o solo, sendo classificado como pavimento baldrame. Em virtude das
concepcdes advindas da arquitetura e intuito de melhor aproveitamento dos niveis
naturais do terreno, o pavimento térreo de dimensdes 48,00x24,85m foi projetado
estruturalmente com lajes macicas em sua parte frontal de dimensdes
48,00x10,15m (baldrame), espaco destinado ao saldo de festas, enquanto que as
areas de garagem, de dimensdes 48,00x14,15m, localizadas aos fundos do
pavimento foram concebidas em lajes nervuradas. Os demais niveis da edificacéo,
tais como 2°pavimento (garagem), 3° pavimento (residencial), pavimento tipo e
cobertura foram concebidos e projetados integralmente em lajes nervuradas,
atendendo assim a proposta do trabalho.

O projeto estrutural dispde de um conjunto de elementos estruturais, isto €,
um sistema composto por lajes nervuradas, vigas-faixa e convencionais, pilares,
escadas, rampas, reservatorios, blocos de coroamento e estacas raizes, ambos
em concreto armado. A predilecdo por esses elementos deu-se pelas vantagens e
beneficios estruturais providos pelos mesmos. As lajes nervuradas, vigas-faixa
centrais e os pilares posicionados com seu eixo de maior inércia paralelamente
aos maiores vaos, sempre que possivel, nos ajudaram a atingir maiores vaos
arquitetonicos, rigidez estrutural e também colaborou na diminuigdo de problemas
relacionados a incompatibilidades de resultados estruturais, visto que a
estabilidade global do pértico, analisada pelo processo Gama-z, atingiu valores de
1,045 e 1,066, nos eixos globais x e y respectivamente, estando assim dentro dos
limites normativos. As lajes nervuradas, concebidas com espessura igual a 33,0
centimetros, ndo apresentaram um estresse estrutural no que tange as

deformagbes verticais (flechas), fruto do eficiente pré-dimensionamento das
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alturas destes elementos, podendo ser reduzida, todavia essa reducdo propicia
uma variagao nos resultados do sistema de contraventamento, ligado diretamente
a estabilidade global do edificio. Quanto aos resultados de dimensionamento dos
planos das lajes, em todos os pavimentos, as problematizacdes de detalhamentos
e insuficiéncia estrutural foram quase inexistentes. Nas regides centrais dos
pavimentos a utilidade das vigas-faixa se deu também na ajuda a minimizacdo dos
efeitos de torcdo nas nervuras das lajes, enquanto que o uso de capitéis, ou seja,
elementos volumétricos maci¢gos de concreto, na regiao de encontro dos pilares
com as lajes, colaboraram de forma significativa face aos efeitos de puncdo nos
planos de laje.

No que tange ao projeto de fundacéo, a escolha por estacas raiz se deu
pelo fato de a mesma nao apresentar ruidos e vibragBes excessivas durante a
execucao, visto que o terreno escolhido confronta com lotes edificados, ou seja, a
presenca de vizinhancas adjacentes inviabilizou, ou pelos menos restringiu, as
possibilidades de uso de outras tipologias de estacas, como as pré-moldadas e
franki. Outro ponto determinante na escolha por esta tipologia de estaca foi termos
em maos informativos sobre as caracteristicas e propriedades geoldgicas-
geotécnicas do local, por meio de relatérios de sondagem SPT (Anexo A) e
relatorios de sondagem SR (Anexo B), no qual aos 5 metros de profundidade ja
era constatada a presenca de rocha sa de alta resisténcia, promovendo assim
uma elevada capacidade de carga geotécnica e eficiéncia para os
estaqueamentos assentados nesta cota. A elevada capacidade de suporte do
terreno face aos carregamentos advindos da superestrutura, possibilitou
trabalharmos com blocos de até quatro estacas, sendo aproximadamente 67% dos
blocos de coroamento contendo trés estacas, e 0 percentual restante entre blocos
de uma, duas e quatro estacas. Valores esses que superaram as expectativas de
trabalharmos com no maximo cinco estacas em alguns, promovendo assim
economia de insumos nas fundagoes.

Sendo assim, diante do apresentado, o estudo do projeto estrutural e
fundagé@o do presente edificio com suas caracteristicas arquitetdnicas expostas,
cumpre com 0S objetivos gerais e especificos propostos para o trabalho de
conclusao de curso de Engenharia Civil, por meio dos projetos fundamentados nos

ensinamentos e preceitos académicos, englobando uma edificacdo residencial de
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grande estrutura fisica e projetual, projetada em concordancia com as principais

normativas vigentes e competentes ao assunto em territorio nacional.
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ANEXO A — Relatérios de sondagem de simples reconhecimento (SPT) —

Perfis estratigraficos.
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Relatorios de servigos técnicos de sondagem de simples reconhecimento

(SPT) realizados pela empresa GEOTEC, em um lote adjacente ao local de

implantac&o dos projetos propostos no trabalho.
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ANEXO B — Relatérios de sondagem rotativa (SR) — Perfis estratigraficos.
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Relatorios de servigos técnicos de sondagem rotativa (SR) realizados pela

empresa GEOTEC, em um lote adjacente ao local de implantacdo dos projetos

propostos no trabalho.
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Compresséo indireta (ASTM D 5731 Standard Test AR —
Method for Determination of the Point Load E E TR
Strength Index of Rock) a
(=] A 0139, 2021
MATERIAL: CUENTE:
Tesiemunho de sondagem mostras de rocha Kaperuna Premier Mall Residencal LTDA
PROCECENCIADAS AMOSTRAS:
Av. Presidente dutra, 1155, Cidade Nova, lfaperuna - RJ CEP 28300-000
DATA DA COLETA DA AMOSTRA:
Inico 06/07/2021 fim 07/07/2021
EXAME MACROSCOPICO
COR: ESTRUTURA:
Variegada Gnaisse grani$oo
DATA: SUPERWSOR
09007/2021 ’
CORPO
DE Diagmetro D P Resistencia a8 Compressédo
PROVA (cm) oL cw (KN) (WPa)
N°
1 780 43,00 3.2 177,89
2 720 12,00 3,76 1578
3 540 13,00 78,72 180,28
4 730 10,50 4,37 168,98
5 580 15,00 64,56 170,57
TENSAO MEDIA 60% 102,66
FOTOS

[JGEOTEC| ==

Sondagens e Solucdes em Fundacdes Engenheiro Civi
Crea-RJ




ANEXO C — Geometrias usuais de blocos de coroamento até 6 estacas.
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Fonte: Alonso (2019).
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ANEXO D - Reacdes de apoio em estaqueamentos, em funcédo da tipologia de
bloco utilizada.
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(continua)

Fonte: Alonso (2019).



(continuagao)

dro 2.2 Estagueamentos planos verticals,

Distribuigdo das estacas no bloco Esforgo minimo e méximo nas estacas
t seM2 5 05767
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Nota: formulério valido para o sentido dos velores Indicados na ligura abaixo,
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Fonte: Alonso (2019).
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