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Resumo

As lajes lisas protendidas sao uma das solugdes mais utilizadas onde se faz necessario a
utilizagdo da protensdo, com o objetivo de vencer grandes vaos, suportando maiores
cargas, com menores espessuras de laje, e utilizando melhor a secdo transversal se
comparada a uma estrutura de concreto armado com armadura passiva.

Essas lajes apoiam diretamente sobre pilares, podendo estes serem constituidos ou ndo de
capitéis. Estes servem para aumentar a area de contato laje-pilar, facilitando a
transferéncia de esfor¢os e sendo uma solugdo para casos de esmagamento do concreto
na regido de contorno do pilar.

Entre outros fatores destaca-se neste trabalho o dimensionamento de lajes lisas
protendidas. O trabalho consiste primeiramente no estudo e escolha do posicionamento
dos pilares na estrutura e do pré-dimensionamento dos elementos. O foco maior estd no
levantamento das cargas nas lajes com base no método dos poérticos equivalentes, e
realizagdo do dimensionamento e verificagdo do estado limite ultimo e de utilizagdo.
Também ¢ feito o detalhamento da laje com o tragado do perfil dos cabos na laje e na

ligagdo laje-pilar com o uso de capitéis, e detalhes construtivos.

PALAVRAS-CHAVE: Lajes lisas. Protensao. Método dos porticos equivalentes.



Abstract

The prestressed flat slabs are one of the most used solutions where it is necessary to use
of prestressing, in order to overcome large spans, supporting larger loads, with lower slab
thicknesses, and making better use of the cross section if compared to a reinforced
concrete structure with passive reinforcement.

These slabs directly support pillars, which may or may not consist of capitals. These serve
to increase the slab-column contact area, facilitating the effort transfer and being a
solution for concrete crushing cases in the contour region of the column.

Among other factors, the design of smooth slabs stands out in this work prestressed. The
work consists primarily of the study and choice of positioning of the pillars in the structure
and the pre-dimensioning of the elements. The biggest focus is on lifting of loads on slabs
based on the equivalent frame method, and dimensioning and verification of the ultimate
limit state and usage. Detailing of the slab is also done with the tracing of the cable profile

on the slab andslab-pillar connection with the use of capitals, and constructive details.

KEYWORDS: Smooth slabs. Prestressing. Equivalent gantry method.
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1. INTRODUCAO

Devido a necessidade de projetar construgdes com maiores vaos livres, para um
melhor aproveitamento do espago interno, com a reducao do niumero de pilares, surgiu a
necessidade de criar novos modelos estruturais, mantendo uma boa capacidade resistente
da estrutura, sem trazer risco a seguranga. A protensao surgiu com o objetivo de melhorar
esses modelos estruturais, promovendo um aumento da resisténcia da estrutura e um
melhor aproveitamento das pecas devido a essas e outras necessidades.

A protensdao aumenta a capacidade resistente de uma secdo transversal de
concreto armado, pois cria um estado prévio de tensdo com o objetivo de diminuir ou
eliminar as tensoes de tragao provocadas pelo carregamento externo ou efeitos expansivos
no concreto devido a mecanismos fisico quimicos, diminuindo também as flechas e a
fissuracao.

Um elemento estrutural dentre os que mais se desenvolveram com a protensao
foram as lajes protendidas, necessarias com o objetivo de vencer grandes vaos nos
edificios, suportando maiores cargas com menores espessuras, com um melhor
aproveitamento da se¢do transversal, se comparada a uma laje em concreto armado.

Essas lajes normalmente apoiam diretamente sobre pilares, sendo chamadas de
lajes lisas, e podendo haver a necessidade de capitéis na regido laje-pilar. Estes servem
para aumentar a area de contato nessa regido, facilitando a transferéncia de esforcos e
sendo uma das solugdes para o aumento da resisténcia a pun¢ao nessa regiao.

O método dos podrticos equivalentes consiste em representar a estrutura em
porticos em cada direcdo, onde as barras horizontais representam a laje e as verticais
representam os pilares, sendo aplicado a totalidade das cargas em ambas as dire¢des dos

porticos equivalentes.
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Figura 1- Método dos porticos equivalentes

Faixa
Interna

/ ~

Faixa das
Colunas

Partico Interno
Fonte: Wight e MacGregor (2009)

SILVEIRA (2010) apresenta um processo pratico para o calculo da forca de
protensdo para pré-dimensionar a quantidade de cabos a utilizar nos projetos de lajes
planas protendidas. O processo ¢ baseado no Método das cargas balanceadas
considerando as componentes transversais da for¢ca de protensdo equilibrando as agdes
permanentes e uma parcela da carga acidental, e agindo em sentido contrdrio a essas
cargas verticais.

Devido aos elementos ja apresentados, utiliza-se o método dos porticos
equivalentes para levantamentos dos esforcos para dimensionamento de uma laje lisa
protendida a ser apresentada neste trabalho, onde a geometria da planta ¢ definida para

atender as exigéncias da aplicagdo do método.

2. OBJETIVOS

O objetivo do trabalho ¢ analisar e dimensionar estruturas de lajes lisas
protendidas, desde o pré-dimensionamento até a verificacdo dos estados limites com base
na ABNT NBR 6118:2014 e ABNT NBR 6120:2019. Este estudo pretende aprofundar os
conhecimentos € as técnicas sobre concreto protendido pelo autor, com a aplicagdo do

trabalho, e servir de referéncia para autores que utilizem este tipo de sistema.

3. REVISAO BIBLIOGRAFICA
3.1 Breve Historico
Um dos primeiros usos da protensao ¢ citado por CARVALHO (2012), onde ¢

descrito a experiéncia de Koenem, em Berlim na Alemanha que, em 1906 aplica a
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protensao para reduzir a fissuragdo de pisos de argamassa. As primeiras experiéncias
tiveram como maior problema as perdas de protensdo, ndao tendo um resultado preciso da
forca de protensao na época.

CARVALHO e FILHO (2014) relata a primeira patente em concreto protendido
feita pelo alemao Dohring, para aumentar a capacidade de resisténcia de placas e
pequenas vigas, associando o concreto a uma armadura ativa, aplicando uma forca
anterior a acao do carregamento.

De acordo com ALBUQUERQUE (2017), Freyssinet foi um dos maiores
contribuintes para o desenvolvimento do concreto protendido, sendo o primeiro a fazer o
uso de ago de alta resisténcia no Brasil que também teve o impacto do problema das
perdas de protensdo, nesse caso ao longo do tempo, originadas pela deformagao lenta e
retracdo do concreto. Esse foi enfrentado pelos pesquisadores como Morsch, que iniciou
seus estudos em conjunto com Kdnen. Freyssinet também inventou e patenteou métodos
construtivos, equipamentos, concretos € acos especiais, entre outros.

Em 1948, no Brasil, a primeira obra em que foi empregado o concreto protendido
foi a ponte do Galedo, no Rio de Janeiro, tendo como base os modelos desenvolvidos por
Freyssinet, o qual também trabalhou como consultor (SUSSEKIND, 1981).

De acordo com FERNANDES (2018), a primeira utilizagdo da protensdo nao
aderente em lajes foi no periodo de 1956-1957 em construcdao de escolas em Nevada,
E.U.A., utilizando cabos engraxados e envoltos em papel, tendo desenvolvido
posteriormente o sistema com cordoalhas engraxadas e plastificadas. A disponibilidade
da fabricacdo das mesmas no mercado brasileiro e internacional, vem aumentando a
viabilidade da utilizagao da protensao.

Estudos de pesquisadores como Lin e Burns (1981) na difusdo do método das
cargas balanceadas, de José E. Rufloff Manns e José Carlos de Figueiredo Ferraz, que
desenvolveram o sistema de protensdo, € também, varios outros pesquisadores vem

contribuindo para o aumento da utiliza¢do do concreto protendido no Brasil.

3.2 Tipos de protensio
3.2.1 Concreto protendido com armadura ativa pré-tracionada

Os cabos de protensdo sdo tracionados antes da concretagem e ancorados em
blocos externos a laje, independentes da peca a ser protendida. Apds a protensdo, o
concreto ¢ lancado e espera-se atingir uma resisténcia minima especificada em projeto,

no qual sdo retiradas as ancoragens com o0s blocos externos. Ap0s isso, a armadura ativa
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tende a encurtar, € o concreto impede esse movimento pela aderéncia ja estabelecida,
sendo ocorrido a transferéncia da carga nesse momento pela aderéncia. Como exemplo

desse tipo sdo as trelicas pré-fabricadas protendidas para uso em lajes.

3.2.2 Concreto protendido com armadura ativa pos-tracionada

Nesse caso, primeiramente ocorre o posicionamento dos cabos de protensao e
lancamento do concreto no local, em que ocorre o estiramento da armadura apds essa
concretagem, através de apoio na propria pega.

Ap6s o estiramento dos cabos, pode ocorrer ou ndo a inje¢do de nata de cimento
sob pressao nas bainhas metalicas, podendo o comportamento ser com aderéncia ou sem
aderéncia.

Os cabos aderentes sdo colocados em bainhas metdlicas, injetadas com nata de
cimento apos a protensdo, promovendo-se assim uma melhor distribuicao das fissuras, e
aumentando a seguranga a ruptura para efeitos localizados como incéndio.

Ja os cabos nao aderentes usam-se bainhas de polietileno e polipropileno, sendo
as mesmas preenchidas com graxa, de modo a proteger as cordoalhas contra a corrosao,

diminuindo as perdas por atrito, tendo a auséncia da inje¢ao de nata de cimento.

3.3 Niveis de protensao

Os niveis de protensdo estdo associados a forga de protensdo que sera aplicada
na peca e a proporcao da armadura ativa em relacdo a armadura passiva que precisa ser
utilizada. Eles podem ser um nivel de protensdo completo, limitado ou parcial, podendo
ser utilizado conforme necessidade do projetista, seguindo as recomendacdes da ABNT
NBR 6118:2014. Na tabela 1 ¢ apresentado o nivel maximo de fissuragao conforme a

utilizacdo da protensao.



Tabela 1 — Exigéncias relativas a fissuragao

Tipo de concreto
estrutural

Classe de agressividade
ambiental (CAA) e tipo

Exigéncias
relativas

Combinacéo de
acoes em servico

de protensao a fissuracao a utilizar
Concreto simples CAAlaCAA IV Nao ha -
CAAI ELS-W wi £ 0,4 mm
Concreto armado CAAlle CAA Il ELS-W wi < 0,3 mm | Combinagao frequente
CAA IV ELS-W wi < 0,2 mm

Concreto
protendido nivel 1
(protensao parcial)

Pré-tragao com CAA |
ou
Pés-tragao com CAA le Il

ELS-W wj £ 0,2 mm

Combinacgao frequente

Concreto

Pré-tragdo com CAA Il

Verificar as duas condigdes abaixo

18

protendido nivel 2 ou ELS-F Combinacao frequente
(protenséo Pés-tragao com CAA Il Combinaca
limitada) elV ELS-D @ ombinagao quase
permanente
Concreto Verificar as duas condi¢des abaixo
protendido ni ivel 3 Pré-tragao com CAA llI ELS-F Combinagéo rara
(protenséo elv
completa) ELS-D 2 Combinacéao frequente

Fonte: ABNT NBR 6118:2014

3.3.1 Protensiao completa
Em caso de obras em meios muito agressivos ou onde exige-se pouca ou
nenhuma fissuragdo, utiliza-se a protensdo completa. Para essa protensao, o projeto deve
ter classes de agressividade ambiental III ou IV, sendo a armadura ativa pré-tragionada.
Deve-se respeitar o limite de descompressao, nao se admitindo tensdes de tragao
no concreto para as combinagdes frequentes de acdes, e o estado limite de formagao de

fissuras para as combinacdes raras de acoes.

3.3.2 Protensao limitada

Na protensao limitada admite-se tensdes moderadas de tragdo em servico, onde
podem ser utilizadas classes de agressividade ambiental II com armadura ativa pré-
tracionada, e III ou IV com p0s tracao.

Deve-se respeitar o limite de descompressao, ndo admitindo tragdes no concreto
para as combinagdes quase permanentes de agdes € o estado limite de formacao de

fissuras para as combinacdes frequentes de agdes.

3.3.3 Protensao parcial
Na protensdo parcial ¢ admitido tensdes mais elevadas de tracdo em servigo e
formag¢do de fissuras de maior abertura, onde podem ser utilizadas classes de
agressividade ambiental I com armadura ativa pré-tracionada, e I ou Il com pos tracao.
Deve-se respeitar o limite de abertura de fissuras de 0,2mm, para as combinagdes

frequentes de acdes.
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Neste trabalho utiliza-se a protensdo parcial, tendo a necessidade também da
armadura passiva, para absorver as tensdes de tragdo ndo absorvidas pela protensdo e

controlar as fissuras.

3.4 Forca de protensio

A ABNT NBR 6118:2014 em seu item 9.6.3.1 descreve que o projeto deve
prever as perdas de protensdo em relagdo ao valor inicial da forga a ser aplicado, ocorridas
antes da sua transferéncia para a pecga, durante ¢ ao longo do tempo. Essas perdas podem
ser classificadas em perdas iniciais, imediatas e ao longo do tempo. Como exemplo geral
das perdas de protensdo na pds-tracdo pode-se observar a figura 2, que descreve as perdas
existentes em uma peca de protensao na poés tragao.

Figura 2- Perdas de protensdo — pds tracao

b o Pos-tragéao

AP, = perda por atrito ao longo da armadura
ane _ perda por escorregamento dos fios e

_ perda por deformagéo imediata do concreto
==~ pelo estiramento dos cabos restantes

AP,, = perda por relaxacéo inicial da armadura
AP, + AP+ AP, {APM = perda por retragéo inicial do concreto
P, AP, = perda por fluéncia inicial do concreto

AP, = perda por relaxacéo posterior da armadura
APo+ AP+ AP, d AP_.,= perda por retragio posterior do concreto
AP_, = perda por fluéncia posterior do concreto

Estiramento do 1° cabo

|
|
I
|
|
|
I
|
I
I
|
|
|
|
|
I
I
|
I
I
|
!
I
|
|
|
I
|
I
L

A [

estiramento dos
cabos restantes

Fonte: Bastos (2015)

Apds o estiramento da armadura de protensdo, o cilindro hidraulico solta a
mesma, que escorrega alguns milimetros e arrasta a cunha para dentro, promovendo uma
perda da forca em relagdo a forga inicial a ser aplicada na peg¢a P;. Também apos o
estiramento da armadura ocorre uma perda por atrito entre a bainha e o ago de protensao.

Durante a aplicagdo da for¢a de protensdo na pega, ocorre um encurtamento
inicial da armadura devido ao encurtamento imediato do concreto, causando também uma

perda. Também ocorrem as perdas por relaxacao inicial da armadura, retracao inicial do
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concreto e perda por fluéncia inicial do concreto, sendo apos isso, encontrado a forga
efetivamente transferida para o concreto denominada P,.

Apos a transferéncia da forca, ocorrem ao longo do tempo, as perdas de retracao,
devido a evaporagdo da agua e deformacao do volume de concreto, a fluéncia gerada pelas
tensdes de compressdao no concreto devido a aplicagdo da forga de protensdo e os

carregamentos externos ao longo do tempo, e a relaxagdo posterior da armadura.

3.5 Aco para armadura ativa

As cordoalhas sao formadas por fios de ago de alta resisténcia enrolados entre si
ou ao redor de um fio central, podendo eles ser lisos ou entalhados. Os fios de ago sdo
fabricados com relaxagdo normal (RN) ou relaxagdo baixa (RB) que tem cerca de 25%
da relaxacdo do ago RN.

Os fios de aco podem ter diferentes resisténcias, como exemplo, o fio CP 175
RN - ago para Concreto Protendido, com resisténcia caracteristica minima a tracdo f,de
175 kN/cm? (1.750 MPa) e de relaxacao normal (RN).

As cordoalhas mais comuns sdo formadas por 7 fios de ago de 12,7mm, que tem
as superficies com nervuras, que melhoram a aderéncia com o concreto.

Figura 3 — cordoalha engraxada de 7 fios

Fonte: Catalogo ArcelorMittal

Neste trabalho serdo utilizadas cordoalhas CP190 RB que indica a resisténcia a
tracdo e relaxacdo baixa. O catalogo da tabela 2 mostra alguns modelos de cordoalhas CP

190 RB.
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Tabela 2 - Cordoalhas engraxadas de 3 e 7 fios para protensao

Carga Carga Alonga-
Designagio Diame- Area Area Massa | minimade | minima | mento
(ABNT) tro nominal | minima | nominal ruptura a 1% de sob
nominal de ago alonga- carga
mento (em 610
mm)
CP-190RB3x 3,0 6,5 21,8 21,5 171 40.8 36.7
CP-190RB3x 35 76 30,3 30,0 238 57.0 51,3
CP-190RB3x 4,0 88 38,3 37,6 304 71,4 64,3
CP-190RB3x4,5 9.6 46,5 48,2 366 87,7 78,9 35
CP-190RB 3 x 5,0 1.1 66,5 65,7 520 1248 112,3 ’
CP-190 RB 9,5 95 55,5 54,8 441 104.3 93,9
CP-190 RB 12,7 12,7 1014 98,7 792 187.3 168.6
CP-190 RB 15,2 15,2 1435 140,0 1126 265.8 2392
* Quociente entre a carga a 1% de alongamento e a area nominal de ago. é Perda maxima por relaxacao apos
considerado equivalente a fpyk (= 0,90 fptk) 1.000 horas a 20° C, para carga inicial
**Quociente entre a carga de ruplura e a area nominal de ago (fptk) de 80% da carga de ruptura: 3,5%
Mdédulo de elasticidade: 202.000 MPa, + 3% Coeficiente de relaxacéo y sob com-
primento constante (1.000 h, 20°C):
1,5%, 2,5% e 3,5% para api/fptk = 60%,
70% e 80%., respectivamente.
Tabela baseada no catalogo técnico de
produtos da Belgo — Grupo Arcelor. 2004.

Fonte: HANAI, 2005

De acordo com a ABNT NBR 6118, para o calculo nos estados-limite de servigo
e ultimo, pode-se utilizar o diagrama simplificado mostrado na Figura 4, para intervalos
de temperaturas entre —20° C e 150°C.

Figura 4 - Diagrama tensdo-deformagao para acos de armaduras passivas

fptk """""""""""""""""""

f pyk | d
f ptd

f; pyd [~

&p

Epyd  Epyk Epuk

Fonte: Adaptado pelo autor da ABNT NBR 6118:2014

Onde fp,¢x € aresisténcia caracteristica ultima € f,,,, € a resisténcia caracteristica

de escoamento convencional. De acordo com a ABNT NBR 6118 na falta de ensaios pode
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ser adotado a massa especifica de 7.850 kg/m3, e o coeficiente de dilatacdo térmica de
10-5/°C. Para o médulo de elasticidade (Ep) a norma permite adotar 200 GPa (200.000
MPa = 20.000 kN/cm2) para fios e cordoalhas

3.6 Perdas de protensao

Como ja descrito no item 3.4 a forca aplicada no momento da protensdo ¢
diferente daquela que sera transmitida durante sua utilizagdo, devendo ser previsto
portanto, as perdas de protensao geradas no ato da aplicagdo da for¢a (ancoragem, atrito
e encurtamento inicial do concreto) e ao longo do tempo (fluéncia e retragdo do concreto
e relaxacdo do aco) em pegas pré-tracionadas.

As perdas na ancoragem sdo devidas a acomodac¢do das cunhas quando o esfor¢o
¢ transferido do equipamento de protensao para as placas de apoio. As perdas por atrito
sdo causadas pelo deslocamento da cordoalha no interior da bainha, ou com o cabo ¢ as
pecas adjacentes durante a protensdo, no caso de pré tragdo. Também existe a perda por
encurtamento imediato do concreto, devido a aplicagdo da forga na peca gerando tensdes
de compressao ¢ uma deformagao na armadura devido a aderéncia existente.

A perda por fluéncia do concreto ao nivel da armadura de protensdo depende da
tensdo de compressdo atuante no concreto naquele nivel. A retragdo do concreto € uma
deformagao ao longo do tempo gerada na maioria das vezes pelo equilibrio do concreto
com o meio ambiente. A relaxacdo do ago ocorre quando a armadura que ja foi
previamente deformada por uma solicitacdo ¢ mantida com comprimento e temperatura
constantes.

Para efeito de calculo deste trabalho serdo considerados os valores médios para
as perdas de protensao, que de acordo com EMERICK (2005) sao

Perdas imediatas = 6%
Perdas finais = 12%

ALBUQUERQUE (2017) também adota esses valores para a consideragdo das
perdas iniciais e finais para o dimensionamento de uma laje lisa em concreto protendido.
CARLOS (2013) também faz referéncia a recomendacdo de EMERICK quanto a ado¢do
de uma estimativa para as perdas de protensdo. PFEIL (1988) cita em seu trabalho que
para o caso da protensdo ndo aderente, utilizando ensaios experimentais, que as perdas

por atrito dos cabos nos macacos e ancoragens sao da ordem de 5%.



23

3.7 Método dos Porticos Equivalentes

Existem varios métodos para determinagdo dos esforcos solicitantes em lajes
protendidas, como o método dos elementos finitos (MEF), método direto, método de
analogia de grelha, e o método dos poérticos equivalentes para a determinac¢dao dos
esforgos.

SILVA (2019) realiza um comparativo dos esfor¢os obtidos com o método dos
porticos equivalentes em relacdo ao MEF para uma laje nervurada com regularidade entre
vios e pilares alinhados, com o projeto semelhante ao realizado neste trabalho. E
demonstrado, para o projeto escolhido, que os momentos na maioria das faixas obtidos
pelo método dos poérticos equivalentes apresentam valores em modulo superiores ao
MEF, onde ocorre também em alguns locais um maior valor do MEF.

De acordo com ALBUQUERQUE (2019) o MEF ¢ um método que demanda
grande investimento de tempo na modelagem e refinamento das malhas dos elementos,
necessitando de maior habilidade e experiéncia na sua aplicagdo. Para EMERICK (2005)
o MEF ¢ um método mais abrangente e que pode ser aplicado na maioria dos projetos,
onde exige-se um maior refinamento do modelo, como projetos com pilares desalinhados,
locais com grandes aberturas, sendo mais apropriado para tal.

O método dos particos equivalentes € mais simples e limitado, sendo que devido
a regularidade entre os vaos e do projeto a ser trabalhado, considera-se 0 mesmo como
suficiente para este trabalho, com o qual sera utilizado.

O método dos porticos equivalentes se baseia no teorema estatico para
determinar os esfor¢os atuantes em lajes, por meio da representagdo da estrutura em uma
série de porticos em cada uma das diregdes. Ele € apresentado pelo ACI 318 (2005), pela
norma inglesa (BS 8110/97) e pela norma brasileira ABNT NBR 6118:2014.

De acordo com a ABNT NBR 6118:2014, o método pode ser aplicado apenas
nos casos de lajes em que os pilares estiverem dispostos em filas ortogonais, de maneira
regular e com vaos pouco diferentes.

Os porticos sdao elementos formados por pilares e lajes, definidos
longitudinalmente e transversalmente na analise da laje. Os painéis sdo delimitados pelas
linhas que unem os centros dos pilares, como mostra a figura 5, onde esses painéis serao

divididos em faixas para formacao dos porticos.
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Figura 5 - Divisao dos porticos

i i —B —
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Fonte: Autor

A laje ¢ dividida longitudinalmente e transversalmente em porticos constituidos
entre as linhas médias dos painéis adjacentes, onde as cargas sdo aplicadas na totalidade
para ambas as diregdes. As faixas sdo delimitadas pelos eixos de simetria de dois painéis
adjacentes ou pelo eixo de simetria do painel e a borda quando o painel for de

extremidade, como exemplo os porticos equivalentes na direcdo y mostrados na figura 6.
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Figura 6 — Faixas dos porticos equivalentes

Pértico equivalente externo  Pértico equivalente interno  Portico equivalente externo
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Fonte: Autor

Apos definidos os carregamentos verticais por m* nas lajes, eles devem ser
langados nos poérticos por meio da multiplicacdo das agdes pela largura do portico
analisado, onde esses podem ser modelados em softwares como o FTOOL. Conforme
LOUREIRO (2006), o carregamento deve ser lancado separadamente em cada direcao,
em sua totalidade, pois 0 mecanismo de ruptura de uma laje apoiada diretamente sobre
pilares ¢ semelhante aquele de uma laje armada numa so6 diregao.

Apo6s a obtencao dos esforcos deve ser feita a distribuicdo dos momentos nas
faixas. De acordo com a ABNT NBR 6118:2014 essa distribuicao segundo as faixas, deve
ser feita da seguinte maneira:

a) 45 % dos momentos positivos para as duas faixas dos pilares;
b) 27,5 % dos momentos positivos para cada uma das faixas centrais;
¢) 25 % dos momentos negativos para as duas faixas dos pilares;

d) 37,5 % dos momentos negativos para cada uma das faixas centrais
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Figura 7 — Faixas de projeto
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Fonte: Adaptado pelo autor da ABNT NBR 6118:2014

Apesar da analise do carregamento ser feita em apenas uma direcdo, a rigidez
dos pilares que formam os porticos deve ser modificada devido a laje funcionar em duas
dire¢des. Também de acordo com ALBUQUERQUE (2017), é necessario a consideragao
da rigidez a tor¢ao do bordo da laje em conjunto com a rigidez a flex@o dos pilares, além
da variagdo de inércia ao longo do comprimento da laje.

Segundo Emerick (2005), pode-se calcular um comprimento equivalente para o
pilar que corresponda a rigidez equivalente do conjunto pilar-laje levando em
considerag¢do o esfor¢o de tor¢do gerado pelas diferengas de rotacdo entre os mesmos.
Esse comprimento € mais detalhado no item 4.7.

Figura 8 — Pilar Equivalente
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Fonte: Autor

3.8 Determinacio da forc¢a de protensao
3.8.1 Determinacio da forca de protensao
De acordo com EMERICK (2005) pode-se adotar, para vaos com mesma

proporcdo, que a forca de protensdo € constante ao longo dos cabos, sendo a mesma
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calculada para o vao mais desfavoravel. A formulagao utilizada para o calculo da forga
de protensao ¢ simplificada de acordo com a figura 9, onde desconsidera-se o efeito da
inversdo da curvatura dos cabos sobre os pilares, a ser tratada posteriormente no item
3.8.2.

Figura 9 — Forga de protensao

L L1 | L2 | L3 |

Fonte: Autor

f1, f> € f3s0 as excentricidades maximas do cabo, sendo calculadas em funcao
do cobrimento minimo. Sao apresentadas nas equagdes a seguir a for¢a de protensdo para

o balancgo, vao interno e vao externo respectivamente.

P — q'l12+Q'l1

1
2 f1 fi )
152
p=12 2
5 T, 2
132
p=12 3
5 1, 3)

3.8.2 Consideracao do efeito de inversao de curvatura no perfil dos cabos sobre os
pilares

Para obter maiores precisdes nos calculos pode-se considerar o efeito da inversao
de curvatura dos cabos devido ao seu tragado, utilizando as recomendacdes de NAAMAN
(1982), sendo descritos a seguir as formulagdes para o vao interno e o balanco, sendo os

modelos com perfis parabolicos.



Figura 10 — carregamentos equilibrados para os vaos internos

| [~

1 1
L ——a.lr
ol l2 o |t [2 )" a,k
" £
s =
A=z
A A A 4 4 & & A
3
] 4P -(1+B,) e,
B1 0262
4P -(1+P,)-e,
Qg2 = 1
— -, |l?
2=

Fonte: NAAMAN (1982)

qs (1)

(4)

()
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Figura 11 — carregamentos equilibrados para o balanco
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Fonte: NAAMAN (1982)

3.8.3 Método das cargas balanceadas

Para o calculo da forca de protensao utiliza-se o método das cargas balanceadas
proposto por de LIN e Burns (1981) que consiste em determinar a forca de protensao para
equilibrar uma parcela do carregamento atuante gerando dois efeitos. O primeiro € o
1sostatico, necessario para manter o equilibrio independente das condi¢des de apoio e das
cargas balanceadas. O segundo efeito € o hiperestatico, que sdao esforgos de momento e
cortante gerado devido a imposi¢do a livre deformagdo da estrutura em estruturas
hiperestaticas. A protensdo € tratada como um carregamento no sentido oposto a curvatura

do cabo, na figura 12 ¢ mostrado o esquema de forcas na viga e no cabo de protensao.
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Figura 12 — Carregamento balanceado
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Fonte: Adaptado pelo autor de Emerick (2005)

A parcela do carregamento externo a ser adotada para ser equilibrada com o
efeito da protensdo deve ser definida pelo projetista. O ACI 423 recomenda que seja
equilibrado o peso proprio mais 50 kgf/m?, j4 EMERICK (2005) recomenda que seja

equilibrado o peso préprio mais 10% do carregamento total.

3.9 Recomendacdes para projeto de Lajes
3.9.1 Lajes lisas protendidas

As lajes lisas possuem diversas vantagens como estética, devido a adaptabilidade
do espaco interno, funcional devido a simplificacdo das formas, armaduras e
concretagem, entre outros. Um modelo dessas lajes € apresentado na figura 13, ¢ ¢ a

estrutura adotada para esse trabalho.
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Figura 13 - Laje Lisa

LAJE LISA (sem vigas)

Fonte: CARLOS (2013)

As lajes lisas ndo necessitam de vigas, sendo os esfor¢os da laje transferidos
diretamente para os pilares. Um dos pontos importantes ¢ a grande concentragdo de
tensoes de cisalhamento na regido de contato entre laje-pilar, podendo levar a estrutura a
ruina. Essa pode ser evitada com o uso de capitéis para aumentar a resisténcia nessa regiao
conforme a figura 14. Essa laje ¢ denominada pela ABNT NBR 6118:2014 como laje
cogumelo.

Figura 14 - Laje cogumelo

LAJE COM CAPITEIS

Fonte: CARLOS (2013)

Dentre as vantagens da laje protendida estdo um melhor aproveitamento da se¢ao
transversal, visto que com a mudanga da excentricidade do cabo pode-se ter uma posi¢ao
mais favoravel da linha neutra, podendo atingir a compressao em toda a se¢ao transversal,
tendo um melhor aproveitamento do concreto. A protensao permite também a diminui¢ao

das flechas nas lajes.
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De acordo com SOUZA (1994), a escolha da laje lisa protendida ¢
recomendada especialmente para vaos entre 7 ¢ 12m, podendo-se chegar aos 15m se
forem utilizados capitéis ou engrossamento da laje junto aos pilares.

A distancia e a distribuicdo dos apoios da laje devem ser feitas de maneira
regular, de forma a melhorar o comportamento estrutural. Nas extremidades dessas lajes

utiliza-se um bordo livre, com os pilares em pequeno afastamento da lateral.

3.9.2 Dimensdes estruturais

No caso de lajes protendidas a espessura deve respeitar o limite minimo da
ABNT NBR 6118:2014 de 16 cm para lajes lisas, e 14 cm para lajes-cogumelo, fora do
capitel. EMERICK (2005) apresenta a relacdo vao/espessura usual para secdes tipicas de
lajes lisas protendidas.

Figura 15 - Relag@o L/h para lajes nervuradas protendidas

. CARREGAMENTO RELAGAO
TIPO DA SECAO TOTAL VAO/ESPESSURA
(kN/m2) (6m <L < 13m)
1) LAJE LISA 25 40
A A 5,0 36
L A o
Vi A-A 10'0 30
2) LAJE C/ ENGROSSAMENTO
.3h 2,5 44
_—7& >3
A A 5,0 40
' 4 O
>L/3 10,0 34
VISTA A-A

Fonte: EMERICK (2005)

Caso sejam necessarios capitéis na laje proposta para estudo, utilizara-se a

recomendacao de EMERICK (2005) da figura 15.

3.9.3 Detalhamento das armaduras

O tragado dos cabos de protensdo tendem a seguir o diagrama de momentos
fletores da estrutura em estudo, para levar a tensdo de compressdo (efeito da forca de
protensdo) aos locais criticos a tragdo, provocadas pelo momento fletor devido ao

carregamento externo. O tragado do cabo, como mostrado na figura 16, cria um
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carregamento dirigido para o centro da curvatura, criando assim um pré-carregamento
transversal no sentido oposto ao carregamento externo para promover o equilibrio.

Figura 16 — Ac¢do da protensdo

P P
S~ =
CcG T W 'F 3 cG P'tnna Pta nlu
pJ'Iiillll!w-a|||u|1|va
P ZX
L
FORCAS NA VIGA DE CONCRETO CONJUNTO DE CARGAS EQUIVALENTES
: . DO EQUILIBRIO: w=2Ptanc/L

\W/ tane =4F/L ==> w=8PF/L"
w s

FORCAS NO CABO
Fonte: IBRACON (2015, p.369).

Para a distribuicdo dos cabos o ACI 318-05 exige que em pelo menos uma
dire¢do, os cabos sejam distribuidos. O ACI 318-05 também recomenda que os cabos
sejam distribuidos entre 65% a 75% na faixa dos pilares e 35% a 25% na faixa central.

Figura 17 — distribuicdo dos cabos de protensao

E = 3

FAIXA CENTRAL

A
FAIXA DOS PILARES | R ] e

A 4

A

FAIXA CENTRAL

=+ i F=

Fonte: EMERICK (2005)

De acordo com EMERICK (2005) este sistema de distribui¢do dos cabos pelo
ACI 318-05 ¢ o mais recomendado, pois os esforcos no alinhamento dos pilares sdo de
maior intensidade, concentrando, portanto, os cabos nessas faixas. Essa distribui¢do
também aumenta a resisténcia a puncdo e melhora a distribuicdo de momentos nas

proximidades dos pilares.
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Vale destacar os cuidados para o correto posicionamento das cordoalhas
conforme especificado em projeto, uma pequena mudanga na excentricidade do cabo
pode ocasionar uma grande variagdo do esforgo resistente e mudar a capacidade da secao

transversal.

Figura 18 - Montagem das armaduras

Fonte: PREFOR (2019)

Utiliza-se também a armadura passiva em varias regides, a armadura de pungao
nas proximidades com os pilares, a armadura suplementar na face inferior e superior da
laje, a armadura de fretagem com o objetivo de minimizar as tensdes em torno das
ancoragens dos cabos e as armaduras de reforgo no perimetro da laje, furos, aberturas,

etc.

3.10 Verificacao do ELU de ruptura por cisalhamento
3.10.1 Verificaciao do contorno C dos pilares

O modelo de céalculo consiste na verificagdo do cisalhamento das superficies
criticas nas proximidades da forca concentrada da laje com o pilar. A primeira superficie
¢ o contorno do pilar, chamada contorno C, sendo verificado o esmagamento das bielas

de compressao através da tensao de cisalhamento.
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Figura 19 - Perimetro critico em pilares retangulares internos

_______ c

. Perimetro

critico
Fonte: Adaptado de ABNT NBR 6118:2014

Se for necessario o uso do capitel para auxiliar na resisténcia ao cisalhamento na

ligagdo laje-pilar deve ainda ser verificado os contornos criticos €’y e C’,, conforme a
figura 20.

Figura 20 - Verificag¢des adicionais para laje com capitel

G C, c © c, c
| |

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 6118:2014

Devido a disponibilidade de espago para posicionamento dos pinos para
aumentar a resisténcia da regido, todos os pilares serdo dimensionados como pilares
internos, com equacdes aqui apresentadas, podendo ocorrer ou ndo momentos nas
direcdes principais dos pilares devido as combinag¢des do ELU.

A tensao resistente no contorno C do pilar da figura 19, de acordo com o item
19.5.3.1 da ABNT NBR 6118:2014 ¢ dada por

TRd2z = 0,27 .y 'de

(7)

ay, =1 — fo /250 3
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A tensdo solicitante para pilares internos, de acordo com o item 19.5.2.1 da

ABNT NBR 6118:2014 ¢ dada por

— Fsa Msa
%d_wd+k%d ©)

Onde para pilares retangulares
u=2.(c;+cy) (10)
2
Wp=2+ c.cp +4cpd+16.d* +2.m.d.c; (11)

A altura util ¢ definida na ABNT NBR 6118:2014 por

dx+d
d =222

2

(12)

Figura 21 - Altura util

Fonte: Autor

O coeficiente K ¢ a parcela que equivale ao momento M, transmitido como
cisalhamento no pilar, e ¢ dado pela tabela 3, retirada do item 19.5.2.2 da ABNT NBR
6118:2014.

Tabela 3 — Coeficiente K

1,0

Cy/Co 0,5
0,60

K 0,45

2,0 3,0
0,70 0,80

onde
C1 é adimensao do pilar paralela a excentricidade da forga;

C» é a dimensao do pilar perpendicular a excentricidade da forga.

Fonte: ABNT NBR 6118:2014

Para elementos protendidos deve ser adicionada na verificacdo o efeito positivo
da forga de protensdo, reduzindo a tensdo solicitante Ts4 para Tgq o5, conforme a figura 22

€ a equagao a seguir

Tsdef = Tsa — Tpd (13)
_ w Prinfi-sen(a)
T (14)
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Pyingi = 0,8. Py (15)

Figura 22 — Efeito positivo da forga de protensao

Armadura contra o
Cabo colapso progressivo

. Contorno \ /
T -/\7/—?5.%

] P
b+ 4d b}: E Cabo i b+d

Fonte: ABNT NBR 6118:2014

3.10.2 Verifica¢do do contorno C’ dos pilares

Na segunda superficie, chamada C’, distante 2. d da face do pilar, ver figura 19,
deve-se verificar a pun¢do, associada a resisténcia a tragdo diagonal.

Para a verificagdo do contorno C’ calcula-se a taxa de armadura p, € p,
considerando uma faixa de largura igual a dimensao do pilar mais 3. d para cada lado.

A tensdo resistente, segundo o item 19.5.3.2 da ABNT NBR 6118:2014,

considerando a existéncia da armadura de pungao, ¢ dada por:

1
Trar = 0,13 .(1 + ?) .(100.p. fck)s + 0,10, + 1,5.5. 22 £ sen(a) (16)

Caso ndo exista a armadura de pungao a terceira parcela da equagao se anula pois

Sendo

P = \/PxPy (17)
A Tensao solicitante, conforme o item 19.5.2.2 da ABNT NBR 6118:2014 ¢

_ Fsq + Msq

tsa =%a T w,a (18)
Onde para pilares retangulares
u=2.(c+cy)+4.m.d (19)
2
Wp=%+ c1.c;+4.c.d +16.d>+2.w.d.c; (20)

3.10.3 Verificacdo do contorno C’’ dos pilares
Caso seja necessdria a utilizagdo da armadura de puncdo, deve ainda ser

verificado o cisalhamento a uma distancia 2.d do ultimo conector, ver figura 21, no
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contorno C”’, de acordo com as equacOes ja descritas para o contorno C’, sendo para
9 b

pilares retangulares
u=2.(+c)+4nd+2.mp (21)
2
w, =%1+ C1.C;+4.c.d +16.d*+2.m.d.c; + 2.¢c,.p + 16.d.p + 4p? +

T.CP.P (22)
Figura 21 - Perimetro da superficie critica C”

Parimetro

critico u'

critico u’

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 6118:2014

4. RESULTADOS E DISCUSSOES

E apresentado na figura 22 o projeto para realizagdo deste trabalho, é mostrado
uma laje lisa de um pavimento tipo, iniciando com uma solucao sem capitel, empregando
o sistema convencional em concreto armado e o sistema de pds-tracdo nao aderente em
concreto protendido utilizando monocordoalhas engraxadas.

Visando o emprego do método classico do podrtico equivalente, o projeto
escolhido foi formulado para atender as restri¢cdes exigidas pela ABNT NBR 6118:2014
para tal método, como exemplo a regularidade nos vaos e o alinhamento dos pilares. O
mesmo apresenta vaos de 10 metros e balangos de 2 metros em ambas as diregdes. As
secdes transversais dos pilares e a altura da laje serdo determinadas pelo pré-

dimensionamento a ser feito no item 4.2.
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Figura 22 — Planta do projeto

]. 2400
S | |
o~
PA Pqu LFS
o
3
Ey A L g
Pl 3 Pb 6 R
o
=
1190
— — % 1 0
= P7 P P9
8L | |
| 200 | 1000 | 1000 | 200 |

Fonte: Autor

O ambiente no qual o projeto esta inserido € urbano e oferece um pequeno risco
de deterioragdo da estrutura, com uma agressividade moderada, que corresponde a uma
classe de agressividade ambiental II de acordo com a ABNT NBR 6118:2014.

Antes da adogdo deste projeto, mostrado na figura 22, fez-se os calculos do
mesmo com vaos de 12 metros, ao invés dos 10 metros apresentados, onde para esse
modelo utilizava-se um f,;, de 40 MPa. Ao realizar as verificagdes das tensdes obteve-se
valores insatisfatorios, onde nesse sentido € utilizado vaos de 10 metros e um f, maior

que o anterior, de 45 MPa. Todos os calculos serdo apresentados para o projeto da figura
22.

4.1 Propriedades dos materiais

e Resisténcia caracteristica do concreto a compressao (f ;)
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O concreto devera apresentar aos 28 dias, resisténcia caracteristica a compressao
fex =45 MPa e, onde ¢€ utilizada a idade de 5 dias para o ato da protensdo, onde tem-se
uma resisténcia superior a 70% da resisténcia ao final. Esta resisténcia ¢ superior que a
minima especificada na ABNT NBR 6118:2014 para concreto protendido com classe de
agressividade ambiental II.

A resisténcia caracteristica a compressao do concreto na idade da protensao de

5 dias ¢ dada por

1

28\2
feks = fex -exp{0,25(1 — (T) }

1

28\2
feks = 45.exp{0,25|1 — (?> } =31,98 MPa

o Resisténcia caracteristica do concreto a tragao (fctk)
E calculada a resisténcia caracteristica a tracdo do concreto de acordo com a

ABNT NBR 6118:2014 a seguir:

fetr = 0,21 fck2/3
fork = 021.452/3 = 2,7 MPa
Na idade de protensdo também ¢ calculada a resisténcia caracteristica a tragao
do concreto a ser utilizada na verificagdo posterior das tensdes de tracao limites no ato da

protensao.

fetks = 0,21 fck,52/3
fetrs = 021.31,98%/2 = 2,1 MPa
e Resisténcia média a tracio (f .tm)
A resisténcia a tragdo direta pode ser avaliada o seu valor médio, sendo chamada

resisténcia caracteristica média a tragdo, obtida de acordo com o item 8.2.5 da ABNT
NBR 6118:2014 a seguir:
fetm = 0.3 fu*"?
fetm = 0,3.452/3 = 38 MPa
Na idade de protensdo também ¢ calculada a resisténcia caracteristica média a
tracdo do concreto a ser utilizada na verificagao posterior das tensdes de tragdo limites no

estado-limite Gltimo no ato da protensao.

fctm =0,3 fck,52/3
ferm = 0,3.31,982/3 = 3,02 MPa
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e Modulo de elasticidade do concreto aos 28 dias (Ec28), moddulo de
elasticidade secante (Ecs) e o modulo aos 5 dias (Ec5)
Os moédulos de clasticidade do concreto sdao calculados de acordo com o item

8.2.8 da ABNT NBR 6118:2014 descrito a seguir
E; = ag.5600 ../ f

Utilizando o agregado basalto, € o f,, ja definido anteriormente, temos

E.; = 1,2.5600.V45 = 45079,1 MPa
O modulo de deformagdo secante pode ser obtido segundo método de ensaio
estabelecido na ABNT NBR 8522, ou estimado pela expressao:
Es= a;.E;
Sendo
a; = O,8+O,2.%S 1
45
a; = 08+0,2 ‘80 = 091 <1
E.s=0a;.E; = 091.45079,1 = 41022,0 MPa
e Armadura ativa

Utiliza-se a cordoalha CP190 RB aco de relaxacdo baixa e classe 190 de foi =
1900 MPa, com didmetro de @12,7mm, modulo de elasticidade E;, = 200 GPa, conforme
item 8.4.4 da ABNT NBR 6118:2014.

Segundo o item 9.6.1.2.1 da ABNT NBR 6118:2014, a tensdo g,,; da armadura
de protensdo na saida do aparelho de tracao deve ser limitada, sendo no caso de pds-tragao
de cordoalhas engraxadas de ago CP 190 RB, para classe de relaxacdo baixa, conforme
os valores limites abaixo

o 0,74 -fptk
bt —0,82.fpyk

 £0,74.1900=1406 MPa
Opi =0,82.1710=1402,2 MPa

opi = 1402,2 MPa
A forca de protensdao em uma cordoalha, desconsiderando as perdas, ¢ calculada
por
Peora = 0Opi-Anom

Para barras de 12,7 mm, com A,,,, obtido nos catalogos, temos
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kN
Peora = 1402,2.1000— . 101,4 mm® = 140 kN/cord

e Armadura passiva
Para a armadura passiva, utilizar-se barras de aco CA-50, com tensdo de

escoamento (f) igual a 500 MPa, também para as barras construtivas sera utilizado o

mesmo aco.
4.2 Pré-dimensionamento
4.2.1 Pré-dimensionamento das lajes

A ABNT NBR 6118:2014 estabelece as espessuras minimas das lajes macicas
no item 13.2.4.1, sendo para laje lisa o limite de 16 cm. EMERICK (2005) recomenda
para pré-dimensionamento das mesmas, as relagdes mostradas na figura 23, embora para
ALBUQUERQUE (2017), necessita-se apenas que os critérios de deformagdes e
vibragdes maximas sejam atendidos.

Figura 23 — Pré-dimensionamento de lajes

r
)

n
3
8]

i

9 10 Il 2 13
—+=—=—:= |AJE COGUMELO (COM CAFITEL) EM C.F.
LAJE LISA (SEM CAFITEL) EM C.F.
_____ LAJE COGUMELO (COM CAFITEL) EM C.A.
/T LAJE LISA (SEM CAFITEL) EM C.A.

Portando tem-se para o vao de 10 metros deste projeto de uma laje lisa

protendida a espessura de 25 cm.

h=25cm

4.2.2 Pré-dimensionamento dos pilares

Para o pré dimensionamento da se¢do dos pilares serd utilizado o processo das

areas de influéncia, consagrado no meio técnico e elaborada por PINHEIRO (1993), e
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citado por GIONGO (2007), onde, todos os pilares sao considerados como submetidos a

compressao centrada, e as excentricidades sdo levadas em conta por um coeficiente o de

majoracao das agdes.

A forga normal ficticia na fundagdo (Ng) e forga normal ficticia de calculo (Nj)

¢ calculada por

Ng =(n+0,7).x (g + q). A

N;= a.Ng

Onde n ¢ o numero de andares, acima do tramo de pilar o qual se faz o pré-

dimensionamento, (g + q) s3o as agdes avaliadas por unidade de area ¢ A; a area de

influéncia dos pilares. O coeficiente alfa foi obtido da tabela 3. Utiliza-se n = 3.

Tabela 3 — coeficiente alfa

Coeficiente Alfa
Posigao Pilar a
Interno 1,8
Extremidade 2,2
Canto 2,5

Fonte: Giongo (2007)

A Tensao no ago comprimido (osc) e a tensdo ideal (cideal) foi calculada por

Ojdeal = 0,85

Osc = Es €
fck fck
— — 0,85.—
Y. Y.

- pS + GSC' pS

E apresentado os resultados finais na tabela 4, onde foi considerado 4

pavimentos, g + ¢ = 12 kN /m? e utilizando f,;, = 45 MPa, e ago CA-50.

Tabela 4 — Valores de pré-dimensionamento pilares

Area da
Area de ~ L Acéo final | Taxade Tensdo |secéo Dimensdes
Coef t
Pilar influéncia Qﬁ%\i;’tal oeticiente de calculo | armadura ideal transversal | do pilar
Ai (m2) K « Na (kN) p (kN/cm?) | do pilar Ap (cm)
(cm?)
P1=P3=
P7 = Pg 49 2175,6 2,5 5439 0,02 3,52 1546,27 50x50
P2=P4=
P6 = P8 70 3108 2,2 6837,6 0,02 3,562 1943,88 50x50
P5 100 4440 1,8 79,92 0,02 3,562 2272,07 50x50

Fonte: Autor
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4.3 Carregamentos
4.3.1 A¢oes permanentes

O peso proprio da laje lisa em concreto armado ¢ calculado para 1 m? da laje,
sendo o peso especifico do concreto armado 25 kN/m?, sendo, portanto, o peso proprio
de

9pp = ¥ .h =25.0,25 = 6,25 kN /m?

Também foi considerado um revestimento de 1 kN/m?, divisorias entre os
ambientes de 1 kN/m? e uma alvenaria nos bordos da laje de 5,4 kN/m.

gr = 625+ 1+1=8,25kN/m?
Ipar = 54 kN/m
4.3.2 Acoes variaveis

A laje se encontra em uma edificagdo comercial com salas de uso geral, sendo
portanto, de acordo com a ABNT NBR 6120:2019 definida uma carga variavel de 2,5
kN/m?.

qr = 2,5 kN/m?

4.3.3 Carregamento a ser equilibrado pela protensiao

Como mencionado, o método das Cargas Balanceadas proposto por Lin e Burns
(1981) aplica-se ao projeto de lajes protendidas e consiste em determinar a forga de
protensao necessaria € o tragado geométrico do cabo para equilibrar uma determinada
parcela do carregamento atuante. Assim como citado no item 3.8.3, utiliza-se a
recomendacdo de Emerick (2005) que consiste em equilibrar o carregamento devido ao
peso proprio da estrutura mais 1/10 do carregamento total atuante, conforme visto a
seguir:

q=gr+0,1(gr +qr) = 6,25+ 0,10.(8,25 + 2,5) = 7,325 kN/m?

4.4 Porticos equivalentes

Para a aplicacdo do método dos porticos equivalentes, divide-se a laje na direcao
y em 2 porticos externos com largura de 7 metros e 1 interno com largura de 10 m,
delimitados de acordo com o item 3.7 deste trabalho, onde a delimitagao ¢ feita no centro
dos painéis para essa direcdo. Os poérticos equivalentes em y sao mostrados na figura 24,

direcdo essa que se representar-se-ao os calculos, o mesmo pode ser feito na diregdo x.
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Figura 24 — Pérticos equivalentes em y
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Fonte: Autor

Para as excentricidades dos cabos, assume-se os maiores valores possiveis,
respeitando-se os cobrimentos minimos da ABNT NBR 6118:2014, buscando um melhor
aproveitamento do material, sendo o mesmo representado na figura 25.

A trajetdria do cabo apresentado na figura 25 é de forma parabolica conforme
serdo apresentadas as equacdes de NAAMAN (1982) para o calculo do carregamento

balanceado pela protensdo, que as descreve para esse tipo de tragado.

1)
d’:Cnom+®l+7p

Assumindo que o didmetro da armadura passiva seja @; = 8mm e cordoalhas de

(Dp = 12,7 mm temos

1,27
d' = 3+0,8+T=4,44cm
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Figura 25 - Perfil dos cabos de protensdo

Ponto inflexdo  Da face da laje
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Dimensdes em cm
Fonte: Autor

4.5 Forca de protensao e calculo da quantidade de cordoalhas

A forca de protensdo ¢ calculada, conforme o método das Cargas Balanceadas
citado no item 3.8. Neste projeto, temos 2 balancos e 2 vaos internos. Logo, a maxima
protensdo necessaria para o balancgo de acordo com as equagdes ja apresentadas é:

_ 7,325.2° N 54.2
~ 2.(0,08065) = 0,08065

P = 315,56 kN/m
E a méaxima protensdo necessaria para o vao interno ¢é:

_7,325.10°
~8.(0,1613)

kN
P =567,65—
m

Para o célculo da quantidade de cordoalhas, utiliza-se a CP 190 RB de 12,7 mm,

onde adota-se a seguinte estimativa de perdas de protensao:

Perdas imediatas adotadas = 6 %
Perdas finais adotadas = 12 %

Utilizando uma forca de protensao de 140 kN/cordoalha, o nimero de cordoalhas

necessarias para equilibrar os carregamentos e admitindo que as perdas finais fiquem em
torno de 12%, tem-se:

o L - Prax
cord.int (1- perdas) “Peord

Para o pértico equivalente interno
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o oord iy — L12:10.56765
n? cord, int = 120 =454 =

Para o portico equivalente externo

o pord ext — P127-567.65 o
n® cord, ext = 10 =318=

Portanto temos 46 @ 12,7mm para o portico equivalente interno ¢ 320 12,7mm
para o portico equivalente externo.

E recomendado pelo ACI 423 (ACI, 1983), que 65% dos cabos sejam localizados
na faixa dos pilares e o restante nas faixas centrais, ver figura 62, assim temos para o
poértico equivalente interno

30 @ 12,7mm para a faixa dos pilares
16 @ 12,7mm para a faixa central

E para o portico equivalente externo

21 @ 12,7mm para a faixa dos pilares
11 @ 12,7mm para a faixa central

4.6 Carregamento Balanceado Pela Protensao

Assim como citado no item 3.8.2 pode-se considerar o efeito da inversao de
curvatura dos cabos com as formulagdes propostas por NAAMAN (1982), no vao interno
mostrado na figura 10 e no balango na figura 11, sendo recomendado pelo mesmo autor
ax=0,1;B2=1;e=0,1613m
4.6.1 Portico equivalente interno — vaos internos

Considerando 6% de perdas imediatas na protensdo, temos os carregamentos para os vaos

internos de
—4.(0,94.46.140.(1+1).0,1613
Qp1; = T 107 = —781,16 kN/m
4.(094.46.140.(1+1).0,1613
vai = (0,5—0,1).107 = 195,29 kN/m

Considerando 12% de perdas totais finais na protensdo, temos os carregamentos para os
vaos internos de
_ —4.(0,88.46.140.(1+1).0,1613
ori = 0,1.102
4.(0,88.46.140.(1+1).0,1613
ori = (0,5—0,1). 107

= —731,3kN/m

= 182,82 kN/m
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4.6.2 Portico equivalente externo — vaos internos

Considerando 6% de perdas imediatas na protensao, temos os carregamentos para 0s vaos

internos de
—4.(0,94.32.140.(1+1).0,1613
qp1i = 01.10° = —543,41 kN/m
4.(094.32.140.(1+1).0,1613
Ap2,i = 05-01).10° = 135,85 kN/m

Considerando 12% de perdas totais finais na protensdo, temos os carregamentos para os
vaos internos de

—4.(0,88.32.140.(1+1).0,1613

dp1r = 0,1.102 T ToosTIN/m
_4.(0,88.32.140.(1+1).0,1613 _ 127 18 kN
Toz,f = (0,5—0,1).10? Y m

4.6.3 Portico equivalente interno — balangos
Considerando 6% de perdas imediatas na protensdo, temos os carregamentos de

_2.(0,94.46.140 .(1 - 0).0,1613
o1 = (1-0).22

= 488,22 kN/m

Considerando 12% de perdas totais finais na protensao, temos os carregamentos de

2.(0,88.46.140 .(1—0).0,1613
vy = (1-0).22

= 457,06 kN /m

4.6.4 Portico equivalente externo — balancos
Considerando 6% de perdas imediatas na protensdo, temos os carregamentos de

2.(0,94.32.140.(1—0).0,1613
o1 = (1-0).22

= 339,63 kN/m

Considerando 12% de perdas totais finais na protensdo, temos os carregamentos de

2.(0,88.32.140.(1 - 0).0,1613
Toir = (1-0).2°

= 317,95 kN/m

4.7 Comprimento equivalente dos pilares

Conforme apresentado na revisao bibliografica, ¢ necessario a consideragdo da
rigidez a tor¢do do bordo da laje em conjunto com a rigidez a flexdo dos pilares, além da
variacdo de inércia ao longo do comprimento da laje, calculando um comprimento

equivalente para o pilar dado por
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4. Eq.1,

L. =
ed Z Kec

Onde E.; ¢ o modulo de elasticidade secante do concreto, I, ¢ 0 momento de
inércia da se¢ado transversal do pilar, e K, € a rigidez equivalente.

A seguir ¢ mostrado o procedimento de calculo para determinar o comprimento
equivalente dos pilares.
4.7.1 Calculo da constante de torcao (C)

A constante de tor¢ao, para o portico equivalente ¢ calculada conforme a equagao abaixo
3

C—Z(l 0,63 x>x
= , .y.3.y

Onde x e y s@0 o menor ¢ o maior lado do retangulo que compde a secdo
transversal laje-pilar.
4.7.2 Calculo da rigidez a torcao (Kt)

Da mesma forma, conforme a segfo transversal de tor¢do, tem-se, a seguir, o
calculo da rigidez a tor¢ao para o pdrtico equivalente

i — Z 9.E.. C

C
Ly (1= 2

Onde L, ¢ a largura do portico equivalente analisado, E.; ¢ o mddulo de
elasticidade secante do concreto, C a constante de tor¢ao e C, a largura do pilar na diregao
analisada.

4.7.3 Calculo da rigidez a flexao (Kc)

O calculo da rigidez a flexdo dos pilares para os porticos equivalentes, conforme
o comprimento do pilar (L.) leva em conta os coeficientes de rigidez para colunas K,p
obtidos na tabela A.1 (ANEXO A) de Wight e McGregor (2009, p. 1100), que leva em
consideragdo a liga¢do do pilar com a laje e a presenca de engrossamento ou capitéis nos
pilares.

_ Kap . sl
c= L.

Onde E. ¢ o mddulo de elasticidade secante do concreto, I, € o momento de

inércia da se¢do transversal do pilar, e L, o comprimento do pilar.
4.7.4 Calculo da rigidez equivalente do pilar (Kec)
A partir da rigidez a flexdo e da rigidez a tor¢ao, calcula-se a rigidez equivalente

do pilar para o pértico equivalente.



50

L _ 1 1
YKee YKo XK

Onde K, ¢ arigidez do pilar e K; a rigidez do elemento torcional.
4.7.5 Calculo do comprimento equivalente dos pilares

Por fim, partindo da rigidez equivalente do pilar, pode-se extrair o comprimento
equivalente do pilar, por meio da equagdo ja apresentada. Sao apresentados os resultados
finais dos pilares equivalentes para os porticos na tabela 4 e na tabela 5.

Tabela 4 — Pilar equivalente — pdrtico equivalente interno

Pilar equivalente, Interno

I eq (cm*) H eq (cm) Leq

1442751,62 25,87 678,56

Fonte: Autor

Tabela 5 - Pilar equivalente — portico equivalente interno

Pilar equivalente, Externo

I eq (cm*) H eq (cm) Leq

1057075,94 26,27 485,91

Fonte: Autor

4.8 Carregamentos nos porticos equivalentes

Para a obtencdo dos carregamentos nos porticos equivalentes, ¢ aplicada a
totalidade das cargas em ambas as direcoes, onde aqui sdao representados os
carregamentos na direcdo y conforme os porticos ja apresentados na figura 24.

Os Porticos serao langados no FTOOL (PUC-RIO, 2017), sendo necessario
conhecer as agdes por metro, multiplicando-se as a¢des calculadas anteriormente pela
largura de influéncia do poértico analisado.

Como ja foram determinados os carregamentos equilibrados pela protensao apos
as perdas finais no item 4.5, pode-se langa-los nos porticos equivalentes, considerando as
propriedades dos materiais ja calculados no item 4.1 e dos comprimentos equivalentes

dos pilares no item 4.7.
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Figura 26 — Portico equivalente interno com carregamento balanceado pela protensao

m 731,29 kN/m 731,29 kN/m

TTTT*\TT A DA DD AN A A A A DA A A
457,06lkN/m4 182,82 kN/m 4# 182,82
~1.00m kN/m

F1.00m

6.78m

10.00 m

Fonte: Autor

Figura 27 — Portico equivalente externo com carregamento balanceado pela protensado

[==200m == 508,5 kN/m 508,5 kN/m Wﬂ
DA A A DA A DDA DA DA A DDA A A A A A DDA DD #'7
Fhond 127,18

1111 4a
317,95 kNjmm JJO mJ 127,18 kN/m i

486 m

10.00m

Fonte: Autor

O diagrama de momentos fletores e reagdes de apoio sao mostrados na figura 28

e na figura 29 para o portico equivalente interno e externo respectivamente.
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Figura 28 — Diagrama portico equivalente interno com carregamento balanceado pela

protensao
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Figura 29 — Diagrama portico equivalente interno com carregamento balanceado pela

protensao
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4.9 Combinacoes das acoes

Para o dimensionamento das se¢des em concreto protendido, considera-se a
secdo no estadio I, o estado com concreto nao fissurado e comportamento linear dos
materiais. Primeiramente ¢ determinada a for¢ca de protensdo para atender as tensoes
limites na transferéncia da for¢a de protensdo, e no estado limite de servigo (ELS)
considerando as perdas de protensdo correspondentes. E apos isso verifica-se o equilibrio
da secao no Estado limite Gltimo (ELU), colocando uma armadura passiva caso o
momento resistente seja menor que o momento atuante. Assim, serdo feitas as
combinagdes de carregamento para cada etapa de dimensionamento e verificagdo citadas
anteriormente. Os carregamentos calculados nos itens 4.3 e 4.5 sdo resumidos na tabela
6, onde a orientacdo positiva € para cima e negativa para baixo.

Tabela 6 - Carregamentos

carregamentos
g1 (KN/m?) 6,25
g, (kN/m?) -1
par (kN/m) -5.4
g, (KN/m>) -1
q, (KN/m?) 2,5
Balango P. Interno/Externo
qp1,i (kKN/m) 488,22 /339,63
qp1,r (KN/m) 457,06 /317,95
Vio P. Interno/Externo
qp1,i (kKN/m) 781,16 / -543,41
qp2,i (kKN/m) 195,29 / 135,85
qp1,r (KN/m) 731,30/ -508,73
qp2,r (KN/m) 182,82 /127,18

Fonte: Autor
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4.9.1 Combinacio 1: verificacao das tensées normais na transferéncia pelo ACI 318 e

pela NBR 6118

De acordo com a ABNT NBR 6118:2014, item 17.2.4.3, deve ser feita a

verificagdo do estado limite ultimo no ato da protensdo, sendo os coeficientes de

ponderagdo para as cargas atuantes y, = 1,1e y; =1, na pos-tragdo. Assim sera

determinado os carregamentos nos porticos, na figura 30 e na figura 31 para esse estado.

E depois gerado os diagramas de momento fletores na figura 38 e na figura 39.

qgi=1.g9,+11.qB;

4.9.1.1 — Portico interno

Para o portico interno temos os seguintes carregamentos, no balango

g, = —6,25.10 + 1,1. (488,22) = 474,55 kN/m

E no vao
q. = —6,25.10+ 1,1.(—781,16) =-921,77 kN/m
q, = —6,25.10 + 1,1.(195,29) = 152,32 kN/m
Figura 30 — Portico Interno - carregamentos na combinagdo 1
[T s s2aokm| [ ]
rar4rprpprpppr Ay pApp DA A A A A A
41 I ;Tk‘ll;lj 4 152,32 kN/m @ 152,32
! m ~1.00m kN/m

F1.00m

5.78 m

10.00 m

Fonte: Autor

4.9.1.2 — Portico externo

Para o portico externo temos os seguintes carregamentos, no balango

q1 = —6,25.7 +1,1.(339,63) = 329,85 kN/m
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E no vao
q1 = —6,25.7 4+ 1,1.(—543,41) =-641,5 kN/m

g, = —6,25.7 + 1,1. (135,85) = 105,69 kN/m

Figura 31 — Portico Externo - carregamentos na combinagao 1

< 200m= 641,5 kN/m 641,5 kN/m
\ AN AN A DA DDA A AN DA A A A A A DA A B ‘
MLQ l 105,69 kN/m ‘@”—mmvl 105,69

329,85 kN/mtioom
/ m kN/m

4.86m

== 10.00 m ——==

Fonte: Autor

4.9.2 Combinacio 2: verificacdo do Estado-Limite de Deformacao Excessiva no ELS
(DEF) pela NBR 6118

Para verificar posteriormente o estado limite de descompressdo utiliza-se a
combinacdo quase permanente das agdes. Assim ¢ feita essa combinagdo , com a agao
variavel considerada com seus valores quase permanente Y. Fg, sendo Y, = 0,4,
definido de acordo com a tabela 11 da ABNT NBR 6118:2014. Assim sera determinado
0s carregamentos nos porticos, na figura 32 e na figura 33 para esse estado. E depois
gerado os diagramas de momento fletores na figura 40 e na figura 41.

9 = g1+ g2 +par +0,4.(q1 + q2) + qB;
4.9.2.1 — Portico interno
Para o portico interno temos os seguintes carregamentos, no balango

q. =(—625-1).10+0,4.10.(—1 - 2,5) + 457,06 = 370,56 kN /m

E no vao

¢ =(—625-1).10+0,4.10.(-1-2,5) —731,3 = —817,8 kN/m

q, =(—6,25-1).10+0,4.10.(—1—-2,5) + 182,82 = 96,32 kN/m
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Figura 32 — Portico Interno - carregamentos na combinagao 2

i” kN 817,8 kN/m 817,8 kN/m
TTT/P’IW*T A prrLra421r 212 A AL LA LA P A AP A AP DA A S 4; z
. 96,32 kN/m 501 96,32
-1.00m kN/m

370,56 kN/m

r1.00m

6.78m

10.00 m

Fonte: Autor

4.9.2.2 — Portico externo
Para o portico externo temos os seguintes carregamentos, no balanco

g1 =(—625-1).74+04.7.(—1—-2,5) + 317,95 = 257,4 kN/m
E no vao
¢ =(-625-1).74+04.7.(-1-2,5) — 508,73 = =569,28 kN /m
q, = (—6,25-1).74+04.7.(—-1—-2,5) + 127,18 = 66,63 kN/m
Figura 33 — Portico Externo - carregamentos na combinagdo 2
i27 IZI?JJO ) m 569,28 kN/m 569,28 kN/m m
AN DA A DA AN DDA AN AN DDA DDA @—10%%

N
257,4 kN/m it 66,63 kN/m kN/m

4.86m

10.00 m

Fonte: Autor
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4.9.3 Combinacao 3: verificacao das tensdoes normais para o ELS-F (CF) e 0 ELS-W
(CF) pela NBR 6118

As verificac¢des do estado limite de formacao de fissuras ELS-F e o estado limite

de abertura de fissuras (ELS-W) sdo feitas por meio da combinagdo frequente de agdes.

Assim ¢ feita essa combinagdo, com a a¢do variavel considerada com seus valor frequente

;. Fg, sendo Y; = 0,6, definido de acordo com a tabela 11 da ABNT NBR 6118:2014.

Assim sera determinado os carregamentos nos porticos, na figura 34 e na figura 35 para

esse estado. E depois gerado os diagramas de momento fletores na figura 42 e na figura

43.

g9 = 91+ 9, +par +0,4.q, +0,6.q, + qBs

4.9.3.1 — Portico interno

Assim temos no balan¢o

g = (—=6,25—1).10 + 0,4.10.(=1) + 0,6 .10.. (=2,5) + 457,06 = 365,56 kN /m

E no

vao

g, = (—=6,25—1).10 + 0,4.10.(=1) + 0,6 .10.(=2,5) — 731,3 = —822,8 kN /m

q, = (=6,25—1).10 + 0,4.10.(=1) + 0,6 .10.(—=2,5) + 182,82 = 91,32 kN /m

Figura 34 — Portico Interno - carregamentos na combinagdo 3

i27 kN m 822,80 kN/m 822,80 kN/m

TTTT(J‘T DA A A A A DA A DDA A DA A A A A A A A DA A A 4 2

365,56 kN/m 91,32 kN/m = 91,32
~1.00m kN/m

am

1.00 m

-

10.00m

Fonte: Autor
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4.9.3.2 — Portico externo

Assim temos no balango

¢ =(-625-1).7+04.7.(-1)+0,6.7.(—2,5) + 317,95 = 2539 kN/m

E no vao

¢ =(—-625-1).7+04.7.(-1)+0,6.7.(—2,5) — 508,73 = —=572,78 kN /m
q, =(-625-1).7+04.7.(-1)+0,6.7.(—2,5) + 127,18 = 63,13 kN/m
Figura 35 — Portico Interno - carregamentos na combinagao 3

i27kN

e msnﬂs kN/m 572,78 kN/m m
\ A A A A A A DA A A A A A A A DA DA A A A A A DD -
TS A l 63,13 kN/m dsom oo 63,13

253,9 kN/m | ..,
kN/m

486m

== 10.00 m —=

Fonte: Autor

4.9.4 Combinaciao 4: verificacdo no Estado-Limite Ultimo

Neste trabalho sera feito a verifica¢do da ruptura por flexao e cisalhamento no
estadio limite ultimo (estadio III), sendo portando necessario realizar essa combinagao
por meio da equagdo a seguir, onde a priori, desconsidera-se o efeito do hiperestatico de
protensdo Fup, que sera calculado separadamente neste trabalho. Assim serd determinado
os carregamentos nos porticos, na figura 36 e na figura 37 para esse estado. E depois
gerado os diagramas de momento fletores na figura 44 e na figura 45.

qi=1,4-(G1+G2+PAR + Q1+ Q2) + (1,2 0u 0,9) - Fup

4.9.4.1 — Portico interno

Assim temos no balang¢o e no vao

¢1=q9,=14.(-625—-1-1-25).10 = -150,5kN/m
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Figura 36 — Pértico Interno - carregamentos na combinagao 4

STTTTTTTTITTTIL A T T T T TT T

— 10.00 m e

Fonte: Autor

4.9.4.2 — Portico externo

Assim temos no balang¢o e no vao
qg. =9, =14.(—6,25—1—-1-2,5).7 = —105,35kN/m

Figura 37 — Portico Interno - carregamentos na combinacdo 4

37 8 kN 105,35 kN/m

HLM ILLDDLULTLULDULTULD LD LU DL L LI

-1.00m 4

4.86 m

b 10.00 m

|

Fonte: Autor
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Assim sdo representados nas figuras a seguir os diagramas de momentos fletores
e reagdes de apoio das combinagdes ja calculadas para os porticos equivalentes internos
e externos. Como existe simetria no diagrama, sera mostrado apenas uma regiao para uma
melhor visualizacao dos valores.

Figura 38 — Diagrama de momentos para a combina¢do 1 - Portico interno
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Figura 39 — Diagrama de momentos para a combinagao 1 - Portico Externo
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Figura 40 — Diagrama de momentos para a combinagao 2 - Portico interno
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Figura 41 — Diagrama de momentos para a combinagao 2 - Portico Externo
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Figura 42 — Diagrama de momentos para a combinagdo 3 - Portico interno
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Figura 43 — Diagrama de momentos para a combinagao 3 - Portico Externo
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Figura 44 — Diagrama de momentos para a combinagao 4 - Portico interno
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Figura 45 — Diagrama de momentos para a combinagao 4 - Portico Externo
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4.10 Distribuicao dos momentos

Os diagramas de momentos fletores obtidos nos porticos equivalentes devem ser
distribuidos para as faixas dos pilares e para as faixas centrais conforme ja citado no item
3.7. As faixas sao mostradas na figura 46.

Os valores maximos de momentos fletores obtidos em cada combinagdo sao
representados na primeira coluna das tabelas 7. Na segunda coluna sdo definidos a
localizagdo dos momentos, sendo os porticos simétricos, tem-se a representagdo de 2
apoios ¢ 1 vao.

Também sdo representados os percentuais de distribui¢do dos momentos fletores
para as faixas dos pilares e para as faixas centrais conforme citado no item 3.7 e os valores
finais apos a distribuicao. Esses, foram obtidos pela multiplicacdo dos momentos totais
pelo coeficiente de distribuicdo e dividido pelas larguras das faixas mostradas na figura
46.

Figura 46 — Divisao das faixas para distribui¢do dos momentos

Pértico equivalente externo  Portico equivalente interno  Portico equivalente extemno
700 1000 700

P1 7 7 P / /
: 7, &
& O / / ]
N P4 / / Pb P6
0 / J/ 0
P7 PB P9
L 450 | 250 |} 250 | 500 L] 250 | 250 | 450 }
Faixa Faixa Faixa Faixa Faixa
dos Central
Pilares Central l\ gﬂgres enta Pﬁgres
Faixa
Central

Fonte: Autor



Tabela 7 — distribuicdo dos momentos nas faixas - combinacao 1

Distribuiciio transversal dos momentos COMBINACAO 1

Portico interno

Mtotal (kN.m) | Apoio/Vao | Coeficiente Ml (kN.rn/m) Ml_ (kN.m/m)
Faixa dos pilares Faixa central
Apoio
963,3 P1=P7 0,75/0,25 144,495 48,165
4975 Vio 0,55/0.45 54,725 44,775
882,1 Apoio P4 0,75/0,25 132,315 44,105
Portico externo
Mtotal (kN.m) | Apoio/Vao | Coeficiente Ml (kN.rn/m) Ml. (kN.m/m)
Faixa dos pilares Faixa central
Apoio
664,1 P2=P8 0,75/0,25 110,68 66,41
-346,1 Vio 0,55/0,45 -42.30 -62,298
613,7 Apoio P5 0,75/0,25 102,28 61,37

Fonte: Autor

Tabela 8 — distribuicdo dos momentos nas faixas - combinagao 2

Distribuicio transversal dos momentos COMBINACAO 2

Portico interno

Mtotal (kN.m) | Apoio/Vao | Coeficiente Ml (kN.m/m) Ml, (kN.m/m)
Faixa dos pilares Faixa central
Apoio
687,1 P1=P7 0,75/0,25 103,06 34,35
2903 Viio 0,55/0,45 31,933 26,127
463 Apoio P4 0,75/0,25 69,45 23,15
Portico externo
Mtotal (kN.m) | Apoio/Vao | Coeficiente Ml (kN.m_/m) Ml, (kN.m/m)
Faixa dos pilares Faixa central
Apoio
460,8 P2=P8 0,75/0,25 76,80 46,08
-204,6 Vio 0,55/0,45 -25,01 -36,828
3304 Apoio P5 0,75/0,25 55,07 33,04

Fonte: Autor
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Distribuicdo transversal dos momentos COMBINACAO 3
Portico interno
Mtotal (kN.m) | Apoio/Vao | Coeficiente M ! (kN.m/m) M 1. (kN.m/m)
Faixa dos pilares Faixa central
Apoio
672,6 P1=P7 0,75/0,25 100,89 33,63
-270 Vio 0,55/0,45 -29.,7 -24.3
420,5 Apoio P4 0,75/0,25 63,07 21,025
Portico externo
Mtotal (kN.m) | Apoio/Vao | Coeficiente Ml (kN.m/m) Ml. (kN.m/m)
Faixa dos pilares Faixa central
Apoio
453,8 P2=P§ 0,75/0,25 75,63 45,38
-190,6 Vio 0,55/0,45 -23.30 -34,308
301,5 Apoio P5 0,75/0,25 50,25 30,15

Fonte: Autor

Tabela 10 — Distribui¢do dos momentos nas faixas - combinacao 4

Distribuicéo transversal dos momentos COMBINACAO 4
Portico interno
Mtotal (kN.m) | Apoio/Vao | Coeficiente Ml (kN.m/m) Ml. (kN.m/m)
Faixa dos pilares Faixa central
Apoio
-767,7 P1=P7 0,75/0,25 -115,15 -38,385
666,9 Vio 0,55/0,45 73,359 60,021
-1721,4 Apoio P4 0,75/0,25 -258,21 -86,07
Portico externo
Mtotal (kN.m) | Apoio/Vao | Coeficiente Ml (kN.m/m) Ml, (kN.m/m)
Faixa dos pilares Faixa central
Apoio
-606,2 P2=P8 0,75/0,25 -101,03 -60,62
4459 Vio 0,55/0.45 54,50 80,262
. -194,23
-1165,4 Apoio P5 0,75/0,25 -116,54

Fonte: Autor

4.11 VERIFICACAO DAS TENSOES PELA NBR 6118

4.11.1 Estado-limite ultimo no ato da protensao

De acordo com a ABNT NBR 6118:2014 a verificagdo das tensdes na
transferéncia ¢ feita no Estadio III, podendo ser simplificada no estadio I de acordo com
o item 17.2.4.3.2, onde a tensdo maxima de compressdo no concreto prevista para a

aplicacdo na idade da protensdo ndo pode ultrapassar 70% da resisténcia caracteristica



72

correspondente a idade. Também ¢é necessario que a tensdo maxima de tragdo ndo
ultrapasse 1,2 vezes a resisténcia a tragdo correspondente ao fckj valor especificado.

Assim, os limites de tensdes de compressao e tragdo no concreto na transferéncia
sao dados, respectivamente, por:

Oemax = 0,7 . fors = 0,7.31,98 = 22,4 MPa
Oemax = L2 forms = 1,2.3,02 = 3,6 MPa

Para o célculo das tensdes solicitantes, utiliza-se a combinacdo 1, pois essa
representa a transferéncia dos esforgos, onde devem ser verificados os maiores valores de
momento positivo e negativo na laje. Os mesmos ocorrem no portico equivalente interno
para a faixa dos pilares, e no portico equivalente externo para a faixa central.

Assim tem-se para a faixa dos pilares de largura de 5 metros temos

Msg pos = 144,49 kN.m/m
Msgneg = —54,72 kN.m/m

e para a faixa central de largura de 2,5 metros temos

Mg pos = 66,41 kKN.m/m
Msgneg = —62,3 kN.m/m

As tensOes normais atuantes de compressao e de tragdo maximas na transferéncia

devidas & Combinagdo 1 sdo dadas, na faixa dos pilares do portico equivalente interno,

por:
P M
Ocmax = 1 + w
30.140.10° 0,94 144,49 .10° .
O¢pos = 175 + 0052 5,93.10° Pa = 5,93 MPa < 0, max
30.140.10°.0,94 54,72,73.10° .
Ocneg = T3t +—o05; = $21.10° Pa = 421 MPa < 0¢ax
30.140.10°.0,94 144,49.10° .
Ocr = - = 0,38.10° Pa = 0,38 MPa < 0t smax

1,25 0,052

Sendo
A=b,.h=5.0,25=125m?
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E para a faixa central do portico equivalente externo

_P, M
Gc,max - A W

_ 11.140.10°.094 6641 10°
cpos = 0,625 0,026

= 4,87 .10° Pa = 4,87 MPa < 0 ax

~ 11.140.10%.0,94 , 623 10°
Oemeg = 0,625 0,026

= 4,71.10° Pa = 4,71MPa < 0, o

 11.140.10°.0,94 66,41 .10°
et = 0,625 0,026

= —0,23.10° Pa = —0,23 MPa < 0¢ pmax

Sendo
A=b,.h=25.025=0,625m>

b,, . h3
12 3
= = 2
w h/2 0,026 m

4.11.2 Tensoes no ELS-F conforme a NBR 6118

O estado limite de formagao de fissuras ocorre quando no inicio da formagao das
primeiras fissuras, onde a ABNT NBR 6118:2014 estabelece que para todas as classes de
agressividade ambiental, seja atendida o limite de tracdo do concreto, para que nao se
atinja a fissura limite. Tal verificagdo ¢ feita pela combinacdo frequente de agdes e
considerando a peca no estadio L.

O limite de tensdo de tracdo no concreto para um fck de 45 MPa, calculado no
item 4.1 é:

Ot max = fetk = 2,7 MPa

Para a Combinacao 3 (frequente), conforme as Tabelas, os maiores momentos
obtidos, em mddulo, ocorreram para a faixa dos pilares no pértico equivalente interno, e
para a faixa central no portico equivalente externo. Assim tem-se para a faixa dos pilares
de largura de 5 metros temos

Mg pos = 100,89 kN.m/m

e para a faixa central de largura de 2,5 metros temos

Mg pos = 45,38 kN.m/m
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As tensOes normais atuantes de compressao e de tragdo maximas na transferéncia

devidas a Combinag¢do 3 sao dadas, na faixa dos pilares, por

_P, M
Gc,max - A W

30.140.10%.0,88 100,89.103
1,25 0,052

Oy = = 1,02.10° Pa = 1,02 MPa < Gy max

Sendo
A=b,.h=5.025=125m?

b,, . h3
12 3
= = 2
w h2 0,052 m
E para cada faixa interna
P M
Oc,max = Z + W

 11.140.10°.0,88 45,38.10°
et = 0,625 0,026

= 0,43.10° Pa = 0,43 MPa < 0; max

Sendo
A=b,.h=25.0,25=0,625m?

b, . h®
_ 12
2

h/

As tensdes solicitantes de tracao sao inferiores aos limites de tensdo de tracao

= 0,026 m®

maxima no concreto calculado, sendo, portanto, satisfeita essa verificagao.

4.11.3 Tensoes no ELS-W conforme a NBR 6118
O limite de tensdo de tragdo no concreto para um fck de 45 MPa, calculado no

item 4.1 é:

Ot max = fctk,inf =2,7MPa

Para a Combinacao 3, conforme as Tabelas, os maiores momentos obtidos, em
modulo, ocorreram para a faixa dos pilares no portico equivalente interno, e para a faixa
central no portico equivalente externo. Assim tem-se para a faixa dos pilares de largura

de 5 metros temos

Mg pos = 100,89 kN.m/m
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e para a faixa central de largura de 2,5 metros temos

Mg 1os = 45,38 kN.m/m

As tensOes normais atuantes de tracdo méximas, ja calculadas no item anterior,
para cargas em servi¢o (ELS), devidas a Combinagao 3, na faixa dos pilares, admitindo-
se que a se¢do esteja no Estadio I, sdo dadas por

o, = 0,13 MPa

E para a faixa interna

o, = 1,41 MPa

As tensoes solicitantes de tragdao sao inferiores aos limites de tensdo de tragao
maxima no concreto calculado, sendo, portanto, satisfeita essa verificagao.

Vale ressaltar que nesse trabalho nao foi verificado as flechas limites méaximas
permitidas pela ABNT NBR 6118:2014 pois o mesmo ndo ¢ possivel de ser feito com o
método dos porticos equivalentes, devendo ser utilizado outro método como elementos

de placa ou analogia de grelha para o mesmo.

4.12 Calculo do efeito hiperestatico de protensao

A partir do esquema de forgas (carregamento distribuido equivalente apds as
perdas finais de protensdo) que representa o efeito da protensdo, obtém-se o diagrama de
momentos fletores, conforme a figura 28 para o pértico equivalente interno e figura 29
para o portico equivalente externo, devido a for¢a protensdo. Para obtencdo do diagrama
foram considerados 46 @12,7 mm para uma forca de protensdo final de 5667,2 kN no
portico interno e 32 @12,7 mm para uma forga de protensao final de 3942,4 kN no portico
externo.

Simplificadamente, para o célculo do efeito hiperestatico pode-se obter os
mesmos diagramas utilizando 1 $12,7 mm que equivale a uma forca de protensao de
123,2 kN mostrado na figura 47 para o portico interno e na figura 48 para o portico

externo.
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Figura 47— Diagrama de momentos devido ao carregamento balanceado de 1 ¢12,7 mm

(P =123,2 kN) no pértico interno

14,22

_

/1

22)a5

N/
00
~

Fonte: Autor

Figura 48 — Diagrama de momentos devido ao carregamento balanceado de 1 12,7 mm

(P =123,2 kN) no portico externo

14,09

22,97 \/

28,4

Fonte: Autor

Apartir desse diagrama pode-se determinar os momentos hiperestaticos em cada
ponto utilizando a seguinte equacgao e mostrados na figura 49 e na figura 50.

Myip = Mpa; — P. ey

Figura 49 - momento hiperestatico de protensdo no portico interno

\ - v * +

12,51

18,77

Fonte: Autor
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Figura 50 - momento hiperestatico de protensdo no podrtico externo

18,46

Fonte: Autor

Pode ser obtido o esforco cortante devido ao efeito hiperestatico para os porticos
interno e para o portico externo mostrados na figura 51 e 52 respectivamente.

Figura 51 — esforgos cortantes devido ao efeito hiperestatico no pértico interno

1,88

-
-

GL% 1&{}

Fonte: Autor

Figura 52 — esforgos cortantes devido ao efeito hiperestatico no portico externo

1,85

} 1,85 L%}

Fonte: Autor

—_—

4.13 Verificacao da ruptura por flexao no estado-limite tltimo

Dando prosseguimento as etapas de dimensionando do modelo em concreto
protendido, apos o calculo da forca de protensdo para equilibrar um percentual do
carregamento externo (método da carga balanceada) e verificagdo das tensdes normais na
secdo transversal na transferéncia e em servico (ELS), verifica-se, a ruptura por flexdao no

ELU, de acordo com a ABNT NBR 6118:2014.
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Esta verificagdo ¢ realizada para a faixa dos pilares do portico equivalente
interno (com 5 m de largura), pois observou-se que os maiores momentos maximos por
metro linear ocorreram nesta regido, para a Combinagao 4 das agdes referente ao ELU.
4.13.1 Taxa de armadura ativa

Considerando a distribuicdo dos cabos ao longo da laje, tem-se a seguinte taxa

de armadura ativa na faixa dos pilares do portico equivalente interno:

1,01

A, =300 12,7mmem5m = 30. g = 6,06 cm? /m
_ A 606 0,295%
Pp = p.d~100.2056 707

4.13.2 Armadura passiva minima

Com o objetivo de melhorar o desempenho, dutilidade e controlar a fissuracao
utiliza-se a armadura passiva com seus valores minimos definidos a seguir. A taxa de
armadura passiva minima segundo a tabela 17.3 da ABNT NBR 6118:2014 deve ser para
um f de 45 MPa

Pmin = 0,194%

Logo as armaduras passivas minimas, conforme a tabela 19.1 (item 19.3.3.2,
ABNT NBR 6118:2014), para elementos estruturais com armadura ativa ndo aderente,
devem ser para a armadura negativa

Psmin = Pmin = 0,5.pp = 0,67pmin
Psmin = 0,194% — 0,5.0,295% = 0,67 .0,194%
Psmin = 0,13%
Asmin = Ace Psmin
Ag min = 20,56 .100.0,13 = 2,67 cm?/m
Para a armadura negativa de bordas sem continuidade
Psmin = 0,67. psmin
Psmin = 0,67.0,194% = 0,13%
Asmin = Ac- Psmin
Ag min = 25.100.0,13 = 3,25 cm?/m
Para a armadura positiva para lajes armadas nas duas direcdes:
Psmin = Pmin — 0,5.pp = 0,5pmin
Psmin = 0,194% — 0,5.0,295% = 0,5.0,194%
Psmin = 0,097%
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Asmin = Ac- Psmin
Agmin = 20,56.100.0,097 = 2 cm?/m
De acordo com o item 19.3.3.2 da ABNT NBR 6118:2014, para evitar que ocorra
ruptura brusca da se¢do, deve-se utilizar uma armadura minima, distribuida na largura do
apoio mais 1,5h de cada lado. Para lajes lisas, tal armadura possui o valor de:

Ag min = 0,00075 .1 . L
cm 2
Asmin = 0,00075.25.100— = 1,87 cm

4.13.3 Verificaciio da ruptura por flexio no Estado-Limite Ultimo

A verificacdo a ruptura ¢ feito considerando-se que o momento externo total de
calculo, incluindo o valor de célculo do momento hiperestatico de protensdo, deve ser
menor ou igual ao momento resistente”, representado pelo binario na Figura 53, que ¢
composto pelo somatorio das forcas de tragao (armaduras ativa e passiva) e pela forgca de

compressao no concreto.

Figura 53 — Verificagdo da ruptura por flexdo no ELU

Fonte: ALBUQUERQUE (2017)

para pecas com relacao vao-espessura L/h > 35;

f
Op =0p, +70 + 30(8(pp <0pe +200 <14 (MPa)

4.13.3.1 Calculo da tensao na armadura ativa
Valor de calculo da protensao

Na faixa dos pilares do portico equivalente interno temos

Sendo A, =30 12,7mmem5m = 30.-= = 6,06 cm?/m

P; =140.0,88.6 = 739,2 kN
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Pré — Alongamento

_E_ 200
T T a11347 "
739,2 7392 .8,0652 ,
Ocp = + = 0,66 kN/cm

100.25 ' 100.253/12
B, = Py + ap. Ay. 0y = 739,2 + 4,86.6,06.0,66 = 758,63 kN/m

P, 758,63

= = = 6,26.1073
" A, E;  6,06.200.100

&

Calculo das tensoes na armadura

P
Opn = —
pn Ap

758,63 5

Opn = 6.06 = 125,19 kN/cm

1) 1,27
d =h—cnom—¢st—%= 25 -3~ 0,8~~~ =20,56 cm
A 0806 o5y,
Pp=b.d~ 1002056 07
A relacao % = % = 40 > 35, sendo portanto a tensdo no ago protendido de

acordo com o ACI-318 é

- 700 + LK o 2000 kgf
Op = Opn + + o 300p Ope + < fpyk ( 2)
— 12519 + 700 + 450 = 1372747 kgf = 137,27 kN
% = 300.0,295 * 0,01 cmZ cm?
14000 kgf kN
G, + 2000 = 6.0,88 +2000 = 14198,02— = 141,98 —
) cm cm

Logo 0, = 137,27

o. 137,27
o p

= = =11 N /cem?
Pd =115 1,15 9,36 kN /cm

A resultante de tragdo no ago de protensdo sera

Rpt = O-pd. Ap

R, = 119,36 .6,06 = 723,35 kKN
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4.13.3.2 Calculo da armadura passiva
Momento negativo apoio 5 — faixa dos pilares
O momento de célculo sera o valor indicado na tabela 10 acrescentando o efeito
hiperestatico ja calculado, sendo portanto considerando uma faixa de 1metro de largura
My = —258,21 4+ 0,9.18,77 = —241,31 kN.m
Da equacao de equilibrio da se¢do temos
M; = R...z

M, = 0,85.%.2) .0,8x.(d — 0,4x)

)

)

4,5
241,31.100 = 0,85. 14 100.0,8x.(20,56 — 0,4x)

—0,4x%>+x.20,57—-110,4=0
x%—51,42x + 276,01 =0
x = 6,09cm

fex
Ree = 0,85.16—4.19 .0,8x

)

4,5
Rec = 0,85.77,.100.0,8.6,09 = 1331,11 > Ry = 723,35 kN

)

Portando a se¢do ndo esta em equilibrio e deve-se adicionar armadura passiva

Rgt = Ree — Rpe = 1331,11 — 723,35 = 607,58 kN
A armadura passiva necessaria sera

_ Ry 607,58 1397 cm? o4
s — fyd - 43’5 - ’ m s,min

As gaor = 016 ¢.15 cm = 14,07 cm?

De acordo com a ABNT NBR 6118:2014 a tensao gerada na armadura passiva
no estadio 2 ndo deve produzir acréscimos de tensdao superiores a 250 MPa para barras
nervuradas. Para efeitos de célculo, nessa fase da construgao, a for¢a nessa armadura pode
ser considerada igual a resultante das tensdes de tragdo no concreto no estadio 1.

Ry = 25.14,07 = 351,75 kN > R, OK!

Assim pode-se realizar o detalhamento das armaduras negativas para o apoio 5
na figura 54. Foi demonstrado a verificacao da ruptura por flexao no estado limite ultimo,
e calculo da armadura passiva complementar apenas para a faixa dos pilares desse apoio,
onde o mesmo foi feito para os demais e para os vaos, sendo apresentado o detalhamento

final na figura 54.
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A NBR 6118:2014 estabelece que as barras devem ser espacadas em no maximo
30 cm e estendidas até uma distancia minima de 1/6 do vao livre na dire¢ao da armadura
considerada, a partir da face do apoio. Os comprimentos das barras foram determinados
para toda a regido de diagramas de momento negativo.

Figura 54 — detalhamento das armaduras passivas negativas na dire¢cao y

Pértico equivalente externo ~ Pértico equivalente interno  Portico equivalente externo

. 700 \ 1000 . 700 ,
T = (e i = = h‘l 1
L — - ~— -
w |P7 " g T
Bl =T = b E= R - b
G o8| —StH— G ™
- Bl —&
[ P~ P~ P~
- - - -
~ = L L Ll I L
- — [ — - a4 — e
5 r 5
o o § 5 § 5 o
S Hap & e—t—ars Si-e 2 FHS-15¢
= 1] =
N o S o | P5 S o P6|
- w - w r 4 k¥
o =Y = e S5
— T - P b = B o —ly
[ [ L Lt e
- - - - -
o= i = o= = i =
— - [ - — — — - — — — - —
El 3 [ g B & ] B 15
[ It | ] (I 2] o wlf ™ [1r] Y wr qlen [ ] m_
oy g | 7 - | = T 1) — oy 7] m
“l o P7 =l o | B “l B P8 5 o ||= ) o]
m o o
o 4 & > B 4 >
™=

,___ 450 | 250 ) 250} 500 L 250 ) 250 ) 450 )

Faixa Faixa Faixa Faixa  Faixa
E':a? Central das Central das
olunas Colunas Colunas
Faixa
Central

Fonte: Autor

Para a armadura positiva, os calculos foram os mesmos, onde foi necessario em

todas as faixas uma armadura de 06,3 c.15cm, onde adotou-se aqui uma armadura
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positiva tipo malha em toda a laje com espagamentos de 15 cm entre as barras, para

facilitar o processo construtivo.

4.14 Verificacio da Ruptura por Cisalhamento no ELU (PUNCAO)

Para a verifica¢@o da ruptura por cisalhamento no ELU sdo realizados de acordo
com o item 19.5 da norma ABNT NBR 6118:2014. As reacdes ¢ momentos nos pilares,
considerando a Combinacao 4, sdo obtida na figura 46 e na figura 47, sendo os momentos
da direcao y, devendo ser superpostos para encontrar os efeitos totais nos pilares, os
valores finais enstdo apresentados na tabela 11.

Tabela 11 — Esforgos totais nos pilares

Esforgos totais nos pilares
Normal (kN) Mx (kN.m) My (kN.m)
P1 721,91 332,93 332,93
P2 1165,25 18,46 403,61
P3 721,91 332,93 332,93
P4 1165,25 403,61 18,46
P5 1694,40 18,77 18,77
P6 1165,25 403,61 18,46
P7 721,91 332,93 332,93
P8 1165,25 18,46 403,61
P9 721,91 332,93 332,93

Fonte: Autor

O modelo de célculo consiste na verificacdo do cisalhamento nas superficies
criticas nas proximidades da for¢a concentrada. A primeira superficie ¢ o contorno do
pilar, chamada contorno C, sendo verificado o esmagamento das bielas de compressao
através da tensdo de cisalhamento. Na segunda superficie, distante 2. d da face do pilar,
deve-se verificar a punc¢do, associada a resisténcia a tragdo diagonal.

4.14.1 Verificacao do contorno C (Pilar P4)
Tensdo resistente, conforme o item 19.5.3.1 da ABNT NBR 6118:2014

Traz = 0,27 . ay . feq
ay, =1— fo /250

45\ 4,5 ,
Tras = 0,27. (1 - ﬁ) 4= O71LkN/em

O perimetro interno do pilar, retangular, em questao:

u=2.(c;+c,) =2.(50+ 50) = 200cm



Tensao solicitante, de acordo com o item 19.5.2.1 da NBR 6118 (ABNT, 2014):

Tsqg =

Fa
u.d

+k

Msd
W,.d
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Para elementos protendidos deve ser adicionada na verificag@o o efeito positivo

da forga de protensdo, reduzindo a tensdo solicitante 744 para Tsq o5, sendo

Tsdef = Tsa

B Py inf i- sen(a)
Tpd =

u.d
dx + dy
d =———=19,59
2
,25
dx =25-3-127— > =20,1cm

0,8
dy=25-3-1,27-1,25 -5 = 19,08 cm

a3 k=06
o 50 KT
cf
Wp=7+ €1.C; +4.¢c,.d +16.d*+2.m.d. ¢,

W =19962,67 cm?

1165,25

403,61.100

=————+0,6.
Fsd 200.19,59 19962,67 .19,59

kN
= 0,359

cm?

< Traz (0k!)

A protensdo final ¢ de
P = 0,88.140 = 123,2 kN /cabo
A reducdo devido ao efeito da protensdo € de
Pyingi = 0,8.Pipr = 0,8.123,2.8 = 788,48 kN

sen(2)

Tpa = 788485000 5g

=7,02.1073 kN /cm?

Tsdef = Tsa — Tpd

Toqer = 0,359 — 5,27.1073 = 0,352 kN /cm?
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4.14.2 Verificacao do contorno C’
Para a verificagdo do contorno C’ calcula-se a taxa de armadura p, € p,

considerando uma faixa de largura igual a dimensao do pilar mais 3. d para cada lado.

L=3.19,59+50+ 3.19,59 = 167,54 cm

Para a armadura negativa na direcdo y

cm?
Ag = 11,047 =9012,5mm

Agmin _ 11,04.1,6754

= = =5,6.107% < 0,02
Py = 4 T 1167,54.19,59

Para a armadura negativa na dire¢ao x
cm?
Ag =352——=708mm
m
_ Asmin _ 3,52.1,6754
P = T T 1.167,54.19,59

p = [pxpy= 321073

A tensdo resistente, segundo o item 19.5.3.2 da NBR 6118 ABNT, 2014):

=1,8.10"3 < 0,02

1
Trar = 0,13 .k . (100.p. fck)3 + 0,1.0,, =
= 0,13.2,01.(100.2,5.10~2.45)3 + 0,1 ~ 04 123.2 kN /cord
Tra1 = 0,13.2,01.(100.2,5.107, "~ 0,1959.1,67.1000

Tra1 = 0,634 + 0,3 = 0,934MPa

Tensao solicitante, conforme o item 19.5.2.2 da NBR 6118 (ABNT, 2014):

Fsd Msd
= k.
T = ud T W a

u= 2.(c;+c)+4.m.d
u= 2.(50+50) +4.3,14.19,59 = 446,17 cm

Ao 1k=06
c, 50
cf
Vl/p =?+ C1.C +4‘.C2.d + 16d2 + 2 .T[.d.C1
W, = 19962,67 cm?
K = 0,6,parac—1:@= 1
Cy 50
1165,25 403,61.100 kN
_2 =2 MPCL > TRdl

=—F—+0,6. =0,
fsd 446,17 .19,59 * 19962,67 .19,59 cm
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Portanto ¢ necessario armadura de puncao. Sendo utilizado conectores metalicos
conforme a figura 55.

Figura 55 - Pinos de cisalhamento

Fonte: MELGES (2001)

As tensdes nos estribos, de acordo com o item 19.4.2 da ABNT NBR
6118:2014
435—250 435 — fyya
35-15 35-25
fywa = 342,5 MPa

1 d A
Tras = 0,13 .k .(100.p. fck)3 + 0,1.0., + 1,5.;.ﬁ.fywd.sen(0{)

O diametro da armadura de estribos ndo pode superar h/20 da laje, ou seja, 12,5
mm, sendo utilizado para esse pilar o didmetro de 10mm e a configuragdo mostrada na

figura 56.
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Figura 56 - Armadura transversal tipo pino - Pilar P4

Smax = 0,75.d = 14.69 cm
Sr=0,5.d=9.79 cm
Contorno C'=2.d = 39,18 cm

Fonte: Autor

Ag,, = 0,79 cm?
Smax = 0,75.d = 0,75.19,59 = 14,69 cm

s=14cm

k=1+ 20—1+ 20 =201
B d 19,59

8 cord.123,2 kN /cord

1
—013.2,01.(100.2,5.10~3.45)3 + 0,1
tRa1 ( ) 0.1959 .1,67.1000

19,59 16.0,79
10 '446,17.19,59°

TRd1 = 2,38 > Tsd (0k')

+ 1,5. 342,5.1

4.14.3 Verificaciao do contorno C”’

Como foi necessario armadura de pungao, detalhada no item anterior, deve ser
verificado o contorno C’’ distante a 2. d da ultima linha de conectores, definido na figura

57.
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Figura 57 - Contorno C" do pilar P4

Nonmmo C"'=2.d=139,18 cm

CONTORNO C"

Fonte: Autor
A tensdo resistente Tp4; ja foi calculada no item 5.14.2 com seu valor de
TRdl == O,935MPa

Para a nova tensao solicitante no contorno C”, tem-se

- =Fsd kMsd
T ud T W,.d

Perimetro critico a 2. d da face do pilar
u=2.(ct+c))+4.m.d +2.m.p
u= 2.(50+50)+4.3,14.19,59 + 2.3,14.38 = 684,94 cm

2

c
W, =?1+cl.c2+4.cz.d+16.d2+2.7r.d.01+2.cz.p+16.d.p+4p2+7T.c1.p

W, = 47418,42 cm®

__ 116525 40361100 _ kN _
tsd = 68404 .1959 ' 0 4741842 1959 ' emz ¢

> Tpay (N30 Ok!)

Assim ¢ necessario usar armadura de punc¢ao até o contorno C”, sendo o mesmo

detalhado na figura 58.
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Figura 58 - Armadura tipo pino no contorno C"

Contorno C"=2.d= 39,18 cm

CONTORNO C*

Fonte: Autor

Assim utilizando a distribui¢do de armadura na figura 58 tem-se a mesma

resisténcia do cortorno C’, sendo de
Tra1 = 3,2 > 144 (Ok!)

4.14.4 Verificacdo ao colapso progressivo

De acordo com a ABNT NBR 6118 a norma vigente, deve ser verificado a
possibilidade de colapso progressivo, causado pela ruptura das barras inferiores da laje
naregido de contato com o pilar, devendo garantir que essa armadura atravesse o contorno
C do pilar e comprimento de ancoragem suficiente até o contorno C’’, tal que

Cada pilar ¢ atravessa

De acordo com o detalhamento da figura 54 cada face do pilar ¢ atravessada por
4 barras de 12,5mm na direcdo y e 3 barras de § mm na diregado x.

Ascep =4.1,23 +3.0,5= 6,42 cm®
fya-Ascep = 1,5 Fgq
43,5.6,42 > 1,5.1165,25
279,27 < 1.747,87 (Nao Ok!")

Portando € necessario adicionar uma armadura complementar, além da armadura

utilizada na regido inferior, para aumentar a resisténcia ao colapso progressivo com valor

de
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As cep = 40,18 cm?

Assim ¢é adotado em ambas as dire¢oes

As cepadot = 916 ¢/ 10cm = 40,21 cm?

fya-Ascep 2 1,5 Fsq
43,5.40,21 > 1,5.1165,25
1749,24 > 1.747,87 (Ok!)
Para os outros pilares foram feitos os mesmos procedimentos, sendo mostrado
na figura 59 os pilares de canto, na figura 60 os pilares de extremidade e na figura 61 o
pilar de centro com os detalhamentos finais.

Figura 59 - Pilar P1=P3=P7=P9

500 0—_
8666 —

/] P — 8888 =8\
o2 s SR

i @*@@%W%m;%

o
SES
o

Wy il
\d oo 9]/
~— 5 o —

& Diametro = 8§ mm
CONTORNO C*

Fonte: Autor
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Figura 60-Pilar P2=P4=P6=P8
13,55
59 9'2 —_
\4‘?’&%—@;-@?&\ T —
— OO0 O0—_

o —
50O ﬁﬁi\\

/| P~ 6606

e 12 N
S8 %&&&%
M
}ﬁg%?g@%ﬁ%ﬁ
\\Q&: %:gf//’% //
C:\\g%ﬁ%/;f/

%< Diametro = 10 mm

CONTORNO C"

“o oo

Fonte: Autor
Figura 61 - Armadura pilar P5

13,55

& Diametro = 10 mm

CONTORNO C"

Fonte: Autor
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4.15 Especificac¢oes finais

Assim como foi dimensionado no item 4.5 a quantidade de cabos de protensio
para os porticos pode-se realizar o detalhamento dos mesmos de acordo com as
especificagdes. Como exemplo sera feito o detalhamento da faixa dos pilares do portico
equivalente interno de Sm com 30 cordoalhas, sendo, portanto, o espagamento entre as

mesmas de

—500— 16,13
e—31— ,13 cm

Também deve ser colocada armadura de fretagem para aumentar a resisténcia na
localizag@o das ancoragens devido ao alto esfor¢o que ocorre nessa regido. Como os cabos
serdo protendidos em apenas um lado, em uma regido ¢ feita a ancoragem ativa e na outra
a ancoragem passiva dos cabos, onde o detalhamento ¢ mostrado na figura 62 e 63 com
ancoragem ativa e figura 64 e 65 com ancoragem passiva, onde as figuras representam a
regido das extremidades da laje.

Figura 62 - Detalhamento cabos e ancoragens ativas ¢/ fretagem — vista superior

PORTICO EQUIVALENTE INTERNO
FAIXA DOS PILARES

g”j'—]’—
R e

Fonte: Autor

Figura 63 - Detalhamento cabos e ancoragens ativas ¢/ fretagem — vista lateral

4,31 _15
>40cm /| 18 | 4 @10 mm
r o~ l ‘
\ 12,5
' v | 28
PONTA PARA 12,5
PROTENSAO ' ! 1
NICHO | 3\ CABOENGRAXADO
E PLASTIFICADO
ANCORAGEM |

Fonte: Autor
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Figura 64- Detalhamento cabos e ancoragens passivas ¢/ fretagem — vista superior

PORTICO EQUIVALENTE INTERNO
FAIXA DOS PILARES

|

16,13 16,13

ﬂ 6! 1 3| f';j

Fonte: Autor

Figura 65 -Detalhamento cabos e ancoragens passivas ¢/ fretagem — vista lateral

5 15
210/ 4010
et 4910 MM
= > / 12,5
%" 125 |2
| 1
3 \\ CABO ENGRAXADO
E PLASTIFICADO

ANCORAGEM

O mesmo detalhamento pode ser feito para as outras faixas dos porticos.

6. CONCLUSAO

A elaboragdo do trabalho proporcionou um amplo conhecimento tedrico em
relacdo ao método dos porticos equivalentes e das etapas de dimensionamento de uma
laje em concreto protendido, principalmente na possibilidade do dimensionamento da laje
no estadio I e posterior verificagdo da secao no estadio III.

Vale ressaltar que a geometria do projeto escolhido foi definida para garantir a
aplicacdo correta do método dos poérticos equivalentes, ele proporcionou uma melhor
visualizacdo dos resultados, por ser de simples entendimento e de facil aplicagdo dentro
dos limites estabelecidos pela ABNT NBR 6118:2014.

Destaca-se também a importancia desse trabalho por demonstrar de forma
simples o método utilizado, podendo ser util em trabalhos futuros para obtencdao dos

esfor¢cos com ferramentas simples como o FTOOL e o EXCEL.
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Para um trabalho mais completo sugere-se que seja calculado as perdas de
protensdo e verificadas se as mesmas correspondem aos valores estimados, bem como o
calculo das flechas para comparar a flecha maxima permitida da ABNT NBR 6118:2014.
Também pode ser aplicado o mesmo trabalho com solugdo em laje nervurada, e a
comparagao das armaduras.

Sugere-se também, para 0 mesmo projeto, uma comparacao dos esforcos obtidos
aqui com o modelo dos poérticos equivalentes com outro método consagrado, como o

método das grelhas, com o objetivo de comparar e avaliar os esforcos.
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Anexo A — Tabela WIGHT E MACGREGOR (2009)

TABLE A-17 Stiffness and Carryover Factors for Columns
Kl
K. = tT
'ty 1.06 1.35 1.40 1.45
D00 kay 4,20 340 .60 5.80
Can 0.57 103 110 LI7
0.2 tis 431 6.40 6.79 7.20
Cu 0.56 0.91 0,96 101
0.4 kg 43 718 174 832
Can 0,55 0,83 0,87 0.91
06 £ 4,44 £ 751 8,50 9.1
Can 055 \ 077 (B0 083
08 kag 4,40 1 831 212 9208
Can 54 X 0,72 075 0.77
1.0 kag 4.52 4 873 063 10,60
Can 54 X .69 L] 0.73
12 kan 4.55 fi 0.08 107 15112
Ca 053 6 0,66 068 0,60
14 kan 4.58 2 938 1043 11.57
Cy 053 ! 0.64 0.65 0.66
16 kay 4,60 J .64 10.75 11.05
w053 Y 0.62 063 0.64
(B3 Kkay 4,62 ¢ 087 1103 1229
Cu 0.52 ; 0.61 6] 0.62
10 kan 4,63 p 10u06 11.27 12.59
Caa 0,52 . 0.59 .60 0.60
22 kyi 4.65 ! 10.24 11.49 12,85
Cia 0.52 & ; 0.58 .59 0.59
24 kag 466 5. s N 10.39 11,68 13.08
Can 0,52 0.53 0.55 0.56 0.56 0.57 0.57 0.58 0.58
26 LT 4.67 542 6.26 7.8 §.20 231 10.53 1186 1339
Can 0,52 053 0.54 (.55 (1.56 156 0.56 057 0.57
28 LT 4.68 544 6.29 723 8.27 941 1066 1201 13,48
Can 0.52 053 0.54 0.55 .55 0.55 0.56 .56 0.56
30 kag 4,69 546 6.33 7.28 8.34 9.50 10.77 12.15 13165
Can 052 0.53 0.54 .54 (.55 0.55 055 0,55 0.55
35 kyy 4.7 5.50 6.40 .39 H.48 060 1101 12,46 14.02
Can (151 0.52 0.53 0.53 0.54 054 054 053 0.53
40 kan 4,72 5.54 6.45 747 £.60 084 11.21 12.70 1432
Can 051 0.52 0.52 0.53 .53 052 052 0,52 052
45 kay 4,73 5.56 6.50 7.54 B.60 007 1137 12.89 14.57
Can 051 D52 052 0.52 N.52 052 .51 51 0.51
50 kag 4.75 5.50 6.54 7.60 K.78 107 11.50 13.07 14.77
Can 5] 0.5l 0.52 0.52 0.51 051 051 .50 0.49
6.0 kag 4,76 563 660 760 K.00 1024 11.72 1333 15.10
Can 51 051 051 0.51 0.50 050 .49 049 048
70 kaw 4.7 5.66 665 1.76 0.0 1037 11.88 13.54 15.34
Caa 0.51 051 051 0.50 0.50 0.49 0.48 D48 047
B0 kanw 4,78 5.68 6.9 7.82 .07 047 1201 13,70 15.54
Can 51 051 0.50 0.50 0,49 049 .48 047 0.46
0.0 kg 4,80 571 674 780 Q.18 1061 1219 13.93 1583
Cii 0,50 0,50 0.50 040 048 048 04T D46 045

Source: [13-15], courtesy of the Portland Cement Association.

Fonte: Wight e MacGregor (2009, p. 1100).
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