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1. GENERALIDADES
1.1. INTRODUCAO

O concreto armado é uma associagdo de concreto e ago que tem por finalidade
aproveitar vantajosamente as qualidades desses dois materiais.

O concreto oferece grande resisténcia aos esforcos de compressao e muito pouca aos
esforcos de tracdo (10% da resisténcia a compressdo). O aco, em compensacao,
apresenta muito boa resisténcia a ambos os esfor¢os. A unido do aco com o concreto
visa, portanto, a suprir as defici€ncias do concreto em relacdo aos esfor¢os de tracdo,
reforcando a sua resisténcia a compressao. Além disso, o aco absorve os esforgcos de
cisalhamento ou cortantes que atuam nos elementos de concreto.

As pecas que compdem uma estrutura de concreto armado tendem a constituir-se,
gragas as caracteristicas do concreto simples e do ago, num conjunto monolitico, isto é,
uma peca unica. As principais caracteristicas que permitem essa perfeita unido advém
do fato de que o concreto simples e o aco possuem boa aderéncia mutua e um
coeficiente de dilatacdo térmica praticamente igual (o0 = 10™ /°C). Por outro lado,
quando embutido no concreto, o ago fica protegido da corrosdo, em virtude da natureza
alcalina do cimento e da falta de contato com o oxigénio do ar.

O concreto armado, como material de constru¢do, apresenta as seguintes vantagens:

e economia em relacdo a outros materiais;

® solucdes monoliticas;

® manutengdo e conservacio praticamente nulas;

e grande durabilidade (resisténcia a efeitos atmosféricos);
® Dboa resisténcia ao fogo;

e adaptacdo a qualquer forma;

® maior resisténcia mecinica com a idade;

® Dboa resisténcia a choques e vibragcdes; e

e f4cil execucdo.

Por outro lado, apresenta algumas desvantagens, principalmente quando
comparado com outros materiais de construcdo utilizados para a mesma finalidade,
dentre as quais se destacam as seguintes:

e impossibilidade de sofrer modificagdes;

® Dbaixo grau de protecdo térmica e isolamento acustico;



¢ demoli¢do de custo elevado e sem reaproveitamento do material; e
® peso proprio elevado (peso especifico Yeone = 25 kN/m3 = 2.5 tf/m3 = 2.500
kgf/m3).
Por suas caracteristicas e composi¢ao, o concreto armado € usado principalmente na
confec¢do de elementos estruturais.
E com base nos esforcos a que sio submetidos esses elementos que sdo feitos os

calculos para o dimensionamento das pe¢as de concreto armado.

1.2. HISTORICO

Nao ha o registro exato da época em que o concreto comecou a ser utilizado,
mas, sem dudvida, tornou-se presenca constante nas edificacoes do mundo
contemporaneo.

Pioneiros da construcao, assirios e babilonios usavam a argila para obter a sua
liga, mas produziam uma argamassa de pouca resisténcia. Os egipcios, porém,
obtiveram outra argamassa com mais resisténcia, introduzindo como aglomerante
cal e gesso no lugar da argila, demonstrado nas constru¢des de suas piramides e
templos. Os romanos criaram um aglomerante de grande durabilidade adicionando
ao calcario a cinza vulcanica do Vesuvio, chamada pozzolana.

A descoberta do cimento tem sua origem nas pesquisas realizadas por John
Smeaton e James Parker. Em 1796 James Parker patenteia um cimento
hidriulico natural, obtido da calcinacdo de nddulos de calcario impuro contendo
argila. Este cimento € chamado de Parker ou Romano.

Em 1824 Joseph Aspdin solicitou e obteve a Patente para um aperfeicoamento
no método de produzir pedra artificial, iniciada por Louis Vicat. Aspdin deu-lhe o
nome de Cimento Portland, por sua semelhanca com a famosa pedra calcéria
branco-prateada que se extraia hd mais de trés séculos de algumas pedreiras
existentes na pequena peninsula de Portland no Condado de Dorset.

O concreto ja havia sido usado por arquitetos romanos e cristaos primitivos, mas
durante a maior parte da Idade Média e da Renascenga foi abandonado, ressurgindo
na segunda metade do século XIX para fins usuais.

O conceito referente a concreto armado surgiu na Franga, em 1849, quando
Lambot construiu um pequeno barco com argamassa e fios de aco de pequeno

didmetro, exibido em Paris em 1855.



Em 1861, o horticultor e paisagista Joseph Monier, constréi vasos ornamentais
em argamassa armada, conseguindo em 1867 patentear essa invencao.
Posteriormente, consegue patentes de tubos, reservatorios, placas e pontes.

Em 1850 tem inicio uma série de ensaios realizados pelo advogado norte
americano Thaddeus Hyatt, que em 1877 obtém patente para um sistema de
execug¢do de vigas de concreto e a¢o, no qual as barras previam os efeitos de tragdo e
cisalhamento, sugerindo o uso de estribos e barras dobradas.

Em 1880 Hennebique, na Franca, constréi a primeira laje armada com barras de
aco de sec¢do circular.

Em 1886 Dohring, na Alemanha, registra a primeira patente sobre aplicacio de
protensdo em placas e em pequenas vigas.

Em 1897 Rabut, na Franga, inicia o primeiro, curso sobre concreto armado, na
“Ecole des Ponts et Chaussées”.

Em 1902 Morsch, engenheiro alemao, publica a primeira edi¢dao de seu livro,
apresentando resultados de numerosas experiéncias, tornando-se um dos mais
importantes pesquisadores do concreto armado.

De 1900 a 1910 andlises basicas do cimento sdo normalizadas.

Até o final do século XIX era utilizado um concreto bastante seco, dificil de ser
moldado, requerendo muita mao—de—obra para compactar o concreto langado para
nem sempre obter um bom resultado, pois era dificil de preencher os vazios, o que
fez com que concretos mais plasticos (com mais d4gua) passassem a ser utilizados.

A engenharia nacional se destacou no cendrio mundial com obras que superaram
diversos recordes mundiais, entre as quais estdo as projetadas por Emilio Henrique
Baumgart; considerado por muitos como o pai da engenharia estrutural no Brasil.
Algumas de suas obras, como a ponte construida sobre o rio peixe - Santa Catarina -
em 1928 (Ponte Herval — recordista mundial da época em vado de viga reta), e um
edificio construido no Rio de Janeiro, entre 1928 e 1930, com 22 pavimentos (0
maior do mundo em concreto armado da época).

Na década de 70 surge a introdug¢do do concreto reforcado com fibras e de
concreto de alta resisténcia. A evolugao nessa década deu um passo muito grande,
houve construcdes de suma grandiosidade como, por exemplo, a constru¢do da CN
Tower em Toronto, a mais alta torre auto-portante construida.

Na década de 80, superplastificantes sdao introduzidos nas misturas.



Na atualidade, a edificacdo concluida em 2010, denominada Burj Khalifa Bin
Zayid, localizado em Dubai, nos Emirados Arabes Unidos e apresentando 828
metros de altura; dos quais 601 metros sdo em concreto armado, retém o recorde

mundial de concreto vertical (altura).

Figura 1 - Burj Khalifa Bin Zayid



1.3.CONCEITOS GERAIS

1.3.1 COMPOSICAO DO CONCRETO

O concreto armado pode ter surgido da necessidade de se aliar as qualidades da
pedra (resisténcia a compressao e durabilidade) com as do ago (resisténcias mecanicas),
com as vantagens de poder assumir qualquer forma, com rapidez e facilidade, e
proporcionar a necessaria protecao do aco contra a corrosao.

O concreto é um material composto, constituido por cimento, dgua, agregado
mitdo (areia) e agregado graido (pedra ou brita), e ar. Pode também conter adicdes
(cinza volante, pozolanas, silica ativa, etc.) e aditivos quimicos com a finalidade de
melhorar ou modificar suas propriedades basicas.

Esquematicamente pode-se indicar que a pasta é o cimento misturado com a
dgua, a argamassa ¢ a pasta misturada com a areia, e o concreto ¢ a argamassa

misturada com a pedra ou brita, também chamado concreto simples.

1.3.2 COMPONENTES
CIMENTO

O cimento portland é um pé fino com propriedades aglomerantes, aglutinantes
ou ligantes, que endurece sob acdo da 4gua. Depois de endurecido, mesmo que seja
novamente submetido a acdo da dgua, o cimento portland ndo se decompde mais. O
cimento € o principal elemento dos concretos e € o responsavel pela transformacao da
mistura de materiais que compdem o concreto no produto final desejado.

O cimento é composto de clinquer e de adi¢cdes, sendo o clinquer o principal
componente, presente em todos os tipos de cimento. O clinquer tem como matérias-
primas bdsicas o calcdrio e a argila. A propriedade bdsica do clinquer € que ele € um
ligante hidraulico, que endurece em contato com a agua.

Para a fabricacdo do clinquer, a rocha calcéria inicialmente britada e moida é
misturada com a argila moida. A mistura € submetida a um calor intenso de até 1450°C
e entdo bruscamente resfriada, formando pelotas (o clinquer). Apds processo de
moagem, o clinquer transforma-se em po.

As adicdes sdo matérias-primas misturadas ao clinquer no processo de moagem,
e sdo elas que definem as propriedades dos diferentes tipos de cimento. As principais
adicdes sdo o gesso, as escorias de alto-forno, e os materiais pozolanicos e carbonaticos.
Os tipos de cimento que existem no Brasil diferem em fun¢do da sua composi¢ao, como

o cimento portland comum, o composto, o de alto-forno, o pozolanico, o de alta



resisténcia inicial, o resistente a sulfatos, o branco e o de baixo calor de hidratacao.
Dentre os diferentes tipos de cimento listados na Tabela 1, os de uso mais comuns nas
construgdes sdo o CPII E-32, o CPII F-32 e o CPIII-40. O cimento CPV-ARI é também

muito utilizado em fébricas de estruturas pré-moldadas.

Tabela 1 — Tipos de cimentos fabricados no Brasil

Home técnico Identificagio do tipo e classe
CP 1-25
Cimento portdand comum CP1-32
Cimento portland CP 1-40
comum . CP |-5-25
E;I,I:.E:;? E{;rﬂa nd comum: CF -5-32
7 CP 1-5-40
; CP II-E-25
E:,T-.T;i;;m nd composto EF |1-E-32
CP II-E-4D
Cimento portland | Cimento portland compaosto g; :::;;g
composto com pozolana £ [1-2-40
Cimento portland compaosto gg ::_Eig
" _F-
com filer CF II-F-40
CP Il-25
Cimento portland de alto-formo CP 1-32
CP 11-40
; . CP IV-25
Cimento portland pozolanico SF V32
Cimento portland de aka resisténcia incial CP V-ARI
Sigla e classe dos tipos originais acres-
Cimento portland resistente a sulfatos cidos do sufixo RS. Exemplo: CP |-

32RS5, CP II-F-32RS, CP III-40RS, efc.
Sigla e classe dos tipos originais acres-

Cimento portland de baixo calor de hidratagdo cidos do sufixo BC. Exemplo: CP I-
32BC, CP II-F-32BC, CP III-40BC, efc.
CPB-25

Cimento portland
CPB-32

Cimento portland branco brance estrutural CPB-40

Cimento portland

branco ndo estrutural CFB

Cimento para pogos petroliferos CPP - classe G

Os diferentes tipos de cimento t€m uma nomenclatura prépria e sdo fabricados
segundo as resisténcias a compressao de 25, 32 ou 40 MPa, garantidos pelo fabricante, e

apo6s 28 dias de cura.

AGREGADOS

Os agregados podem ser definidos como materiais inertes que compoes as
argamassas e concretos. Sao muito importantes porque representam 70% da composi¢ao
do concreto, além de apresentarem menor custo.

Os agregados sao classificados, quanto a origem, em naturais e artificiais. Os
agregados naturais sdo aqueles encontrados na natureza, como areias de rios e

pedregulhos, também chamados cascalho ou seixo rolado. Os agregados artificiais sdo



aqueles que passaram por algum processo industrial para obter as caracteristicas finais,
como as britas origindrias da trituracdo de rochas.

Na classificagdo quanto as dimensdes os agregados sdo chamados de mitdo,
como as areias, e graido, como as pedras ou britas. O agregado miido tem diametro
maximo igual ou inferior a 4,8 mm, e o agregado graido tem didmetro maximo superior
a4,8 mm.

Os agregados graddos (britas) tém a seguinte numeragdo e dimensdes maximas:
-brita0 — 4,8 a 9,5 mm;
-brital —9,5a 19 mm;
- brita2 — 19 a 25 mm;
- brita 3 — 25 a 50 mm;
- brita 4 — 50 a 76 mm;
- brita 5 — 76 a 100 mm.

As britas sdo os agregados graidos mais usados no Brasil, com uso superior a
50% do consumo total de agregado graido nos concretos.

Os agregados podem também ser classificados em leves, normais e pesados. As
britas normais sdo geralmente obtidas pela trituragao de rochas, como basalto, gnaisse e

granito.

AGUA
A dgua é necessdaria no concreto para possibilitar as reagdes quimicas do
cimento, chamada reagdes de hidratacdo, que irdo garantir as propriedades de resisténcia
e durabilidade do concreto. Tem também a funcdo de lubrificar as demais particulas
para proporcionar o manuseio. Normalmente dgua potavel € a indicada para a confec¢ao

dos concretos.

ADITIVOS
Sao produtos quimicos produzidos a partir de matérias primas como liguinina,
cloretos, aluminatos, melamina, silicatos dentre outros, e que quando misturados na
confeccdo de concretos e argamassas em quantidades inferiores a 5% em volume, sobre
o peso de cimento, modificam as propriedades fisico-quimicas desses, com a finalidade
de melhorar e facilitar a confeccdo, lancamento e aplicacdo, eliminando os efeitos
indesejaveis como segregacgao, fissuragcdo, bolhas, etc., melhorando as caracteristicas de

resisténcias mecanicas, impermeabilidade, aparéncia e durabilidade. Os principais tipos



de aditivos sdo: plastificantes, incorporadores de ar, retardadores der pega, aceleradores

de pega, aceleradores de endurecimento, colorantes e impermeabilizantes

1.3.3 CONCRETO ARMADO X CONCRETO PROTENDIDO

2z

O concreto ¢ um material que apresenta alta resisténcia as tensdes de
compressdo, porém, apresenta baixa resisténcia a tracdo (cerca de 10% da sua
resisténcia a compressdo). Assim sendo, € imperiosa a necessidade de juntar ao concreto
um material com alta resisténcia a tracdo, com o objetivo deste material, disposto
convenientemente, resistir as tensdes de tragdo atuantes. Com esse material composto
(concreto e armadura — barras de ago), surge entdo o chamado “concreto armado”, onde
as barras da armadura absorvem as tensdes de tracdo e o concreto absorve as tensdes de
compressao, no que pode ser auxiliado também por barras de ago (caso tipico de pilares,
por exemplo).

No entanto, o conceito de concreto armado envolve ainda o fendmeno da
aderéncia, que € essencial e deve obrigatoriamente existir entre o concreto e a armadura,
pois nao basta apenas juntar os dois materiais para se ter o concreto armado. Para a
existéncia do concreto armado € imprescindivel que haja real solidariedade entre ambos
0 concreto € 0 ago, € que o trabalho seja realizado de forma conjunta.

Em resumo, pode-se definir o concreto armado como “a unido do concreto
simples e de um material resistente a tracdo (envolvido pelo concreto) de tal modo que
ambos resistam solidariamente aos esforcos solicitantes”.

Com a aderéncia, a deformagdo g num ponto da barra de aco e a deformacao ¢,
no concreto que a circunda, devem ser iguais, isto €: g = & .

A armadura do concreto armado € chamada “armadura passiva’, o que significa
que as tensdes e deformagdes nela aplicadas devem-se exclusivamente aos
carregamentos aplicados nas pecas onde estd inserida. Esta armadura deve apresentar
alta resisténcia mecanica, principalmente resisténcia a tragao.

O concreto protendido € um refinamento do concreto armado, onde a idéia
basica € aplicar tensdes prévias de compressdo nas regides da peca que serdo
tracionadas pela a¢do do carregamento externo aplicado. Desse modo, as tensdes de
tracdo sdo diminuidas ou até mesmo anuladas pelas tensdes de compressdo pré-
existentes ou pré-aplicadas. Com a protensdo contorna-se a caracteristica negativa de
baixa resisténcia do concreto a tracao.

A Figura 2 ilustra os diagramas de tensdo num caso simples de aplicagcdo de tensoes
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prévias de compressao numa viga.

-

Somente protensao

Viga sem carga
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e—=—0 L! ..

-
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Prdenﬁu limitada
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Camegamento mats elevado
'W-f'
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Mo caso de protensio parcial 0% = O 4

Figura 2 — Aplicagdo de protensdo em uma viga bi-apoiada

Sao diversos os sistemas de protensao aplicados nas fabricas e nos canteiros de obra.
No sistema de pré-tensdao, por exemplo, a protensdo se faz pelo estiramento
(tracionamento) da armadura ativa (armadura de protensdo) dentro do regime elastico,
antes que haja a aderéncia entre o concreto e a armadura ativa. Terminado o estiramento
o concreto é langcado para envolver a armadura de protensdo e dar a forma desejada a
peca. Decorridas algumas horas ou dias, tendo o concreto a resisténcia minima
necessdria, o esforco que estirou a armadura € gradativamente diminuido, o que faz com
que a armadura aplique esfor¢os de compressdo ao concreto ao tentar voltar ao seu
estado inicial de deformacao zero.

Outro sistema de protensdo é a pds-tensdo, onde a for¢ca de protensdo € aplicada
apos a peca estar concretada e com o concreto com resisténcia suficiente para receber a

forca de protensao.

1.3.4 FISSURACAO
A fissuracdo nos elementos estruturais de concreto armado € causada pela baixa
resisténcia a tracdo do concreto. Apesar de indesejavel, o fenomeno da fissuracdo é
natural, dentro de certos limites. O controle da fissuracdo € importante para a seguranga
estrutural em servico, para condi¢des de funcionalidade e estética (aparéncia),

desempenho (durabilidade, impermeabilidade, etc.). Deve-se garantir, no projeto, que as
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fissuras que venham a ocorrer apresentem aberturas menores do que os limites
estabelecidos considerados nocivos. Pequenas aberturas de fissuras, mesmo sem colocar
em risco a durabilidade da estrutura, podem provocar alarme nos usudrios leigos pelo
efeito psicoldgico. Assim, a abertura méxima das fissuras, sem prejudicar a estética ou
causar preocupacdo nos usudrios depende da posi¢do, profundidade, finalidade da
estrutura, distancia do observador, etc.

Num tirante de concreto armado, por exemplo, se a tensdo de tracdo aplicada
pelo carregamento externo € pequena e inferior a resisténcia do concreto a tracao (f,),
nao aparecem fissuras na superficie do tirante. Porém, se o carregamento for aumentado
e a tensdo de tracdo atuante igualar a resisténcia do concreto a tragdo, surge neste
instante a primeira fissura. Quando o concreto fissura, ele passa a ndo resistir mais as
tensdes de tracdo, vindo dai a necessidade de uma armadura resistente. Com o aumento
do carregamento e das tensdes de tragdo, novas fissuras vao surgindo, e aquelas
existentes vao aumentando a abertura. Analogia semelhante pode ser feita com a regido
tracionada de uma viga fletida.

Eliminar completamente as fissuras seria antieconOmico, pois teria-se que
aplicar tensdes de tracdo muito baixas na peca e na armadura. Isso leva a que o concreto
armado deve conviver com as fissuras, que ndo serdo eliminadas e sim diminuidas a
valores de abertura aceitdveis (geralmente até 0,3 mm) em funcdo do ambiente em que a
peca estiver, e que nao prejudiquem a estética e a durabilidade. No projeto de elementos
estruturais o procedimento € verificar o comportamento da peca nos chamados Estados
Limites de Servico, como os Estados Limites de Formacao de Fissuras (ELS-F) e de
Abertura das Fissuras (ELS-W), em funcdo da utilizacdo e desempenho requeridos para
o elemento estrutural.

No concreto armado, a armadura submetida a tensdes de tragdo alonga-se, até o
limite méximo de 10%o¢ (1% = 10%0 = 10 mm/m), imposto pela NBR 6118/2003 a fim
de evitar fissuracdo excessiva no concreto. Pode-se imaginar um tirante com 1 m de
comprimento tendo dez fissuras com abertura de 1 mm, distribuidas ao longo do seu

comprimento (ver figura 3).
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Figura 3 — Fissuras em um tirante com deformagao de 10%o

O concreto, aderido e adjacente as barras da armadura, fissura, porque nao tem
capacidade de alongar-se de 10%o0 sem fissurar, de modo que as tensdes de tracdo t€ém
que ser totalmente absorvidas pela armadura.

Segundo LEONHARDT & MONNIG (1982), dispondo-se barras de aco de
didmetro ndo muito grande e de maneira distribuida, as fissuras terdo apenas
caracteristicas capilares, ndao levando ao perigo de corrosao do ago.

As fissuras surgem no concreto armado também devido a retracdo do concreto
(diminuicdo de volume do concreto associado a perda de dgua), que pode ser
significativamente diminuida por uma cura cuidadosa nos primeiros dez dias de idade

do concreto, e com a utilizacdo de armadura suplementar (armadura de pele).

1.4.ELEMENTOS ESTRUTURAIS EM CONCRETO ARMADO
1.4.1 CLASSIFICACAO GEOMETRICA
A classifica¢do dos elementos estruturais segundo a sua geometria se faz
através da comparacdo da ordem de grandeza das trés dimensdes principais do elemento
(comprimento, altura e espessura), com a seguinte nomenclatura:

a) elementos lineares: sdo aqueles que tém a espessura da mesma ordem de
grandeza da altura, mas ambas muito menores que o comprimento. Sao os elementos
chamados “barras”. Como exemplos mais comuns encontram-se as vigas e os pilares.

b) elementos bidimensionais: sdo aqueles onde duas dimensdes, o comprimento

e a largura, sdo da mesma ordem de grandeza e muito maiores que a terceira dimensao

13



(espessura). S@o os chamados elementos de superficie. Como exemplos mais comuns

encontram-se as lajes, as paredes de reservatorios, etc.
As estruturas de superficie podem ser classificadas como cascas, quando a

superficie € curva, e placas ou chapas quando a superficie € plana. As placas sdo as
superficies que recebem o carregamento perpendicular ao seu plano e as chapas t€ém o
carregamento contido neste plano. O exemplo mais comum de placa € a laje e de chapa
€ a viga-parede.

¢) elementos tridimensionais: sdo aqueles onde as trés dimensdes t€ém a mesma

ordem de grandeza. Sdo os chamados elementos de volume. Como exemplos mais

comuns encontram-se os blocos e sapatas de fundacdo, consolos, etc.

b)

x?_l
/
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Figura 4 — Classificacdo geométrica dos elementos estruturais

it

1.4.2 ELEMENTOS ESTRUTURAIS PROPRIAMENTE DITOS

Nas construgdes de concreto armado, sejam elas de pequeno ou de

grande porte, trés elementos estruturais sdo bastante comuns: as lajes, as vigas e os

pilares. Por isso, esses sdo os elementos estruturais mais importantes. Outros elementos,

ndo menos importantes, ¢ que podem nao ocorrer em todas as construgdes, devem ser

citados: blocos e sapatas de fundacao, estacas, tubuldes, consolos, vigas-parede, tirantes,

dente gerber, viga alavanca, escadas, reservatorios, muros de arrimo, etc... (ver figura

6).
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LAJES

As lajes sdo os elementos planos que se destinam a receber a maior parte das
acoes aplicadas numa constru¢do, como de pessoas, mdveis, pisos, paredes, € 0s mais
variados tipos de carga que podem existir em fun¢do da finalidade arquitetonica do
espaco fisico que a laje faz parte. As acdes sdo comumente perpendiculares ao plano da
laje , podendo ser divididas em: distribuidas na 4rea (peso proprio, revestimento de piso,
etc.), distribuidas linearmente (paredes) ou forcas concentradas (pilar apoiado sobre a
laje). As acdes sdo geralmente transmitidas para as vigas de apoio nas bordas da laje,
mas eventualmente também podem ser transmitidas diretamente aos pilares.

Alguns dos tipos mais comuns de lajes sdo: macica apoiada nas bordas,
nervurada, lisa e cogumelo. Laje macica € um termo que se usa para as lajes sem vazios
apoiadas em vigas nas bordas. As lajes lisa e cogumelo também nao t€m vazios, porém,
tem outra defini¢do:

“Lajes cogumelo sdo lajes apoiadas diretamente em pilares com capitéis, enquanto
lajes lisas sdo as apoiadas nos pilares sem capitéis” (NBR 6118/03, item 14.7.8). Elas
apresentam a eliminacdo de grande parte das vigas como a principal vantagem em
relacdo as lajes macigas, embora por outro lado tenham maior espessura. Apresentam
como vantagens custos menores € maior rapidez de construcdo. No entanto, sdo

suscetiveis a maiores deformacdes (flechas).

P1 v1n0 P2
A |
| | |
| | |
i LAJE 1 | LAJE 2 |
A | 1 a
— ! | _._.!._—
3l 8| 5|l
= | = | > | Laje cogumela
E V10 |
P4 P3
FLANTA DE FORMA

Figura 5 — Tipos de laje
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= Capitel € a regido nas adjacéncias dos pilares onde a espessura da laje € aumentada
com o objetivo de aumentar a sua capacidade resistente nessa regido de alta
concentracao de esforcos cortantes e de flexdo (ver figura 5).

= Lajes nervuradas s@o as lajes moldadas no local ou com nervuras pré-moldadas, cuja

zona de tracdo para momentos positivos estd localizada nas nervuras entre as quais pode
ser colocado material inerte (ou sem material de enchimento com moldes plésticos
removiveis). As lajes com nervuras pré-moldadas sdo comumente chamadas pré-

fabricadas.

VIGAS

As vigas sdo classificadas como barras destinadas a receber acdes das lajes, de
outras vigas, de paredes de alvenaria, e eventualmente de pilares, etc. A fungdo das
vigas é basicamente vencer vaos e transmitir as acdes nelas atuantes para os apoios,
geralmente os pilares.

As agdes sdo geralmente perpendicularmente ao seu eixo longitudinal, podendo
ser concentradas ou distribuidas. Podem ainda receber for¢as normais de compressiao ou
de tracdo, na dire¢do do eixo longitudinal. As vigas, assim como as lajes e os pilares,
também fazem parte da estrutura de contraventamento responsavel por proporcionar a
estabilidade global dos edificios as a¢des verticais e horizontais.

As armaduras das vigas sdo geralmente compostas por estribos, chamados

armadura transversal, e por barras longitudinais, chamadas armadura longitudinal.

PILARES

Pilares sdo elementos lineares de eixo reto, usualmente dispostos na vertical, em
que as forcas normais de compressao sao preponderantes. Sdo destinados a transmitir as
acoes as fundacgdes, embora possam também transmitir para outros elementos de apoio.

As agdes sdo provenientes geralmente das vigas, bem como de lajes.

TUBULAO E BLOCO DE FUNDACAOQ

Tubuldes sdo também elementos destinados a transmitir as acdes diretamente ao
solo, por meio do atrito do fuste com o solo (lateral) e da superficie da base (ponta).

Os blocos sobre tubuldes podem ser suprimidos, mas neste caso faz-se um
refor¢o com armadura na parte superior do fuste, que passa a receber o carregamento

diretamente do pilar.
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SAPATAS

As sapatas recebem as acOes dos pilares e as transmitem diretamente ao solo.
Podem ser localizadas ou isoladas, conjuntas ou corridas.

As sapatas isoladas servem de apoio para apenas um pilar. As sapatas conjuntas
servem para a transmissdo simultanea do carregamento de dois ou mais pilares e as
sapatas corridas t€ém este nome porque sdo dispostas ao longo de todo o comprimento

do elemento que lhe aplica o carregamento.

VIGA

VERGA ~ | MNERNURADA

ALVENARIL EE NERVURA

P LAJE MACICH

viga— &

T P oL S 'w:u’j
T

SAPATA

CORRIDA ’ h,

SAPATA

Figura 6 — Elementos estruturais

1.5.0S ACOS ESTRUTURAIS PARA CONCRETO ARMADO
No estudo das barras de aco para concreto armado, devemos considerar além do tipo

do aco, as caracteristicas geométricas, mecanicas, de ductilidade e aderéncia.

1.5.1. CLASSIFICA(;]&O QUANTO A GEOMETRIA
e Barras lisas — CA-25

e Barras nervuradas (sali€ncias longitudinais/ mossas) — CA-50 e CA-60

= s e

e __ )

m— R

Barras lisas Barras nervuradas

Figura 7 — Geometria das barras
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1.5.2. CLASSIFICACAO QUANTO A RESISTENCIA

Os agos sdo classificados conforme sua resisténcia ao escoamento fy, definida
pela sua composicao e processo de fabricacdo. Assim, t€ém-se as classificacoes CA-25,
CA-50 e CA-60.

Tabela 2 — Escoamento dos tipos de aco

CATEGORIES
ACO Ch-25 Cis-50 Ch60
TENSAO ESCOAMENTO
. 2500 5000 6000
(eghem?)
ACO CA-50

Sado barras de ago com superficie nervurada, obtidas por laminacido a quente de
tarugos de lingotamento continuo. Produzidos rigorosamente de acordo com as
especificacdes da norma NBR 7480/96. Sao comercializados em barras retas e barras
dobradas com comprimento de 12m em feixes amarrados de 1000 kg ou 2000 kg.
Podem, também, ser fornecidos em rolos nas Bitolas até 12,5mm.

Existe ainda o aco CA-50S, produzido pela BELGO, que apresenta todas as
caracteristicas mecanicas do aco usual, e devido ao seu processo de fabricacdo
diferenciado, pode ser soldado. O CAS50-S tem um processo de fabricacdo diferente,
pois apds o ultimo passe de laminagdo, a barra de aco € resfriada com 4gua a alta
pressdo, através de um processo controlado; isto reduz a temperatura superficial da
barra, gerando uma camada refrigerada endurecida. O nicleo da barra, que permanece
quente, aquece a camada endurecida, promovendo o seu revenimento e tornado-a mais
ductil. O produto final apresenta uma camada superficial com alta resisténcia ao
escoamento e um nucleo de alta ductilidade, cujo produto apresenta uma soldabilidade
bastante superior ao CA-50 normal, dispensando, na operagdo de soldagem, o pré-
aquecimento e o controle no resfriamento.

No entanto, 0 CA-50 normal, devido as inovagdes tecnoldgicas j4 apresenta uma
relativa resisténcia a solda de topo, porém por exigir controle no aquecimento dessa
solda (pré-aquecimento) e no resfriamento, torna-se desvantajoso.

ACO CA-25

Sao barras de aco com superficie lisa, obtidas por laminagdo a quente de tarugos
de lingotamento continuo, com resfriamento natural (diferente do CA-50). Produzidos
rigorosamente de acordo com as especificagdes da norma BR 7480/96. Sao

comercializados em barras retas e barras dobradas com comprimento de 12m em feixes
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amarrados de 1000 kg ou 2000 kg. Podem, também, ser fornecidos em rolos nas Bitolas
até 12,5mm. Em todas as bitolas, o CA-25 apresenta a propriedade de ser solddvel.

ACO CA-60

Sao obtidos por trefilagdo de fio-méquina, produzidos segundo as especificagdes
da norma NBR 7480/96. Caracterizam-se pela alta resisténcia, que proporciona
estruturas de concreto mais leves e, pelos entalhes, que aumentam a aderéncia do ago no
concreto. Sao normalmente empregados para fabricacdo de lajes, tubos de concreto,
lajes trelicadas, estruturas pré-moldadas de pequena espessura, etc. Sdo fornecidos em
rolos com peso aproximado de 170 kg, em barras de 12m de comprimento, retas ou

dobradas, em feixes amarrados de 1000 kg, em estocadores e bobinas de 1500 kg.

1.5.3. CLASSIFICACAO QUANTO A COMPOSICAO E FABRICACAO
Os acos sdo ligas contendo ferro, carbono, manganés, silicio, aluminio, enxofre,
fésforo e cromo.

GRAFICOS TENSAO X DEFORMACAQ

GSJI GS

fyk

'\.U- i J » E

L J
oM
1
n

Eyk 02% ¥k
Aco com patamar de escoamento (CA-50)  Aco sem patamar de escoamento (CA-60)

Figura 8 — Gréfico ¢ x € do ago real

Cs
G patamar
f}.k B fyd - < limite de
rd
ri : Encurtamento escoamento
T de ruptura
Ty ! I \
| | 3,50/5, o
| | &s
| | ] eyd 10%/00
| R_ alongamento
I I de ruptura
oo I eg fyd
i 1
Eyd 10 %e

Figura 9 — Gréficos 6 x € do ago simplificado
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Grandezas referentes ao aco necessdrias ao dimensionamento das pecas de

concreto armado:

f, 5000
Ago CA—50 1T =7 =5 TR K et =% - % = 2,07%c
E, =2.100.000 kgf /cm? s R
_f, 6000
Aco CA—60 |1 = 7 s S2T kef fem? | = ];" = 5o 150201300 = 2,48%o
E, =2.100.000 kgf /cm? s SR
BITOLAS COMERCIAIS
Tabela 3 — Bitolas comerciais
TIFOC [ P ba Peso
(rorn) (pol) {ore) (kg
4.2 AT 0,130 0,109
e -l
3.0 3ne” 0,19 0,134
[ 114" 0312 0,245
=0 e 0,503 0,395
10,0 3087 INEH] 0a17
12.5 112" 1,227 0,963
Ch 50 16,0 5087 2011 1,578
200 354" 3142 2486
250 17 4909 3853
320 N 5 042 313
40.0 11 12,566 Q_Ehd
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1.6.0 CONCRETO
1.6.1. CLASSIFICACAO QUANTO A RESISTENCIA A COMPRESSAO

Tabela 4 — Resisténcia caracteristica do concreto

. ] ] Fesisténcia caracteristica &
Classificagio Gripo de Resisténcia .
cornpressdo (WIFa)
] ] ) 10 10
Buaixa resisténcia
C15 15
C20 20
25 25
Resisténcia moderada 30 30
(] 35
40 40
Cda 45
a0 50
Ch5 55
Alta resisténcia
Cal Al
[ lh] 70
CEN 20

1.6.2. CLASSIFICACAO QUANTO AO PESO ESPECIFICO

Tabela 5 — Peso especifico

CONCEETOS PESO ESPECIFICO

LEVES Blenor cue 2000 kg’
NORLATS Entre 2000 & 2500 kgfred

PESLDOS Ilator que 2800 kgfin®

Se a massa especifica real nao for conhecida, para efeito de calculo, pode-se
adotar os seguintes valores:

Concreto simples — 2400 kg /m3 =24 kN /m?3
Concreto armado — 2500 kg /m3 =25 kN /m3

Quando se conhecer a massa especifica do concreto utilizado no elemento
estrutural, pode-se considerar, como valor da massa especifica do concreto armado,

aquela do concreto simples acrescida de 100 kg/m3 a 150 kg/m3.

1.6.3. CLASSIFICACAO QUANTO TIPO
e (Concreto simples— concreto composto por cimento, agregado graudo,

agregado miudo e 4gua, e tem grande resisténcia a compressdo e

baixissima resisténcia a tracao.
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e (Concreto magro— € um concreto simples com menos cimento (pobre).
E mais econdmico e é usado sem funcdo estrutural; devido a sua baixa
resisténcia aos esfor¢os solicitantes.

e Concreto armado— E a utilizacdo de um elemento resistente 2 tracdo;
mais usualmente o aco, no concreto simples, com a finalidade de resistir
a diferentes naturezas de solicitacdes (tragdo, compressdo, flexdo,

cisalhamento, torcao, etc)

1.64. CARACTERISTICAS MECANICAS DO CONCRETO

As principais propriedades mecanicas do concreto sdo: resisténcia a compressao,
resisténcia a tracdo e modulo de elasticidade longitudinal. Essas propriedades sdo
determinadas a partir de ensaios, executados em condi¢des especificas. Geralmente, os

ensaios sdo realizados para controle da qualidade e atendimento as especificagdes.

RESISTENCIA A COMPRESSAQO

A resisténcia a compressao simples, denominada f;, € a caracteristica mecanica
mais importante.

Para estiméd-la em um lote de concreto, sao moldados e preparados corpos de
prova segundo a NBR 5738 — Moldagem e cura de corpos-de-prova cilindricos ou
prismdticos de concreto, os quais sdo ensaiados de acordo com a NBR 5739 — Concreto
— Ensaio de compressao de corpos-de-prova cilindricos.

O corpo de prova padrio brasileiro € o cilindrico, com 15 cm de didmetro e 30
cm de altura, e a idade de referéncia € 28 dias.

Ap6s ensaio de um nimero muito grande de corpos de prova, pode ser feito um
grifico com os valores obtidos de f. versus a quantidade de corpos de prova relativos a
determinado valor de f,, também denominada densidade de freqiiéncia. A curva
encontrada denomina-se Curva Estatistica de Gauss ou Curva de Distribuicao Normal

para a resisténcia do concreto a compressao (figura 10).
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Densidade de
frequéncia

fck fem fo

Figura 10 — Curva de Gauss

Na curva de Gauss encontram-se dois valores de fundamental importancia:
resisténcia média do concreto a compressao, f., € resisténcia caracteristica do concreto
a compressao, fo.

O valor f,,, ¢ a média aritmética dos valores de f., para o conjunto de corpos de

1 n
prova ensaiados — f, = —Z f.; » o desvio padrdo s corresponde a distincia entre a
nig

abscissa de f.,, e a abscissa do ponto de inflexdo da curva (ponto em que ela muda de

Z(fci _fcm)z

concavidade) —» s= ‘7—1, onde n é o nimero de exemplares e f.; € a
n_

resisténcia a compressdo de cada exemplar. Com essas duas varidveis podemos

determinar a resisténcia caracteristica, ft, por meio da férmula: f, = f, —1,65s

O valor 1,65 corresponde ao quantil de 5 %, ou seja, apenas 5 % dos corpos de
prova possuem f, < fu, ou, ainda, 95 % dos corpos de prova possuem f. > f.. Portanto,
pode-se definir f; como sendo o valor da resisténcia que tem 5 % de probabilidade de
ndo ser alcangado, em ensaios de corpos de prova de um determinado lote de concreto.

Como dito anteriormente, o valor de f.; € obtido em um ensaio com 28 dias, o
que apresenta medicdo de resisténcia, considerando-se que a totalidade da carga va ser
imposta apenas nesta data. Em caso contrdrio, outros ensaios e/ou outras formulacoes
deverdo ser utilizadas.

Em obras usuais, devido ao pequeno nimero de corpos de prova ensaiados,
calcula- se f.«.y, valor estimado da resisténcia caracteristica do concreto a compressao:

®  firess =f1 — paran<20

23



® fies = i = para n>20; onde i=0,05 x n (adotando-se o nimero inteiro
imediatamente superior em caso de fracao)

Os lotes de concreto devem ser aceitos, quando o valor estimado da resisténcia

caracteristica calculada, satisfizer a relacdo: fik..sr > for. Em caso contrdrio providéncias

deverdo ser tomadas (novos ensaios, revisdo de projeto, reforco estrutural, limitagao de

uso, etc).

RESISTENCIA A TRACAQ

Os conceitos relativos a resisténcia do concreto a tragdo direta, f,, sdo andlogos
aos expostos no item anterior, para a resisténcia a compressdo. Portanto, tem-se a
resisténcia média do concreto a tracdo, f.,, valor obtido da média aritmética dos
resultados, e a resisténcia caracteristica do concreto a tragdo, f.4 ou simplesmente fy,
valor da resisténcia que tem 5% de probabilidade de nao ser alcangado pelos resultados
de um lote de concreto.

A diferenca no estudo da tracdo encontra-se nos tipos de ensaio. Ha trés
normalizados: tragcdo direta, compressao diametral e tracdo na flexdo.

a) Ensaio de tracdo direta

Neste ensaio, considerado o de referéncia, a resisténcia a tracdo direta, f, €
determinada aplicando-se tra¢do axial, até a ruptura, em corpos de prova de concreto
simples (Figura 11). A secdo central € retangular, com 9 cm por 15 cm, e as

extremidades sdo quadradas, com 15 cm de lado.

30 cm
&0 cm

Figura 11 — Ensaio de tragao direta

b) Ensaio de tracdo na compressao diametral (spliting test)

E o ensaio mais utilizado, por ser mais simples de ser executado e utilizar o
mesmo corpo de prova cilindrico do ensaio de compressao (15 cm por 30 cm). Também
¢ conhecido internacionalmente como Ensaio Brasileiro, pois foi desenvolvido por
Lobo Carneiro, em 1943. Para a sua realizacdo, o corpo de prova cilindrico € colocado

com o eixo horizontal entre os pratos da maquina de ensaio, € o contato entre o corpo de
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prova e os pratos deve ocorrer somente ao longo de duas geratrizes, onde sdo colocadas
tiras padronizadas de madeira, diametralmente opostas (figura 12), sendo aplicada uma
forca até a ruptura do concreto por fendilhamento, devido a tracdo indireta.

O valor da resisténcia a tragdo por compressdo diametral, £, ,, encontrado neste

ensaio, € um pouco maior que o obtido no ensaio de tragao direta.
CARGA

7
Talisca de
madeira

(3 mm x 25 mm) e ; Corpo-de-prova cilindrico
/ {15 cm x 30 cm)

| |! Plano de ruptura a tragao

/
\ / Base de apoio da
- magquina de ensaio

-+———— Bamra de ago suplementar

Figura 12 — Ensaio de tragdo por compressao diametral

¢) Ensaio de tracao na flexao

Para a realizagdo deste ensaio, um corpo de prova de secdo prismdtica €&
submetido a flexdo, com carregamentos em duas seg¢des simétricas, até a ruptura (figura
13).

O ensaio também é conhecido por “carregamento nos tercos”, pelo fato das
secdes carregadas se encontrarem nos tercos do vao.

Analisando os diagramas de esfor¢os solicitantes (figura 14), pode-se notar que
na regido de momento miximo tem-se cortante nula. Portanto, nesse trecho central
ocorre flexao pura.

Os valores encontrados para a resisténcia a tragdo na flexdo, f.,s, sdo maiores que
os encontrados nos ensaios descritos anteriormente (tragdo direta e compressdao

diametral).
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Extremidade da magquina de ensaio

25 mm no minimo

Esfera de ag0 ——» -
N i i
1

i

i i
Cdrpode-pmn"a

; .

1

Elemento de apoio e
aplicagio da carga

E Estrutura rigida de

carregamento

Barra
de aco Esfera de ago
- - T 1= Base de apoio da
) o g maquina de ensaio

! Vao

P

Mwm I

FLEXAD PURA

Figura 14 — Diagramas de esforgos solicitantes do ensaio de tragao na flexao

d) Relagdes entre os resultados dos ensaios

Como os resultados obtidos nos dois dltimos ensaios sdo diferentes dos relativos
ao ensaio de referéncia, de tracao direta, ha coeficientes de conversao.

Considera-se a resisténcia a tra¢do direta, f.;, igual a 0,9 f.; 4, ou 0,7 f..r, ou seja,
coeficientes de conversdo 0,9 e 0,7, para os resultados de compressdo diametral e de

flexao, respectivamente.

Na falta de ensaios, as resisténcias a tracdo direta podem ser obtidas a partir da

resisténcia a compressao fy:

fctm = 0’3 f ck2/3

Setkinf= 0,7 feun — andlise estrutural
Setkosup = 1,3 fesm — Obtengdo da armadura minima

Nessas equacdes, as resisténcias sdo expressas em MPa.
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DIAGRAMAS TENSAO X DEFORMACAO (o x €)

O diagrama ¢ x € na compressdo para tensoes inferiores a 0,5f. pode ser adotado
como linear e as tensOes calculadas com a lei de Hooke, através do modulo de
elasticidade secante E (que serd visto adiante).

Para os estados limites ultimos, o diagrama ¢ x € na compressdo € dado pela
figura 15 abaixo, onde se nota dois trechos distintos: o primeiro como uma parabola de
segundo grau, com deformacgdes inferiores a 2%o, € o segundo constante, com
deformacdes variando de 2%o a 3,5%o. Para o trecho curvo a tensao no concreto é dada

por:

2
£
o, =085f,[1-|1-—
c fd [ 2%())

fc}:

0,85fq

i L

2% 3,5%0 &

Figura 15 — Diagramas tensao x deformacao do concreto na compressao

Na equacdo acima f,.4 representa a resisténcia de calculo do concreto, que sera
vista adiante.
Na tracdo o diagrama & x € € bi-linear conforme a figura 16 abaixo:
et
fet

0.9f¢

Ect

Figura 16 — Diagrama tensdo x deformagao bi-linear do concreto a trag@o
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MODULO DE ELASTICIDADE

Outro aspecto fundamental no projeto de estruturas de concreto consiste na
relacdo entre as tensdes e as deformagdes.

Sabe-se da Resisténcia dos Materiais que a relagdo entre tensdao e deformacao,
para determinados intervalos, pode ser considerada linear (Lei de Hooke), ou seja, 6 = E
X g, sendo ¢ a tensdo, € a deformacgdo especifica e E o mdédulo de elasticidade ou

modulo de deformagdo longitudinal (figura 17).

[s2

&

Figura 17 — Modulo de elasticidade longitudinal
Para o concreto, a expressdo do mdédulo de elasticidade é aplicada somente a
parte retilinea da curva tensdo versus deformagdo ou, quando ndo existir uma parte
retilinea, a expressdo € aplicada a tangente da curva na origem. Desta forma, é obtido o

moédulo de deformagdo tangente inicial, E; (figura 18).

(s2

g

Figura 18 — Médulo de deformagao tangente inicial

O moédulo de deformacdo tangente inicial € obtido segundo ensaio descrito na
NBR 8522 — Concreto — Determina¢do do mddulo de deformacgdo estitica e diagrama
tensdo-deformacao.

Quando ndo forem feitos ensaios € ndo existirem dados mais precisos sobre o
concreto, para a idade de referéncia de 28 dias, pode-se estimar o valor do médulo de
elasticidade inicial usando a expressao:

E; = 5600 f?
E.i e f.x sao dados em MPa.
O Modulo de Elasticidade Secante, E., a ser utilizado nas analises elasticas de

projeto, especialmente para determinagdo de esforgos solicitantes e verificagao de
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estados limites de servigo, deve ser calculado pela expressao:
Ei=0,85 E
Na avaliacdo do comportamento de um elemento estrutural ou de uma secdo
transversal, pode ser adotado um moédulo de elasticidade tnico, a tragdao e a compressao,

igual ao médulo de elasticidade secante (E;).

COEFICIENTE DE POISON

Quando uma for¢a uniaxial é aplicada sobre uma peca de concreto, resulta uma
deformacdo longitudinal na direcdo da carga e, simultaneamente, uma deformacao

transversal com sinal contrario (figura 19).

Figura 19 — Deformagdes longitudinais e transversais
A relagdo entre a deformacdo transversal e a longitudinal € denominado
coeficiente de Poisson e indicada pela letra v. Para tensdes de compressdo menores que

0,5 f. e de tracdo menores que f.;, pode ser adotado v = 0,2.

MODULO DE ELASTICIDADE TRANSVERSAL

O médulo de elasticidade transversal pode ser considerado G, = 0,4 E.

1.6.5. CARACTERISTICAS REOLOGICAS DO CONCRETO

Reologia € a parte fisica que investiga as propriedades e o comportamento
mecanico dos corpos deformdveis que nao sdao nem soélidos nem liquidos. O
comportamento reolégico do concreto, isto é, sua deformabilidade dependente do
tempo, tem uma consideridvel importincia na andlise estrutural. As deformacoes
diferidas do concreto, ou seja, as deformagdes dependentes do tempo, sdo

convencionalmente separadas em duas: a fluéncia e a retragao
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RETRACAO

A retracdo € um processo de reducdo de volume que ocorre na massa,
imediatamente apds a concretagem e € ocasionada principalmente pela saida de dgua
por exsudacdo. Neste caso, pode ocorrer tanto a retracdo por assentamento plastico
como a retracdo plastica. A retracdo por assentamento pldstico ocorre devido ao
movimento dos finos do concreto, seja por sedimentagdo ou por exsudacgdo. Ja a perda
de é4gua da superficie do concreto ainda niao endurecido, devido a exposi¢do as
intempéries como vento, baixa umidade relativa e aumento da temperatura ambiente,
levam o concreto a fissura¢ao devido a retragdo pldstica.

A retragcdo do concreto endurecido pode ser dividida em duas parcelas: a
retracdo autégena e por secagem. A retracao autégena pode ser definida como a redugdo
volumétrica macroscépica dos materiais cimenticios, apds inicio de pega, sem que
ocorra mudanca de volume devido a perda ou ao ingresso de substancia, variagdo de
temperatura ou solicitacdes externas. A retracdo autdgena estd ligada as reacdes de
hidratacdo do cimento Portland e ocorre internamente. Com a diminui¢do do volume de
dgua surgem os meniscos dentro dos capilares, resultando em tensdes de tragdo. Por sua
vez, a retracdo por secagem acontece com a remog¢dao da dgua adsorvida do CSH
(silicato de célcio hidratado). O fendmeno fisico que se desenvolve internamente no
concreto € o mesmo da retragdo autdgena: o surgimento dos meniscos dentro dos
capilares e, conseqiientemente, tensdes de tracao.

As deformagdes ocorridas no concreto devido a retracdo na verdade sdo
conseqiiéncias da acdo em conjunto da retracdo por assentamento plastico, retracdao
plastica, autégena e por secagem ou hidrdulica. Existe ainda a retracdo por carbonatacdo
e de origem térmica.

A NBR 6118/2003 estabelece que para as pecas de concreto armado nos casos
correntes a deformacao especifica pode ser suposta igual a -15 x 107
FLUENCIA

Ao se aplicar, por exemplo, uma for¢a de compressao, o esqueleto sélido sofre
uma contra¢do, havendo nesse momento uma diminui¢do do tamanho de seus poros.
Esta é a chamada deformacao imediata ou eléstica e ocorre quando se aplica carga. Esta
deformacdo € reversivel, uma vez que € eldstica e pode ser totalmente recuperada
quando da retirada do carregamento externo.

Se a carga aplicada permanece por longo tempo, ocorre a deformagdo lenta ou

fluéncia do concreto. A fluéncia € bastante importante nas verificagdes de deformacgao
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excessiva das estruturas de concreto armado e no cdlculo das perdas do concreto
protendido. Como ocorre na retragdo, esta deformacdo € mais rdpida no inicio,
diminuindo com o tempo, tendendo assintoticamente a um valor limite.

No caso de pilares esbeltos (A > 90), sua consideragio € obrigatdria, podendo ser
feita pelo método da excentricidade equivalente, admitindo-se que todos os
carregamentos sao de curta duracdo e introduzindo-se uma excentricidade suplementar

de primeira ordem.

Descarregamento

=
(& ]
b
= i
b Recuperacio
2 slastica
o Deformagan Y
i d por fluéncia A Recuperacio
@ L da fluéncia
£ i
=} T
b Flugéncia
) Deformagac rreversivel
elastica +
|
Tempo

Figura 20 — Comportamento das deformagdes eldsticas, plasticas e por fluéncia

DEFORMACAO TOTAL

A deformagdo total em um instante ¢, €.(f), de um elemento de concreto

carregado no instante 7, com uma tensao constante 6.(¢,), pode ser escrita na forma:
() = &ci(t,) + €cc(t) + £cs(t) + €c1(2)

onde:

€.i(t,) = deformacao inicial no instante de aplicac¢do da carga;

€q.(t) — deformacdo de fluéncia no instante ¢ > z,;

€c5(t) = deformacdo de retragao;

€.7(t) — deformacgdo térmica (dilatacdo).

_0.(1)

E (1) onde o.(tp) € a tensdo aplicada no ponto de estudo e E(tp) é o
ci tO

* gci (to )

modulo longitudinal inicial E(to) para j=to dias.

o.(t,)

E( )}x ¢(t,t,) onde Eg(t)) € o modulo longitudinal inicial aos 28
ci tO

* gcc (tO) = |:
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dias e @(t,tp) € o coeficiente de fluéncia.

—15%107° = 0,15%0
e £_(t) =< Anexo A da NBR 6118/2003
Tabela 6

Tabela 6 — Valores caracteristicos superiores da deformacao especifica de retracao

€.s(tws tp) € do coeficiente de fluéncia Q(t., to)

Unmidade Ambiental
40 55 75 90
(%0)

Espessura Equivalente

20 60 20 60 20 60 20 60
2A 1 (cm)

3 4.4 39 38 33 3.0 2.6 2.3 21
@ (1 .tg) 30 3.0 29 2.6 2.5 2.0 2.0 1.6 1.6
1y 60 3.0 2.6 2.2 22 1.7 1.8 1.4 1.4

dias 3 -0.44 -0.39 -0,37 -0.33 -0,23 -0.21 -0.10 | -0,09
Ecs(tao -Tc.)

%0

30 | -0.37 -0.38 -0.31 -0,31 -0.20 -0.20 -0,09 | -0.09

60 | -0.32 -0.36 -0.27 -0.30 -0.17 -0.19 -0.08 | -0.09

Onde A, € a drea da secdo transversal e u € o perimetro da se¢cdo em contato com
a atmosfera.

A tabela 6 é para célculo aproximado dos coeficientes de retragao e fluéncia, em
funcdo de parametros como umidade do ambiente e da espessura equivalente. Este
procedimento, no entanto, € limitado a casos onde ndo seja necessdria grande precisio e
o concreto esteja submetido, quando do primeiro carregamento, nao supere 0,5f.. Para
coeficientes mais precisos deve-se consultar o anexo A da norma brasileira.

£, (t)=aAT onde a = 107 °C" é o coeficiente de dilatagdo térmica do

concreto e AT € a variacdo de temperatura.

CURA DO CONCRETO

A cura € a fase de secagem do concreto, na linguagem da construgdo civil. Ela é
importantissima: se ndo for feita de modo correto, este ndo terd a resisténcia e a
durabilidade desejadas. Ao contrdrio do que se possa pensar, para uma boa cura ndo
basta deixar o concreto simplesmente secar ao tempo, ja que o sol e o vento o secam

imediatamente.
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E um processo mediante o qual se mant€ém um teor de umidade satisfatorio,
evitando a evaporacdo de dgua da mistura, garantindo ainda, uma temperatura favoravel
ao concreto durante o processo de hidratacdo dos materiais aglomerantes, de modo que
se possam desenvolver as propriedades desejadas.

Basicamente, os elementos que provocam a evaporagao sao a temperatura ambiente,
o vento e a umidade relativa do ar. Conseqiientemente, a influéncia ¢ maior quando
existe uma combinacdo critica destes fatores.

As caracteristicas superficiais sdo as mais afetadas por uma cura inadequada como a
permeabilidade, a carbonatagdo, a presenca de fissuracdo, etc. Nos concretos
convencionais, com emprego de valores de relacdo dgua cimento (a/c) maiores que os
dos concretos de alto desempenho hd unanimidade em aceitar que a cura adequada €
condicdo essencial para a obten¢do de um concreto durdvel.

A cura do concreto deve ser iniciada imediatamente apds o endurecimento
superficial.

No caso de superficies horizontais, isto acontece de duas a quatro horas depois de
aplicado o concreto. No caso das superficies verticais € necessdrio tomar algumas
precaugdes tais como: umedecer as formas e manté-las saturadas apds a concretagem.

As especificacOes indicam que se deve manter o concreto numa temperatura acima
de 10°C e em condi¢des de saturacdo, pelo menos durante os sete primeiros dias depois
de langado, para concretos produzidos com cimento Portland. J4 com cimento comum
de endurecimento mais lento deve ser mais prolongada. O Instituto Brasileiro do
Concreto recomenda um tempo minimo de cura de acordo com o tipo de cimento e
relacdo dgua/cimento utilizada no concreto, a seguir reproduzida na tabela 7. No

entanto, quanto mais tempo durar a cura (até trés semanas), melhor serd para o concreto.

Tabela 7 — Tempo minimo de cura conforme a relagdo a/c

Tipo de Fator Agua/Cimanto

Cimento 0.35 0,55 0,65 0,70
CPlell-32 2 dias 3 dias T dias 10 dias
CF IV/-32 2 dias 3 dias 7 dias 10 dias

CPIIl-32 2 dias 5 dias 7 dias 10 dias
CF | ell-40 2 dias 3dias Sdias Sdias
CP V-ARI 2 dias Jdias Sdias Sdias
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A cura pode ser feita por um dos seguintes processos:

Cura dmida: deve-se manter a superficie do concreto imida por meio de
aplicagdo de dgua na sua superficie ou manter o concreto coberto com
dgua ou totalmente imerso em dgua par evitar que ocorra evaporagao da
mesma.

Aplicacao de folhas de papel (como por exemplo, sacos de cimento
vazios), de tecidos (aniagem, algoddo) ou camadas de terra ou areia (com
espessura de 3 a 5 cm) mantido imidos durante o periodo de cura;
Aplicagdo de lonas ou lencdis plasticos impermedveis, de preferéncia de
cor clara (para evitar o aquecimento excessivo do concreto). A prética
mais comum € molhar o concreto por aspersido de dgua, e/ou usar panos
ou papel para reter a umidade junto ao concreto o maximo possivel;

Cura quimica: consiste em aspergir um produto que forma uma pelicula
na superficie do concreto e que impede que haja evaporagdo da dgua do
concreto;

Cura ao ar do concreto: ndo sdo tomados cuidados especiais para se
evitar a evaporacdo prematura da dgua necessdria para a hidratacdo do
cimento.

Cura térmica: feita em camaras, contribui para a otimizac¢do do traco ao
mesmo tempo em que garante a umidade necessdria ao concreto,

acelerando a velocidade de ganho de resisténcia pelo aquecimento.

1.6.6. NORMAS E PROCEDIMENTOS NORMATIVOS

Uma norma técnica € um documento estabelecido por consenso e aprovado por

um organismo reconhecido (ABNT) que fornece, para uso comum e repetitivo, regras,

diretrizes ou caracteristicas para atividades ou para seus resultados, visando a obten¢do

de um grau 6timo de ordenacao em um dado contexto. Esta é a definicao internacional

de norma.

Deve ser realgcado o aspecto de que as normas técnicas sdo estabelecidas por

consenso entre os interessados e aprovadas por um organismo reconhecido. Acrescente-

se ainda que sejam desenvolvidas para o beneficio e com a cooperacdo de todos os

interessados, e, em particular, para a promo¢ao da economia global 6tima, levando-se

em conta as condi¢des funcionais e os requisitos de seguranga.
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As normas técnicas sao aplicdveis a produtos, servigos, processos, sistemas de
gestdo, pessoal, enfim, nos mais diversos campos.

Usualmente é o cliente que estabelece a norma técnica que serd seguida no
fornecimento do bem ou servico que pretende adquirir. Isto pode ser feito
explicitamente, quando o cliente define claramente a norma aplicdvel, ou simplesmente
espera que as normas em vigor no mercado onde atua sejam seguidas.

Elas podem estabelecer requisitos de qualidade, de desempenho, de seguranca
(seja no fornecimento de algo, no seu uso ou mesmo na sua destina¢do final), mas
também podem estabelecer procedimentos, padronizar formas, dimensoes, tipos, usos,
fixar classificacoes ou terminologias e glossdrios, definir a maneira de medir ou

determinar as caracteristicas, como os métodos de ensaio.

NORMAS REFERENTES AO PROJETO DE ESTRUTURAS EM CONCRETO
ARMADO

e NBR 6118/2003 — Projeto e execucao de obras de concreto armado

e NBR 6120/1980 — Cargas para o célculo de estruturas de edificagcdes

e NBR 7480/1996 — Barras e fios de aco destinados a armaduras para concreto
armado

e NBR 6123/1986 — Forcas devidas ao vento em edificagcdes

e NBR 6122/2010 — Projeto e execucao de fundagdes

e NBR 8681/1984 — Acdes e seguranca nas estruturas

e NBR 5627/1980 — Exigéncias particulares das obras de concreto armado e
protendido em relacdo a resisténcia ao fogo

e NBR 7212/1984 — Execug¢ao de concreto dosado em central

e NBR 12655/1992 — Preparo, controle e recebimento de concreto

e Entre outras...

1.6.7. BASES DE DIMENSIONAMENTO
1.6.7.1. ESTADOS LIMITES
Uma estrutura torna invidvel para o uso ao qual foi destinada quando atinge
um estado limite, ndo satisfazendo condicdes indispensdveis para o seu emprego,

como estabilidade, conforto e/ou durabilidade.
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ESTADO LIMITE ULTIMO (ELU)

Sdao aqueles que correspondem ao esgotamento da capacidade portante da
estrutura, em parte ou no todo, podendo se originar por perda de estabilidade da
estrutura, ruptura das secdes criticas, deformagdo pléstica excessiva da armadura,
instabilidade elastica, etc.

A NBR 6118 define como estado limite dltimo aquele relacionado ao colapso,
ou a qualquer outra forma de ruina estrutural que determine a paralisacdo do uso da

estrutura.

ESTADO LIMITE DE SERVICO (ELS) OU DE UTILIZACAO

Sdo aqueles que caracterizam, mesmo ndo tendo se esgotado a capacidade
portante, a impossibilidade de emprego da estrutura, visto que a mesma nao pode
oferecer as condi¢cdes necessarias de conforto e durabilidade. Estdo relacionados a
durabilidade das estruturas, aparéncia, conforto do usudrio e a boa aparéncia funcional
das mesmas. Podem ser originados por:

e fissuracdo prematura ou excessiva;

e cxisténcia de danos indesejaveis devido a deformacdes excessivas;

e vibracdes excessivas (avaliadas em andlises dinamicas onde fatores como
freqiiéncia natural das estruturas, ressondncia, limites de deslocamento,

aceleracdo e velocidade sdo estudadas).

A NBR 6118/2003 enumera os seguintes estados limites de servigo:

1. Estado limite de formagdo de fissuras (ELS-F) — estado em que se inicia a
formacdo de fissuras. Acontecerd quando a tensdo de tracdo maxima na se¢ao
transversal for igual a f.. .

2. Estado limite de abertura das fissuras (ELS-W) — estado em que as fissuras se
apresentam com aberturas iguais aos maximos especificados na NBR 6118/2003.

3. Estado limite de deformacdes excessivas (ELS-DEF) — estado em que as
deformacdes atingem os limites estabelecidos para a utilizacdo normal dados na
NBR 6118/2003.

4. Estado limite de descompressdo (ELS-D) — estado no qual em um ou mais pontos
da secdo transversal a tensdo normal é nula, nio havendo tracdo no restante da

secdo. Este tipo de verificagdo € comum no caso do concreto protendido.
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5. Estado limite de descompressdo parcial (ELS-DP) — estado no qual garante-se a
compressao na se¢ao transversal, na regido onde existem armaduras ativas.

6. Estado limite de compressao excessiva (ELS-CE) — estado em que as tensdes de
compressao atingem o limite convencional estabelecido. Também usual no caso do
concreto protendido quando da aplicagdo da protensao.

7. Estado limite de vibragdes excessivas (ELS-VE) — estado em que as vibracdes

atingem os limites estabelecidos para a utilizacdo normal da construgao.

1.6.7.2. ACOES A CONSIDERAR

a) AcoOes Diretas:

F, — Cargas permanentes: peso proprio, revestimento, empuxo de terra, etc.
F, — Cargas acidentais: sobrecargas de utilizagdo, vento, etc.

b) Acdes Indiretas:

F¢ — Variacao de temperatura, recalques diferenciais (de apoio), etc.

c) AcOes excepcionais:

F, — Terremotos, incéndios, explosdes, choques de veiculos, enchentes, etc.

1.6.7.3. COEFICIENTES DE SEGURANCA
Os coeficientes de seguranca tém a finalidade de evitar que uma determinada
estrutura alcance um estado limite udltimo (ELU); e resumem-se basicamente na
majoracdo das cargas atuantes e minoracao das resisténcias dos materiais especificados

no projeto.

COEFICIENTE DE MAJORACAO DAS SOLICITACOES

F,= VX Fvervi;o
a) Cargas permanentes (F,), em combinacOes de a¢gdes normais:
Desfavoraveis — ¥y = 1,4
Favoraveis — 1= 1,0
b) Cargas acidentais (F,), em combinacdes de a¢gdes normais:
Em geral - y=1,4
c) Cargas indiretas (F; e F,), em combinacdes de agdes normais:

Em geral — yy=1,2
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Um carregamento € definido pela combinagdo das acdes que tem probabilidades
ndo despreziveis de atuarem simultaneamente sobre a estrutura, durante um periodo
preestabelecido. A combinacdo das agdes deve ser feita de forma que possam ser
determinados os efeitos mais desfavordveis para a estrutura; a verificagdo da seguranca
em relacdo aos estados limites udltimos e aos estados limites de servico deve ser
realizada em funcdo de combinagdes ultimas e combinagdes de servigo,
respectivamente. A NBR 6118/2003 trata respectivamente dos coeficientes de

ponderagdo das agcdes e combinacdo dessas agdes.

COEFICIENTE DE MINORACAO DAS RESISTENCIAS

fou = Ju — Concreto
7.
fyd = fyk - A§0

s

Tabela 8 — Valores dos coeficientes 7y, € Vs

Combinagdes Concreto ¥, Aroy,
Normais 1.4 1,15
Especiats ou de construciio 1,2 1,15
Exzcepcionais 1.2 1.0

1.6.7.4. DURABILIDADE DAS ESTRUTURAS
AGRESSIVIDADE DO AMBIENTE

A agressividade do meio ambiente estd relacionada as acdes fisicas e quimicas
que atuam sobre as estruturas de concreto, independentemente das acdes mecanicas, das
variagdes volumétricas de origem térmica, da retracdo hidrdulica e outras previstas no
dimensionamento das estruturas de concreto.

Nos projetos das estruturas correntes, a agressividade ambiental deve ser
classificada de acordo com o apresentado na tabela 9 e pode ser avaliada,

simplificadamente, segundo as condicdes de exposicdo da estrutura ou de suas partes.
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Tabela 9 - Classes de agressividade ambiental segundo a NBR 6118/2003

Classe de Classificacdo geral do . . .
. - . S Risco de deterioracdo
agressividade Agressividade tipo de ambiente
S = . . da estrutura
ambiental para efeito de Projeto
Rural L
I Fraca . Insignificante
Submersa
.
IT Moderada Urbana' ¥ Pequeno
- i)
Marinha
I Forte — Grande
Industrial™ =
- 10,3
) , Industrial >
Y Muito forte : ' Elevado
Respingos de maré

NOTAS: 1) Pode-se admitit um micro-clima com classe de agressividade um nivel mais branda para
ambientes internos secos (salas, dormutérios, banheiros, cozinhas e dreas de servigo de apartamentos
residenciais e conjuntos comerciais ou ambientes com concreto revestido com argamassa e pintura).

2) Pode-se admitir uma classe de agressividade um nivel mais branda em: obras em regides de clima
seco, com unudade relativa do ar menor ou 1gual a 65%, partes da estrutura protegidas de chuva em
ambientes predominantemente secos, ou regides onde chove raramente.

3) Ambientes quinucamente agressivos. tanques industriazs, galvanoplastia, branqueamento em
industrias de celulose e papel. armazéns de fertilizantes, indistnias quimicas.

QUALIDADE DO CONCRETO
Segundo a NBR 6118/2003, a durabilidade das estruturas € altamente

dependente das caracteristicas do concreto, da espessura e qualidade do concreto do
cobrimento da armadura.

Na falta de ensaios comprobatérios de desempenho da durabilidade da estrutura
frente ao tipo e nivel de agressividade previsto em projeto, e devido a existéncia de uma
forte correspondéncia entre a relacdo 4gua/cimento, a resisténcia a compressdo do
concreto e sua durabilidade, permite-se adotar os requisitos minimos expressos na

tabela 10.

Tabela 10 — Correspondéncia entre classe de agressividade e qualidade do
concreto armado segundo a NBR 6118/2003

Classe de agressividade (ver tabela anterior)
Concreto
I I T IV
Eelacio
J':Lguafcimento =065 =060 =055 =045
BN tnassa
Clazse de concreto
= C20 = C25 =30 =40
(IMBE. 8953)
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ESPESSURA DO COBRIMENTO DA ARMADURA

Define-se como cobrimento de armadura a espessura da camada de concreto
responsavel pela protecdo da armadura ao longo da estrutura. Essa camada inicia-se a
partir da face externa das barras da armadura transversal (estribos) ou da armadura mais
externa e se estende até a face externa da estrutura em contato com o meio ambiente.

Para garantir o cobrimento minimo (cn;) O projeto e a execucdo devem
considerar o cobrimento nominal (c,om), que € o cobrimento minimo acrescido da
tolerancia de execugdo (Ac), Figura 21.

Cnom = Cmin + AC

Nas obras correntes o valor de Ac deve ser maior ou igual a 10 mm. Esse valor
pode ser reduzido para 5 mm quando houver um adequado controle de qualidade e
rigidos limites de tolerancia da variabilidade das medidas durante a execucdo das
estruturas de concreto. Em geral, o cobrimento nominal de uma determinada barra deve

Ser:
cnom 2 ¢harm

Cm)m > ¢feixe = ¢n = ¢\/;

i

CI'lDI'ﬁ

®
Estribo—"

Figura 21 — Cobrimento da armadura

A dimensdo méaxima caracteristica do agregado graido (dmsx) utilizado no
concreto ndo pode superar em 20 % a espessura nominal do cobrimento, ou seja:
dméx < 1,2 Cnom
Para determinar a espessura do cobrimento € necessario antes definir a classe de
agressividade ambiental a qual a estrutura estd inserida. Segundo a NBR 6118 nos
projetos das estruturas correntes, a agressividade ambiental deve ser classificada de
acordo com o apresentado na tabela 9 e pode ser avaliada, simplificadamente, segundo

as condi¢des de exposi¢ao da estrutura ou de suas partes.
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A tabela 11 mostra os valores para o cobrimento nominal de lajes, vigas e

pilares, para a tolerancia de execucdo (Ac) de 10 mm, em funcdo da classe de

agressividade ambiental, conforme mostrada na tabela 9.

Tabela 11 - Correspondéncia entre classe de agressividade ambiental e cobrimento

nominal para Ac = 10 mm segundo a NBR 6118/2003

Classe de agressividade ambiental

. Componente >
: - r2)
Tipo de estrutura ou Elemento I ‘ II 11 IV
Cobrimento nominal (mm)
Laje" 20 25 35 45
Concreto Armado e ° >
Viga/Pilar 25 30 40 50

Notas: 1) Para a face superior de lajes e vigas que serdo revestidas com argamassa de contrapiso. com
revestimentos finais secos tipo carpete e madeira. com argamassa de revestimento ¢ acabamento tais
como pisos de elevado desempenho, pisos ceramicos, pisos asfilticos e oufros tantos, as exigeéncias
desta tabela podem ser substituidas por 7.4.7.5, respeitado um cobrimento nominal = 15 mm:

2) Nas faces inferiores de lajes e vigas de reservatorios, estacdes de tratamento de agua e
esgoto, condutos de esgoto, canaletas de efluentes e outras obras em ambientes quimica e infensamente
agressivos, a armadura deve ter cobrimento nominal > 45 mm.
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2. SOLICITACAO NORMAL SIMPLES

2.1.INTRODUCAO

A flexdao normal simples é definida como a flexdo sem forca normal. Quando a
flexdo ocorre acompanhada de for¢a normal tem-se a flexao composta.

Solicitagdes normais sdo aquelas cujos esfor¢os solicitantes produzem tensdes
normais (perpendiculares) as sec¢Oes transversais dos elementos estruturais. Os esfor¢os
que provocam tensdes normais sdo o momento fletor (M) e a for¢a normal (N).

Nas estruturas de concreto armado sdo trés os elementos estruturais mais
importantes: as lajes, as vigas e os pilares. E dois desses elementos, as lajes e as vigas,
sdo submetidos a flexdo normal simples, embora possam também, eventualmente,
estarem submetidas a flexdo normal composta. Por isso, o dimensionamento de secdes
retangulares e se¢des T sob flexdo normal simples € a atividade didria mais comum aos
engenheiros projetistas de estruturas de concreto armado.

O estudo da flexdo normal simples tem como objetivo proporcionar o correto
entendimento dos mecanismos resistentes proporcionados pelo concreto sob
compressao e pelo aco sob tragdo, em se¢des retangulares e T, visando leva-lo a bem
dimensionar ou verificar a resisténcia dessas secoes.

O equacionamento para a resolu¢do dos problemas da flexdo normal simples é
deduzido em fun¢do de duas equacdes de equilibrio da estdtica; e segundo a norma
brasileira, o principal objetivo do dimensionamento, da verificagdo e do detalhamento é
garantir, em relacdo aos estados limites tultimos (ELU) e de servico (ELS), das

estruturas como um todo e de cada uma de suas partes.

2.2. MECANISMOS DA FLEXAO NORMAL SIMPLES

As preconizacdes atuais estabelecidas pela NBR 6118/2003 estabelecem, para o
concreto armado, o dimensionamento a partir do estado limite dltimo (ELU). Assim os
esforcos resistentes que a secdo transversal € capaz de desenvolver devem ser
equilibrados pelos esforcos solicitantes de calculo, para que nao ocorra qualquer tipo de

ruina ou colapso estrutural (ver figura 22).
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Solicitagao de - Resisténcia de
calculo calculo
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Secédo transversal

Figura 22 — Equilibrio estitico de uma peca sujeita a flexdo normal simples

A partir de agora, vamos procurar entender os mecanismos de ruptura na flexo
normal simples, pois assim podemos utilizar as ferramentas adequadas, em termos de
resisténcia dos materiais, andlise estrutural e tecnologia dos materiais; e dimensionar as
estruturas visando a seguranca e a economia do empreendimento. Para tal, as figuras
abaixo representam um caso especifico de viga bi-apoiada, submetida por duas cargas
pontuais perpendiculares ao seu eixo longitudinal, e conseqiientemente seu
comportamento estrutural. A partir dai podemos iniciar o estudo de dois principios

fundamentais no processo de dimensionamento: os estadios de célculo e os dominios de

deformacdo.
Armadura Transversal P P Armadura Transversal
(somente estribos) (estribos e barras dobradas)
7
1| W
L dild )
A JAN
[ |
= M
IHIIRENHRm v

=

Figura 23 — Viga bi-apoiada e diagramas de esforcos solicitantes
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Figura 24 — Comportamento resistente de uma viga bi-apoiada

2.3. ESTADIOS DE CALCULO

Os estddios podem ser definidos como os vdrios estdgios de tensdo pelo qual um
elemento fletido passa, desde o carregamento inicial até a ruptura.

A figura 25 descreve o comportamento de uma viga simplesmente apoiada
submetida a um carregamento externo crescente, a partir de zero. Em funcido dos
estdgios de tensdo mostrados na viga, classificam-se os estddios em quatro, cada um
apresentando uma particularidade:

1 — Estadio Ia - o concreto resiste a tracdo com diagrama triangular;

2 — Estddio Ib - corresponde ao inicio da fissura¢do no concreto tracionado;

3 — Estéadio II - despreza-se a colaborac@o do concreto a tragdo;

4 — Estadio III - corresponde ao inicio da plastificacdo (esmagamento) do concreto a

compressao.
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Figura 25 - Diagramas de tensdo indicativos dos estadios de calculo.

No estddio la o carregamento externo aplicado € ainda pequeno, de modo que as
deformacdes e as tensdes normais sdo também pequenas. As tensdes se distribuem de
maneira linear ao longo da altura da secdo transversal. As dimensdes das pecas no
estadio Ia resultam exageradas em funcdo de se considerar a resisténcia do concreto a
tracdo, que € muito pequena.

Com o aumento do carregamento, as tensdes de tracdo perdem a linearidade,
deixando de serem proporcionais as deformacdes. Apenas as tensdes nha zona
comprimida sdo lineares. A um certo valor do carregamento as tensdes de tracdo
superam a resisténcia do concreto a tracdo, € quando surge a primeira fissura, o que
corresponde ao estadio Ib, ou seja, o término do estiddio I e o inicio do estadio 1I.

No estadio II as tensdes de compressao ainda se distribuem linearmente, de zero na
linha neutra ao valor maximo na fibra mais comprimida.

Aumentando ainda mais o carregamento a linha neutra e as fissuras deslocam-se em
direcdo a zona comprimida. As tensdes de compressdo e de tracdo aumentam; a
armadura tracionada pode alcangar e superar a tensdo de inicio de escoamento (fy), € 0
concreto comprimido estd na iminéncia da ruptura (esmagamento).

Cada estadio tem a sua importancia, sendo as principais descritas a seguir:

a) Estadio la: verificacdo das deformacdes em lajes calculadas segundo a teoria da
elasticidade, pois essas lajes geralmente se apresentam pouco fissuradas;

b) Estddio Ib: célculo do momento fletor de fissuracdo (solicitacdo que pode
provocar o inicio da formacao de fissuras);

c) Estiddio II: verificacdo das deformagdes em vigas (secdes predominantemente
fissuradas) e andlise das vigas em servigo;

d) Estadio III: dimensionamento dos elementos estruturais no estado limite dltimo.
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No caso de uma viga bi-apoiada sob carregamento uniformemente distribuido, no
estddio I, as tensOes principais na altura da linha neutra (a meia altura da viga)
apresentam inclinacdo de 45° (ou 135°) em relacdo ao eixo longitudinal da viga, como
mostrado na figura 26. Observe que nas regides proximas aos apoios as trajetorias das
tensdes principais inclinam-se por influéncia das forcas cortantes, mantendo, no entanto,

a perpendicularidade entre as trajetdrias.

— =

G,

fr———

—— Direcdo de G; (tensdes de tracédo)
——— Direcdo de G; (tensGes de compressao)

Figura 26 - Trajetoria das tensoes principais de uma viga bi-apoiada no estadio I sob

carregamento uniformemente distribuido (LEONHARDT e MONNIG, 1982).

O carregamento induz o surgimento de diferentes estados de tensdo nos infinitos
pontos que compdem a viga, € que podem ser representados por um conjunto de
diferentes componentes, em funcdo da orientacdo do sistema de eixos considerados.
Como exemplo, a figura 27 mostra a representacdo dos estados de tensdo em dois
pontos da viga, conforme os eixos coordenados x-y € os eixos principais. O estado de
tensdo segundo os eixos x-y define as tensdes normais G, as tensdes Gy € as tensdes de
cisalhamento 1., e T,x. O estado de tensdo segundo os eixos principais definem as
tensoes principais de tragdo oy e de compressao oyy.

A tensdo oy pode ser em geral desprezada, tendo importincia apenas nos trechos
proximos a introducio de cargas. O dimensionamento das estruturas de concreto armado

toma como base normalmente as tensoes Gy € Tyy.
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Figura 27 - Componentes de tensao segundo os estados de tensao relativos aos eixos

principais e aos eixos nas dire¢des x e y (LEONHARDT e MONNIG, 1982).

2.4.DOMINIOS DE DIMENSIONAMENTO - DEFORMAGAO
Os dominios sdo representacdes das deformacdes que ocorrem na sec¢do transversal

dos elementos estruturais. As deformacdes sdo de alongamento e de encurtamento,

oriundas de tensdes de tracdo e compressado, respectivamente.

Segundo a NBR 6118/2003, o estado limite dltimo (ELU) de elementos lineares
sujeitos a solicitacdes normais € caracterizado quando a distribuicao das deformacdes na

secdo transversal pertencer a um dos dominios definidos na figura 28.

29, 3,5 %o L
B
3
Zh
(]
d = C h
o
0
]
]
i
A
1
10 %o Es,d 0
Alongamento Encurtamento

Figura 28 — Diagramas possiveis dos dominios
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O estado limite dltimo pode ocorrer por deformagdo pléstica excessiva da
armadura (reta a e dominios 1 e 2) ou por encurtamento excessivo do concreto
(dominios 3, 4, 4a, 5 e reta b).

O desenho mostrado na figura 28 representa varios diagramas de deformacao de
casos de solicitagao diferentes, com as deformagdes limites de 3,5%0 para o maximo
encurtamento do concreto comprimido e 10%o para 0 méximo alongamento na armadura
tracionada. Os valores de 3,5%0 e 10%0 sdo valores ultimos, de onde se diz que todos os
diagramas de deformacao correspondem a estados limites dltimos. As linhas inclinadas
dos diagramas de deformagdes sdo retas, pois se admite a hipétese basica das secoes
transversais permanecerem planas até a ruptura.

A capacidade resistente da peca é admitida esgotada quando se atinge o
alongamento maximo convencional de 10%o na armadura tracionada ou mais tracionada,
ou, de outro modo, correspondente a uma fissura com abertura de 1 mm para cada 10
cm de comprimento da peca.

Os diagramas valem para todos os elementos estruturais que estiverem sob
solicitagcdes normais, como a tracdo e a compressao uniformes e as flexdes simples e
compostas. Solicitagdo normal € definida como os esfor¢os solicitantes que produzem
tensOes normais nas secoes transversais das pegas. Os esforcos podem ser o momento
fletor e a for¢ca normal.

O desenho dos diagramas de dominios pode ser visto como uma pec¢a sendo
visualizada em vista ou elevacdo, constituida com duas armaduras longitudinais
proximas as faces superior e inferior da peca.

A posicdo da linha neutra € dada pelo valor de x, contado a partir da fibra mais
comprimida ou menos tracionada da pec¢a. No caso especifico da figura 28, x € contado
a partir da face superior. Em fun¢@o dos varios dominios possiveis, a linha neutra estara
compreendida no intervalo entre - c (lado superior do diagrama no desenho da figura
28) e + o (lado inferior do diagrama). Quando 0 < x < h, a linha neutra estard passando
dentro da secdo transversal.

Sao descritas a seguir as caracteristicas da cada um dos oito diferentes dominios

de dimensionamento ou deformagdes.

RETA A
O caso de solicitagdo da reta a é a tracdo uniforme (também chamada tracao

simples ou tragdo axial), com a for¢a normal de tragao aplicada no centro de gravidade
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da secdo transversal (figura 29). A linha neutra encontra-se no - «, e todos os pontos da
secdo transversal, inclusive as armaduras estdo com deformacdo de alongamento igual a
maxima de 10%o. As duas armaduras, portanto, estdo com a mesma tensio de tragdo, a
de inicio de escoamento do ago, f,s (ver diagrama ¢ x € dos agos na figura 9). Como

exemplo existem os elementos lineares chamados tirantes.

LN
e 0 10 %
Asi T —
.ce JF_ Y —
Ao sz
10 %e

Figura 29 — Tracdo uniforme na reta a

DOMINIO 1

O dominio 1 ocorre quando a for¢ca normal de tracdo ndo € aplicada no centro de
gravidade da secdo transversal, isto €, existe uma excentricidade da for¢a normal em
relacdo ao centro de gravidade. Neste dominio, ocorre a tracdo ndo uniforme, e a se¢io
ainda estd inteiramente tracionada, embora com deformacdes diferentes (figura 30).

Também se diz que a solicitacdo € de tragdao excéntrica com pequena excentricidade, ou

flexo-tragdo.

a) b)
LN
H‘\ x() LN (x = 0)
oy Es1 Es
I c ;_;_E- :."\__,_
| Ao F I e \ — .
U__ 10 % _l ’ %

Figura 30 — Tracao ndo uniforme no dominio 1: a) linha neutra com valor — x;
b) linha neutra com x =0

A deformacio de alongamento na armadura mais tracionada é fixa e vale 10%eo.
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A linha neutra € externa a secao transversal, podendo estar no intervalo entre — oo
(reta a) e zero (limite entre os dominios 1 e 2), com x tendo um valor negativo. A
capacidade resistente da secdo € proporcionada apenas pelas armaduras tracionadas,
pois o concreto encontra-se inteiramente fissurado.

Como exemplo de elemento estruturais no dominio 1 hé o tirante.

DOMINIO 2

No dominio 2 ocorrem os casos de solicitagio de flexdo simples, tracdo
excéntrica com grande excentricidade e compressao excéntrica com grande
excentricidade. A secdo transversal tem parte tracionada e parte comprimida (figura 31).
O dominio 2 € caracterizado pela deformacdo de alongamento fixada em 10%o na
armadura tracionada. Em funcdo da posi¢do da linha neutra, que pode variar de zero a
Xo1im (0 < X < Xo5im), @ deformacdo de encurtamento na borda mais comprimida varia de
zero até 3,5%o0. Quando a linha neutra passar por Xajim, OU S€ja, X = Xjim, as deformacdes
na armadura tracionada e no concreto da borda comprimida serdo os valores ultimos,
10%o e 3,5%o, respectivamente.

No dominio 2 diz-se que a armadura tracionada (As;) é aproveitada ao maximo,
com &g = 10%0, mas o concreto comprimido ndo, com €. < 3,5%o.

O dominio 2 é subdividido em 2a e 2b em funcdo da deformacdo maxima de
encurtamento no concreto comprimido. No dominio 2a considera-se a deformacao

variando de zero a 2%o € no dominio 2b de 2%o a 3,5%o.

Eeq
Agy | Ly Agy % (+)

L R

s

g Aga Agz E52
—
10 %
F

Figura 31 — Casos de solicitagcao e diagrama genérico de deformagdes do dominio 2

DOMINIO 3
Os casos de solicitacdo sao os mesmos do dominio 2, ou seja, flexdo simples,

tracdo excéntrica com grande excentricidade e compressdao excéntrica com grande
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excentricidade. A sec¢ao transversal tem parte tracionada e parte comprimida (figura 32).
O dominio 3 € caracterizado pela deformacdo de encurtamento méxima fixada em 3,5%o
no concreto da borda comprimida. A deformacdo de alongamento na armadura
tracionada varia da deformacdo de inicio de escoamento do ago (gyq) até o valor maximo
de 10%o, 0 que implica que a tensdo na armadura é a maxima permitida, f,; (ver figura

9).

F 35%
Bog= 3.5 %
—] _T‘

X

LK ]
B2

M
| 1
_I oy ou J
&
Ago & Agz Agz E

By S By 10 %

Figura 32 — Casos de solicitagao e diagrama genérico de deformacdes do dominio 3

A posicdo da linha neutra pode variar, desde o valor Xpjim até X3jim (X2im < X <
X31im), que delimita os dominios 3 e 4. A deformagdo de encurtamento na armadura
comprimida é menor mas préxima a 3,5%o, por estar préxima a borda comprimida, onde
a deformacao € 3,5%eo.

Na situagdo ultima a ruptura do concreto comprimido ocorre simultaneamente

com o escoamento da armadura tracionada.

DOMINIO 4

Os casos de solicitagdo do dominio 4 sdo a flexdo simples e a flexdo composta
(flexo-compressao ou compressdo excéntrica com grande excentricidade). A secdo
transversal tem parte tracionada e parte comprimida (figura 33). O dominio 4 ¢
caracterizado pela deformacdo de encurtamento maxima fixada em 3,5%o no concreto da
borda comprimida. A deformacdo de alongamento na armadura tracionada varia de zero
até a deformacdo de inicio de escoamento do aco (gyq), 0 que implica que a tensdo na
armadura € menor que a mdxima permitida, f,; (ver figura 9). A posi¢do da linha neutra

pode variar de X3ji, até a altura util d (X35im < x < d).
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Figura 33 — Casos de solicitacdo e diagrama genérico de deformacdes do dominio 4

No dominio 4a a solicitacao € de flexdo composta (flexo-compressdo). A secao
transversal tem uma pequena parte tracionada e a maior parte comprimida (figura 34). O
dominio 4a também é caracterizado pela deformacdo de encurtamento maxima fixada
em 3,5%0 no concreto da borda comprimida. A linha neutra ainda estd dentro da se¢éo
transversal, na regido de cobrimento da armadura menos comprimida (As;), ou seja, d <
x < h. Ambas as armaduras encontram-se comprimidas, embora a armadura préxima a

linha neutra tenha tensdes muito pequenas.

35 %

Epg= 3,5 %

Figura 34 — Solicitacdo e diagrama genérico de deformacdes do dominio 4a

DOMINIO 5

No dominio 5 ocorre a compressdo nao uniforme ou flexo-compressdao com
pequena excentricidade (flexdo composta). A linha neutra ndo corta a se¢do transversal,
que estd completamente comprimida, embora com deformacdes diferentes. As duas
armaduras também estdo comprimidas. A posicdo da linha neutra varia de h até + o

(figura 35). O que caracteriza o dominio 5 € o ponto C a 3/7 h, como mostrado na figura
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35. A linha inclinada do diagrama de deformagdes passa sempre por este ponto no
dominio 5. A deformagdo de encurtamento na borda mais comprimida varia de 2%o a
3,5%0 e na borda menos comprimida varia de 0 a 2%o, em funcdo da posicao x da linha
neutra. Com exce¢do do caso da linha neutra x = h, a forma do diagrama de

deformacdes serd a de um trapézio.

LN

Figura 35 — Compressao nao uniforme no dominio 5

RETA B

O caso de solicitacdo da reta b é a compressdo uniforme (também chamada
compressao simples ou compressdo axial), com a for¢a normal de compressao aplicada
no centro de gravidade da se¢do transversal (figura 36). A linha neutra encontra-se no
+00, e todos os pontos da secdo transversal estdo com deformacao de encurtamento igual
a 2%o. As duas armaduras, portanto, estdo sob a mesma deformacdo e a mesma tensao

de compressao.

2% Egy 0
g1 Es1
| - —
A
Ao g2
ot 2 %o o

Figura 36 — Compressao uniforme na reta b
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DETERMINACAO DE Xjji E X31im

Tendo como base os diagramas de dominios mostrados na figura 28, os valores

limites de Xpjim € X3jim podem ser deduzidos. Da figura 37 deduz-se o valor de Xpjim:

Dim — € =0,26d
35 13,
x
Sendo S, =— tem-se B, =0,26
35%
]
x! limn
r
d
10 %o

Figura 37 — Diagrama de deformacdes para a deducao de Xajim

Com procedimento andlogo pode-se deduzir o valor de xs;n,. Da figura 38
encontra-se:

X3 d 3,5d
= = Xim TS L
35 35+¢, 35+¢€,

Sendo S, =§ tem-se [ s, =%
5 yd

35 %

)(3 lim

Eya

Figura 38 — Diagrama de deformacdes para a deducao de X3jim
Como se observa nas acima os valores de X3iim € PBx3iim dependem de gyq, isto €,

dependem da categoria do aco da armadura passiva. A tabela 12 mostra os valores de

X31im € Px31im €M funcdo da categoria do aco.
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Tabela 12 - Valores de €4, X3iim € Bx3iim €m fun¢do da categoria do ago

ACO Eyd (“o0) X3kim Bratim
CA-25 lanunado a quente 1.04 0,77 d 0,77
CA-30 lanunado a quente 2,07 0,63 d 0.63
CA-60 trefilado a frio 248 0,50 d 0,59

Como consideracdes adicionais sugeridas pela NBR 6118/2003 destacam-se:
Reta a: tracdo uniforme;

Dominio 1: tragdo nao uniforme sem compressao;

Dominio 2: flexao simples ou composta sem ruptura a compressao do concreto
(€c.max < 3,5%0 € com 0 mdximo alongamento permitido de €y < 10%o);

Dominio 3: flexdo simples ou composta com ruptura a compressao do concreto e
com escoamento do ago: €, > €yq ;

Dominio 4: flexdo simples ou composta, com ruptura a compressao do concreto
e sem escoamento do ago tracionado;

Dominio 4a: flexdo composta com todas as armaduras comprimidas;

Dominio 5: compressio ndo uniforme, sem tracdo. Toda a secdo estd
comprimida;

Reta b: compressdo uniforme.

Além disso, a norma define trés tipos de se¢do:

Secdo sub-armada (dominios 2 e 3 ): a armadura escoa antes da ruptura do
concreto a compressao.

Secdo super-armada (dominio 4): o concreto atinge o encurtamento
convencional de ruptura antes da armadura escoar - € < €yq.

Secdo normalmente armada (limite dos dominios 3 e 4): o esmagamento
convencional do concreto comprimido e a deformacdo de escoamento do ago

ocorrem simultaneamente.

2.5.DIMENSIONAMENTO — FORMULACAO GERAL

Flexdo Normal Simples — Secdo Retangular — Formulacdo Geral

HIPOTESES DE CALCULO

Na determinacg@o dos esforgos resistentes de elementos fletidos, como vigas, lajes e

pilares, sdo admitidas as seguintes hipdteses basicas:
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a) As secOes transversais permanecem planas até a ruptura, com distribuic@o linear
das deformagdes na se¢do;

b) A deformacdo em cada barra de ago € a mesma do concreto no seu entorno. Essa
propriedade ocorre desde que haja aderéncia entre o concreto e a barra de ago;

¢) No estado limite ultimo (ELU) despreza-se obrigatoriamente a resisténcia do
concreto a tragao;

d) O encurtamento de ruptura convencional do concreto nas se¢cOes ndo inteiramente
comprimidas € de 3,5 %o (dominios 3, 4 e 4a);

e) O alongamento maximo permitido ao longo da armadura de tra¢do é de 10 %o, a
fim de prevenir deformacdes plésticas excessivas;

f) A distribuicao das tensdes de compressao no concreto ocorre segundo o diagrama
tensdo x deformacdo pardbola-retdngulo. Porém, é permitida a substituicdo desse
diagrama pelo retangular simplificado, com altura y = 0,8x, € a mesma tensdo de

compressao 6.4, como mostrado na figura 39.

3.5 % O e
»
2 0.UU m
(=]
= 1l
h LM

Figura 39 — Diagramas o x ¢ pardbola-retangulo e retangular simplificado para
distribuicao de tensdes de compressao no concreto.

A tensdo de compressdo no concreto (G4 0u f) € definida como:
f.1) no caso da largura da se¢do, medida paralelamente a linha neutra, ndo diminuir
da linha neutra em dire¢ao a borda comprimida (figura 40), a tensao é:
0,851,
f.=085f, =22 a

c

. P
\_/

Figura 40 - Se¢des com tensdo de compressao igual a 0,85 f.q

f.2) em caso contrario, isto é, quando a se¢ao diminui (Figura 41), a tensao é:
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Figura 41 - Se¢des com tensdo de compressao igual a 0,8 f.4

g) A tensdo nas armaduras € a correspondente a deformacao determinada de acordo

com as hipéteses anteriores e obtida nos diagramas tensdo-deformacdo do aco (ver

figura 9).

- — - — -1

LI/N A

Figura 42 — Sec¢ao retangular a flexao simples
Para que a tensdo o seja igual a f,; devemos ter g > €yq
Assim, para se evitar a super-armacao (dominio 4), deve-se ter como profundidade

3,5

d)wm 35+e,

L. X
maxima da LN X <X3jjm, OU (—j
lim
Onde:

€.y :% — Agos CA—=50

s

E,y = 2%0+% — Acos CA-60

s

De acordo com a figura 42 podem-se escrever as seguintes equagdes de

equilibrio:

SM, =0 M, :fcxbw><y><(d—%}+A's><d'sdx(d—d')

D> F,=0 N,=0=fxb,xy+A X0 ,~AXf,
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Observa-se nas equacdes de equilibrio que a armadura comprimida As’ pode
existir ou ndo, aparecendo no dimensionamento da se¢do apenas quando for necessaria
(armadura dupla).

Ao dividir todos os termos da equacdo, de equilibrio, em termos de momento,
por uma quantidade que tem a mesma dimensao de um momento, como f. X by x d?
obtém-se uma equacdo de equilibrio em termos adimensionais. Cancelados os valores

iguais no numerador e denominador fica:

M Al 1 ]
— :XX(I—L]+—°‘XG“Z x(l—ij -eq. 01
f.xb, xd? d 2d) f.xb,xd d
Definindo:

_ M,
= Fxb. xd? - eq. 02

azle,Sg -eq. 03

QU

¢=& - eq. 04

yd

k'= ax(l—ﬂj - eq. 05
2
A' X@X f. '
k= k'+wx[1—ij _eq. 06
f.xb, xd d
Isolando o valor de A’ da equagao 06 temos:

_fCXbWXd k_k'

; X Xt
fu [1_ d'j ¢
d

A -eq. 07

Assim, somente existird a armadura de compressdo A’s quando k>k’, ou seja:
A>0—-k>k
K & Pardmetro adimensional que mede a intensidade do momento fletor solicitante
(externo) de calculo.
K’ & Parametro adimensional que mede a intensidade do momento fletor resistente
(interno) de cdlculo, devido ao concreto comprimido.

O terceiro termo da equagdo 01 mede a intensidade do momento fletor resistente
(interno) de cdlculo, devido a armadura A’y comprimida.
a < valor da profundidade relativa da linha neutra referente ao diagrama retangular

simplificado de tensdes no concreto.
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¢ & representa o nivel de tensdo na armadura comprimida

Deve existir, portanto, um valor limite para k, abaixo do qual ndo é necessario

armadura A’;. Vamos representar esse limite pela sigla k.

o
k, =0{L><(1—TL)

“-3) i)
d), d), 35+e,

Tabela 13 — Valores de ki sem a consideragao da ductilidade

2,8

Acgo Jya RN/em?) | €4 (%0) | Pstim= (X/d)31im ol kL
CA-25 21,74 1,035 0,772 0,617 0,427
CA-50 43,48 2,070 0,628 0,503 0,376
CA-60 52,17 2,484 0,585 0,468 0,358

A relag@o Bajim = (x/d)31m, além de satisfazer ao limite estabelecido anteriormente
(X <X31im), que gerou a tabela 13, deve também atender aos limites fixados pela norma
brasileira, para melhoria da ductilidade, que fixa a profundidade relativa limite em:

®  Bim= x/d)iim < 0,50 para concretos com f; < 35 MPa

¢ Biim= (x/d)jim < 0,40 para concretos com f > 35 MPa

Observando-se a tabela 13, nota-se que todos os valores de Bajm S80 superiores
aos das equacdes acima e que, portanto, com esses ultimos garante-se maior capacidade
de rotagdo das secdes transversais. Os novos valores de kj, da tabela 14 atendem as
recomendacdes de melhoria de ductilidade, e agora os mesmo nao mais dependem do
tipo de aco, mas sim da faixa de resisténcia f,x do concreto ser inferior ou nao a 35 MPa.

Tabela 14 — Valores finais de k;, com a consideragdo da ductilidade. Aco CA-50

ka (MPa) kL
<35 MPa 0,320
> 35 MPa 0,269

k<ki—>Ax=0sk =k
k <k;, — Secdo sub-armada

k > ki — Secdo normalmente armada (k =k - A’ #0)
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A partir das equagdes de equilibrio determina-se a armadura de tracao As.

1

Xb, X (o}
— fc _w y+A| X sd

s s
fyd fyd

Multiplicando-se e dividindo-se simultaneamente o segundo termo por d e

A

substituindo a rela¢do ¢’ 4/ fy4 do terceiro termo pela varidvel da equagdo 04, obtém-se:

_chwadxl f.xb, xd

A +A' X¢p= xa+ A Xo
fyd d fyd

a=1-+1-2k'

As = Asl +As2

A, =120 X ok

yd
145'2 — chwadx(k_k')
fyd (1_1)
d

Uma vez calculada a armadura A pode-se obter a armadura A’, dada pela

expressdo:

Av :ASZ
9

L Eomix = 5,300

dat

*
£y

Xlim
d| - - — — —LN
A

Figura 43 — Diagrama de deformacao na armadura dupla

Considerando os valores limites para Py, nota-se que ambos, (x/d);, = 0,40 e
(x/d)jim = 0,50, sdo menores que os valores de Bsim = (x/d)s;m da tabela 13, para as trés
categorias de aco CA-25, CA-50 e CA-60. Além disso, o valor da profundidade relativa
do dominio 2 é dado por Bajim = (x/d)2im = (3,5/13,5) = 0,26. Pode-se concluir, portanto,
que para as trés categorias de aco empregados em pecas de concreto armado, a

profundidade relativa limite que define a armadura dupla estard no dominio 3, ou seja:

Baiim = 0,26 < Biim = (X/d)tim < B3iim
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A defini¢do do ELU para o dominio 3 € €.ax = 3,5%0 conforme visto na figura
43. A deformacdo €’y pode ser calculada a partir da seguinte equacgdo, retirada por

semelhanca de tridngulos na figura 43.

d
s _ = :‘_ x 0,0035 = (%Z)hm %Z x0,0035
Xy —d’ Xlim Hlim %Z lim

Caso seja € menor que o valor da deformacdo de célculo correspondente ao

escoamento €yq, a tensdo ¢’y € obtida pela aplicagdo da lei de Hooke 6°gq = Eg x €50
que implica em valor de & < 1. Caso contrdrio ¢’sq = fy4 0 que implica em & = 1.
Fazendo €’ > €,4 na equagdo anterior, obtém-se a inequag@o seguinte, que expressa a

relacdo (d’/d) abaixo da qual se tem & = 1.

(7)) Ao
d) \d),, 0,0035

O aco CA-25 € pouco usado no Brasil, 0 aco CA-60 é normalmente usado para

flexdao em lajes e pisos, onde ndo se usa armadura dupla, restando, pois o aco CA-50,
que € o mais utilizado para flexdo de vigas. Para essa categoria de ago €yg = 2,07%0 €

considerando (x/d);m = 0,50 (fix < 35 MPa) temos:
d' . d'
; <0,204 ou, pegando o inverso (1+0,204), ; > 4,896

Esse valor expresso acima, assim como para outros tipos de aco e (x/d)jn, estdo
indicados na tabela 15.
Tabela 15 — Valores das relagoes entre d e d’, para se ter & = 1 (nivel de tensdo em A’s)
Jfox <35 MPa fex > 35 MPa
(x/d)im = 0,50 (x/d)im = 0,40

(3)<|(a)| (3| (3]
d d d d
CA-25 | 0,352 | 2,840 | 0,282 | 3,550

CA-50 | 0,204 | 4,896 | 0,163 | 6,121
CA-60 | 0,145 | 6,893 | 0,116 | 8,616

Aco

Os valores da tabela 15 sdo as relagdes usuais para vigas de concreto armado, ou

seja, geralmente o nivel de tensdo na armadura comprimida € igual a 1. No entanto, para
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. ~ ~ O- S
situacdes pouco comuns, ndo contempladas na tabela 15, o valor de ¢ = —% <1, pode
yd

]

ser obtido com o' ,=E x¢g <f,, a patir da equagdo de €’

o VY
al.

%)hm % 0,0035x E, _ 745 %)hm % 1
/d lim f}d /d lim

% 0,0035):

Resumo: Dimensionamento de secoes retangulares

M, {k <k, = k'=k & Armagdo simples

B f.xb, xd? "k >k, > k'=k, & Armagdo dupla

A, :Wx(l—«/l—%')

yd

A =A,+A,> A :fcxwadx(k—k')

" foa _d
="

* fu<35MPa< kL =0,320
* fu&>35MPa< k. =0,269

Existem, na pratica, dois casos mais comuns de dimensionamento:

A partir das formulagdes estudadas anteriormente, obtem-se:

- k fabwdz
dL - Md,L
kacbw
onde:

M1 é 0 mdximo momento fletor de célculo resistido com armadura simples
dp. € a altura util minima necessdria para resistir a0 maximo momento fletor de cdlculo

com armadura simples.
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Caso o momento atuante de célculo seja maior que My ou ainda que a altura
util seja menor que di, o que significa em ambos, k > k; torna-se necessario para o
equilibrio a armadura de compressdo A’,. Essa situacdo, com a utilizagdo simultanea de
armadura de tracdo A e de compressdo A’, caracteriza se¢des dimensionadas a flexao
com armadura dupla.

Conforme ja citado anteriormente, a super armagdo deve ser sempre evitada,
principalmente por ser anti-econdmica. Na situacdo de armacao dupla para os valores da
tabela 14, caso se pretenda absorver um momento solicitante superior ao My apenas
com armadura de tracdo, isso ndo significa necessariamente pecas super-armadas. J
com os valores da tabela 13, caso a mesma situacdo ocorra e seja possivel o equilibrio
apenas com armadura simples, s6 A, essa secao serd obrigatoriamente super-armada,
uma vez que os limites da tabela 13 referem-se ao final do dominio 3.

Na situacdo de armadura dupla k > ki, basta fazer nas equagdes de
dimensionamento a flexdo em secdes retangulares k = ki. Essa igualdade significa
fisicamente que o momento interno resistente referente ao concreto comprimido k’ é
igual ao maximo momento fletor de calculo resistindo com armadura simples k;. Essa
parcela do momento total Mg > Mgy, serd resistida pelo concreto comprimido e pela
armadura tracionada Ag;. A diferenca My — My, que em termos adimensionais fica k —
ky serd absorvida pela parcela da armadura de tracdo Ay, e pela armadura de compressao

A

Determinacio da linha neutra em relacio ao topo da peca — distincia x (figura 42)

x=125d|1- 1—#
0,425b,d f.,

Porém, os limites fixados para melhoria da ductilidade, devem ser respeitados: [(x/d)jim

< 0,50 para fx < 35 MPa e (x/d)jim < 0,40 para f,x > 35 MPa]

EXERCICIOS DE DIMENSIONAMENTO

1. Uma viga bi-apoiada de concreto armado de secdo retangular com altura de 50
cm e largura de 15 cm serd executada usando-se concreto C20 e aco CA-50. A
solicitacdo maxima € de um momento fletor caracteristico de 88,10 kNxm. O estribo
¢ de 5 mm de didmetro, o cobrimento adotado € de 2,5 cm e o agregado graido € a

brita 1.
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Dados: fox = 20 MPa = 2 kN/cm; fix = 500 MPa = 50 kN/cm?; h = 50 cm; by, = 15 cm;
Mk = 8810 kN.cm

50

O

15

1) Estimativa da altura util d

d'=0,1.h=0,1.50=5cm

d=h-d"=50-5=45cm

2) Momento Fletor de calculo

My = 1,4 x 8810 = 12334 kN.cm

3) Valor de célculo da resisténcia a compressdao do concreto
f.=0,85x2/1,4=1,21 kN/cm?

4) Valor de cdlculo da resisténcia do ago

fya=150/1,15 = 43,48 kN/cm?

5) Determinacdo do k

12334

= T2 Ix15%ds" = 0,336 > 0,320 — k'= k, & Armacdo dupla
,21X 15X

6) Defini¢dao da armadura

A, = Mx(l—«ll— 2x0,320) = 7,514cm’

43,48

_ _ _ 2

A =A,+A, = A, = 1,21x15%x45 « (0,336 -0,320) _ 0.338cm” 7,85¢cm
‘ 43,48 (1— 5 )
45
A = 0,3138 — 0.338¢cm’ 206,3mm | [P
7) Determinacdo da linha neutra em relagdo ao topo da peca %0
4@ 16mm g+2 ﬁEs
|

x=125%x451- [1— 12334 = 23,88cm 15

0,425x15% 45> xl

9

x/d = 23,88/45 = 0,53 > (x/d)jim = 0,50 < Dominio 3 (0,26<0,53<0,63)
Logo, 0,5.45 =22,5cm
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3. DIMENSIONAMENTO DE LAJES — CALCULO ELASTICO

3.1. Introducao

Generalidades

As lajes sdo elementos estruturais laminares planos, solicitados predominantemente
por cargas normais ao seu plano médio. Elas constituem os pisos dos edificios correntes
de concreto armado. Nas estruturas laminares planas, predominam duas dimensdes,
comprimento e largura, sobre a terceira que € a espessura. Da mesma forma, que as
vigas sdo representadas pelos seus eixos, as lajes sdo representadas pelo seu plano
médio. As lajes sdo diferenciadas pela sua forma, vinculagio e relagdo entre os lados.
Geralmente, nas estruturas correntes, as lajes sdo retangulares, mas podem ter forma
trapezoidal ou em L.

Classificacdo das lajes quanto a relacido entre os lados

As lajes retangulares sdo classificadas como:

® lajes armadas em uma s6 dire¢do: sdo aquelas em que a relacio entre o maior (ly)
e o menor vao (ly) é maior que 2 (A>2).

¢ Jajes armadas em duas direcdes ou armadas em cruz: sdo aquelas em que a

relagdo entre o maior (ly) e o menor vao (ly) € menor que 2 (A<2).

by
Figura 44 — lajes armadas em uma e duas dire¢oes
Em funcdo da vinculagdo das bordas da laje, a classificacdo acima apresenta
excecoes. Se a laje for suportada continuamente somente ao longo de duas bordas
paralelas (as outras duas forem livres) ou quando tiver trés bordas livres (laje em
balan¢o), ela serd também armada em uma s6 dire¢do, independentemente da relagdo

entre os lados (A).
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Vinculagdo

As bordas das lajes podem apresentar os seguintes tipos de vinculacdo:

e apoiada: quando a borda da laje é continuamente suportada por vigas, paredes
de alvenaria de tijolos cerdmicos, de blocos de concreto ou de pedras.

e livre: quando a borda da laje ndo tiver nenhuma vinculagdo ao longo daquele
lado.

e engastada: quando a borda da laje tem continuidade além do apoio

correspondente daquele lado (laje adjacente).

Borda livre Borda simplesmente apoiada Borda engastada

---------- STTTTTTTT7

- -

Caso |Vinculagao |Caso |Vinculagao| Caso |Vinculagao

1 28 2B é

Gauatro bardas Uma borda menor Uma borda maiar
simplesmente apoiadas ahgastada ohdastada

44 4B

JCuas hardas adjacentes| Dwas bordas menores | Duas bordas maiares
angastadas endastadas encastadas

A 2B

|_knie berda maioe |Ima borda menor Clatra borcas
apoiada gpoiads engastadas

Figura 45 — Vinculacdo de lajes
Uma laje ndo deve ser considerada engastada em outra que tenha uma espessura

maior que 2 cm, tomando-se como balizamento o lado inferior (ver figura 46).

engaste engaste

engaste .
apoio

Figura 46 — Continuidade de lajes adjacentes com espessura diferente
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Toda a laje que tiver um lado adjacente a uma laje rebaixada tem este lado
apoiado; toda a laje rebaixada deve ser considerada apoiada, salvo se tiver outros trés

lados livres (ver figura 47).

apoio

Figura 47 — Continuidade de lajes adjacentes com elevacdes diferentes
Quando em um lado da laje ocorrer duas situacdes de vinculo (apoiado e

engastado), temos o seguinte critério a adotar:

Engaste Apoio

Figura 48 — Caso especifico de vinculagao
1 —1y; <£33%ly, — Considera-se a borda totalmente apoiada.

2 — 33%ly < 1y; < 67%l, — Calculam-se os esforcos para as duas situacdes —
borda totalmente apoiada e borda totalmente engastada — e adotam-se os maiores
valores no dimensionamento.

3 —1y1 > 67%ly, — Considera-se a borda totalmente engastada.

Quando se inicia o cdlculo das lajes, ndo sd@o conhecidas as espessuras; deve-se,
entdo, considerar inicialmente engastados todos os lados que sdo adjacentes a outras
lajes ndo rebaixadas. Somente apds a primeira hipétese de vinculacdo € que serd
possivel determinar as espessuras das lajes e refazer a vinculagdo, quando a espessura
for maior que 2 cm.

Vaos efetivos de lajes

Quando os apoios puderem ser considerados suficientemente rigidos quanto a
translagdo vertical, o vao efetivo deve ser calculado pela seguinte expressao:
lef= l() +a;+ a
com a; igual ao menor valor entre (t;/2 e 0,3h) e a, igual ao menor valor entre (t,/2 e

0,3h), conforme a figura 49 abaixo.
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a) Apoio de véo extremo b) Apoio de vao intermediario

Figura 49 — Vaos efetivos
Nas lajes em balango, o vao efetivo € o comprimento da extremidade até o
centro do apoio, ndo sendo necessdrio considerar valores superiores ao comprimento

livre acrescido de trinta por cento da espessura da laje junto ao apoio.

|
.1|L- ] I»

=
in{t/2; 0,3n
min(] ]!—-—~{ |

Figura 50 — Vaos efetivos para lajes em balanco
Em geral, para facilidade do célculo, € usual considerar os vaos tedricos até os
eixos dos apoios.

Cargas nas lajes

Em lajes usuais o carregamento, em geral, € considerado como uniformemente
distribuido:
p (kN/m?), onde:

p=g+(q

onde:
g — é a parcela permanente das cargas que atuam sobre a laje (peso préprio,
revestimento, reboco, etc.);
q — € a parcela varidvel das cargas que atuam sobre a laje (peso das pessoas, mdveis,
equipamentos, etc.).

Os valores das cargas a serem considerados no célculo de estruturas de
edificacdes sdo indicados na NBR6120/1980.

Para edificios residenciais, os valores mais usuais de cargas sao:
- peso especifico do concreto armado = 2500 kgf/m3

- peso especifico do concreto simples = 2400 kgf/m3
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- revestimentos/enchimentos em argamassa de cimento e areia = 2100 kgf/m3
- revestimento de tacos ou tabudes de madeira = 70 kgf/m? (estimado)

- revestimento de material ceramico = 125 kgf/m? (estimado)

- forro falso = 100 kgf/m? (estimado)

- carga variavel em salas, dormitérios, cozinhas, banheiros = 150 kgf/m?

- carga varidvel em despensa, lavanderia, drea de servigo = 200 kgf/m?

- carga varidvel em corredores, escadas em edificios:

nao residenciais = 300 kgf/m?

residenciais = 250 kgf/m?

- sacada: mesma carga da peca com a qual se comunica.

- carga varidvel linear nos bordas livres das lajes de 200 kgf/m (vertical) e 80 kgf/m na
altura do corrimao (horizontal).

Além da carga superficial, € comum ocorrer cargas lineares, correspondentes a
paredes de alvenaria executadas sobre a laje. A carga linear é obtida a partir do peso
especifico da alvenaria, da espessura da parede e de sua altura:

- 1300 kgf/m3 — tijolos ceramicos furados

- 1800 kgf/m3 — tijolos ceramicos macigos

- 2100 kgf/m3 — bloco de concreto

- 550 kgf/m3 — bloco de concreto celular autoclavado (SICAL)

Espessura minimas e cobrimentos minimos das lajes

De acordo com a NBR 6118/2003, as espessuras das lajes devem respeitar os
seguintes limites minimos:
- 5 cm para lajes de cobertura nao em balanco;
- 7 cm para lajes de piso ou de cobertura em balango;
- 10 cm para lajes que suportem veiculos de peso total menor ou igual a 30 kN;
- 12 cm para lajes que suportem veiculos de peso total maior que 30kN;
- 15cm para lajes com protensao.

Recomenda-se usar espessura minima de 8 cm, para evitar o aparecimento de
fissuras pela presenga de eletrodutos ou caixas de distribuicdo embutidas na laje. Por
esta razao, os valores minimos de 5 cm e 7 cm nio sdo aconselhados.

Para uma avaliacdo de altura ttil (d) em nivel de pré-dimensionamento das

espessuras de uma laje retangular com bordas apoiadas ou engastadas, pode-se utilizar a

seguinte expressao:
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d=(2,5-0,1n)l/100
onde: n é o nimero de bordas engastadas e 1 € menor valor entre o0 menor vao (ly) e 70%
do maior vao (0,71y).

Sao especificados também os valores minimos de cobrimento para armaduras
das lajes, de acordo com a agressividade do meio em que se encontram. Esses valores
sdo dados na tabela 16, extraida da NBR 6118/2003.

O valor de Ac que aparece nesta tabela ¢ um acréscimo no valor do cobrimento
minimo das armaduras, sendo considerado como uma tolerancia de execucdo. O
cobrimento nominal é dado pelo cobrimento minimo acrescido do valor da tolerincia de
execugdo Ac, que deve ser maior ou igual a 10 mm.

Tabela 16 — Cobrimento nominal para Ac = 10 mm

Classe de agressividade ambiental (Tabela 1 da Norma)
Tipo & Componente
[ Il 1l [\
de Estrutura
Cobrimento nominal (mmy}
Laje* de Concreto Armado 20 25 35 45

* Para a face superior de lajes e vigas que serdo revestidas com argamassa de contrapiso, com
revestimentos finais secos fipo carpete de madeira, com argamassa de revestimento & acabamento
tais como pisos de elevado desempenho, pisos cerimicos, pisos asfilticos, e outros tantos, as
exigéncias desta tabela podem ser substituidas pelo item 7.4.7.5 (NBR 6115, 2001) respeitando um
cobrimento nominal = 15 mm.

** Nas faces inferiores de lajes e vigas de reservatorios, estagBes de tratamento de dgua e esgoto,
condutos de esgoto, canaletas de efluentes e outras obras em ambientes quimica e intensamente
agressivos a armadura deve ter cobrimento nominal = 45 mm.

3.2. Reacao das lajes (apoio em vigas, paredes, etc)
O cdlculo das reacdes pode ser feito mediante o uso de tabelas (anexo B)

baseadas no processo das dreas, fornecendo coeficientes adimensionais (ry, Iy, Iy, I'ye), @

. i . - 1 . ~
partir das condi¢des de apoio e da relacao % , com o0s quais se calculam as reacdes,
y

dadas por:
R, =0,001rplx & Ry =0,001r,pl
Para as lajes armadas em uma direcdo, as reacdes de apoio sdo calculadas a
partir de consideracOes feitas na teoria das estruturas para uma viga faixa de largura
equivalente a 1 metro. Como exemplo, podemos definir para uma laje com vao I,
engastada em uma das extremidades e livre na outra, uma reagdo por metro, igual a R =

plx, onde p € a carga total da laje.
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3.3. Momentos Fletores

Os processos numéricos que envolvem o cdlculo dos momentos fletores em lajes
também podem ser utilizados através de tabelas semelhantes ao apresentado para as
reacOes de apoio (anexo B) e os coeficientes tabelados (my, mye, my, Mye, Myy) SA0
adimensionais; sendo os momentos fletores descritos por unidade de largura e dados
pelas expressoes:

M; = 0,001mypl? & My = 0,001m,pl,?2

My — momento fletor na direcdo do vao I
My — momento fletor na diregao do vao Iy

Para as lajes armadas em uma direcdo, os momentos fletores sdo calculados a
partir de consideracdes feitas na teoria das estruturas para uma viga faixa de largura
equivalente a 1 metro. Como exemplo, podemos definir para uma laje com vao I,

engastada em uma das extremidades e livre na outra, um momento fletor por metro,

2
iguala M = pl*/ , onde p € a carga total da laje.

Lajes adjacentes podem apresentar momentos fletores diferentes sendo, portanto

necessaria uma compatibilizacio de momentos fletores. No cdlculo desses momentos,

consideram-se os apoios internos como perfeitamente engastados, o que na realidade,
pode ndo ocorrer.

Em um pavimento qualquer, as lajes adjacentes diferem nas condi¢des de
contorno, nos vaos tedricos ou nos carregamentos, resultando, no apoio comum, dois
valores diferentes para 0 momento negativo (traciona a parte superior da laje). Esta
situacdo estd ilustrada na figura 51. Dai a necessidade de promover a compatibilizacao
desses momentos.

Na compatibilizagdo dos negativos, o critério usual consiste em adotar o maior
valor entre a média dos dois momentos € 80% do maior. Esse critério apresenta razodvel
aproximacao quando dois momentos sdo da mesma ordem de grandeza.

Em decorréncia da compatibilizacio dos momentos negativos, os momentos
positivos (traciona a parte inferior da laje), na mesma dire¢do, devem ser analisados. Se
essa corre¢do tende a diminuir o valor do momento positivo ignora-se a reducdo a favor
da seguranga, como ocorre nas lajes L1 e L4 da figura 51.

Caso contrdrio, se houver acréscimo no valor do momento positivo, a correcao

deverd ser feita, somando-se ao valor deste momento fletor a média das variacdes
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ocorridas nos momentos fletores negativos sobre os respectivos apoios, como no caso
da laje L2 da figura 51.

Pode ocorrer da compatibiliza¢io acarretar diminui¢io do momento positivo, de
um lado, e acréscimo, do outro. Neste caso, ignora-se a diminui¢do e considera-se
somente o acréscimo, como no caso da laje L3 da figura 51.

§ sy
A 21
M2 /N
A

1f

H..;F::i*} =

il

=

my

0.8m'y
m'*z 2 9 (my +m'yp)
2

m®2 = (M'21-mM"g2) + (M'23-M"23)
2 2

Figura 51 — Compatibilizacdo de momentos fletores
Se um dos momentos negativos for muito menor do que o outro, por exemplo,
m’; < 0,5m’;;, um critério melhor consiste em considerar L1 engastada e armar o apoio
para o momento m’,, admitindo, no calculo da L2, que ela esteja simplesmente apoiada

nessa borda.

3.4. Flechas
Assim com as reagdes de apoio e os momentos fletores das lajes, as deformagdes
verticais (flechas) no centro das pecas, também sdo definidas através de coeficiente
(w¢)por meio de tabelas:

W. =0,001w, plX%; onde D = Lh:

12(1-v7)
Para as lajes armadas em uma direcao, as flechas também sdo calculadas a partir
de consideracdes feitas na teoria das estruturas para uma viga faixa de largura

equivalente a 1 metro.
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3.5. Lajes armadas em uma s6 direcao
Como visto anteriormente, as lajes armadas em uma sé dire¢do sdo dimensionadas

como se fossem vigas (viga faixa), e a vinculagdo é definida segundo o menor vao.

y
¥

b o
Figura 52 — Lajes armadas em uma s6 direcao
Verificou-se ainda que, todos os casos sdo solucionados a partir da teoria das
estruturas e da resisténcia dos materiais. Assim, segue abaixo os esquemas estruturais
utilizados:

Tabela 17 — Momentos e reagdes em vigas

vinculagio regime elistico
P my =P Y8
oo,

P mz = -p!/8
) e
I re = pli2 + Malf
ra=pfi2 - Mzl

b, =5
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Tabela 18 — Flechas e deflexdes angulares em vigas

Carregamento € Vinculacio | Deflexio angular pa extremidade Flecha Mixima
ffcomprimento 1= +1
p=-qL’ / 6EI
f=_qLY 8 EI
Pa=-qL’ /24 EI )
gs =+ qL" / 24 EI f=_5qL'/384EI
A=(3/8)qL
B =(5/8)qL
M=gL"/8 f=_qL*/ 185 EI
(Myax)(+) =(9/12 S}qL‘
(Mwas)(-) =- qL"/8
A=B=(112)P
M=qL712 f=-qL'/ 384 EI
(Muax)( =)=+ qL‘ 24
(Myax)(-) = - qL 712

3.6. Dimensionamento das armaduras

O dimensionamento das armaduras das lajes deve ser feito para uma secdo
retangular de largura by, = 100 cm e altura tutil d = h — d’ (conforme a classe de
agressividade ambiental, que a laje se encontra exposta).

Para a face superior das lajes, que serdo revestidas com argamassa de contrapiso,
com revestimentos finais secos tipo carpete e madeira, com argamassa de revestimento
e acabamento tais como pisos de elevado desempenho, pisos ceramicos, pisos asfalticos,
e outros tantos, as exigéncias desta tabela podem ser substituidas por um cobrimento
nominal de 15 mm, ndo podendo ser inferior ao didmetro das barras de armadura.

O dimensionamento da armadura a flexdo simples deve ser feito pelas seguintes
expressoes de solicitagdes normais simples, visto no capitulo anterior. Porém, esta

armadura deve atender aos valores minimos indicados na tabela 19.

Tabela 19 — Valores minimos para armaduras em lajes de concreto armado

Armaduras Armadura positiva |  Armadura de
Armadura Armaduras positivas de lajes | (principal) de lajes | distribuigdo nas
negativas armadas nas duas | armadas em uma | lajes armadas em
diregdes direcdo uma direcdo
As=20%da
Valores minimos Ps = Pmin Ps = 0.67pmin PsZ Pmin armadura
para armaduras principal
P:= 0.5 puin
As = CI.SN.:m2 m
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A taxa de armadura € calculada p; = AJ/A. € pmin deve corresponder a uma taxa
mecanica de armadura minima @uin = Pmin fyadlfea = 0,035, ndo podendo ser inferior a
0,15%.

Tabela 20 — Valores de p,;;» em % para o aco CA-50, y.=1,4 e y=1,15

Eorma da Valores de pmin' (%)

segio | o 25 30 35 40 45 50
@min
Retangular | 0,035 | 0,150 | 0,150 | 0,173 | 0,201 | 0,230 | 0,259 | 0,288

* Os valores de p., estabelecidos nesta tabela pressupdem o uso de ago CA-SD, 7. =14 e, = 1,15
Caso esses fatores sejam diferentes, pn, deve ser recalculado com base no valor de pp,, dado.

NBR-6118/2003 apresenta, ainda, as seguintes prescri¢des gerais relativas as

armaduras das lajes:

e As armaduras devem ser dispostas de forma que se possa garantir o seu
posicionamento durante a concretagem.

® (Qualquer barra da armadura de flexdo deve ter didmetro no maximo igual a
h/8.

e As barras da armadura principal de flexao devem apresentar espacamento no
maximo igual as 2h ou 20 cm.

e A armadura de distribui¢do, nas lajes armadas em uma sé direcdo, deve ser
igual ou superior a 20% da armadura principal, mantendo-se, ainda, um espacamento
entre barras de no maximo 33 cm (4 barras por metro).

¢ Armadura negativa

1 ]
;5 | |_;.:'_-.—::,

Figura 53 — Detalhe das armaduras negativas

*

[
* 7 . ~ ~ . pd

az> 4 onde | x € o maior vao entre os menores vaos das lajes contiguas e Iy

[, +2h

laje

€ o comprimento de ancoragem.
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¢ Armadura perimetral

l |
15 | |—;—P{h-Cnnmj

Figura 54 — Detalhe das armaduras perimetrais

Agper = 0,1%byh

L
az 5
I, +2h

laje

e As armaduras positivas se distribuem de face a face interna das vigas e vao de
“ponta a ponta” de uma laje (descontando os cobrimentos). Assim a armadura cobre 0s
momentos volventes e facilita a execucdo da armac@o. Um apoio com 15 cm para CA-
50 e 20 cm para CA-60, de largura, € suficiente para que a barra da armadura positiva
tenha ancoragem reta nesse apoio. Para apoio externo com a largura inferior aos limites
dados acima, deve-se ancorar as barras com ganchos de 12, na extremidade. Ja para
apoio interno com a largura inferior aos limites dados acima, deve-se ancorar as barras
com um comprimento minimo de 15 cm ou maior que 10< da face da viga. Se a laje for
apoiada em vigas invertidas, as armaduras positivas da laje devem passar por cima das

armaduras positivas da viga.

126|

-
15cm = 104

- |

Figura 55 — Detalhes das armaduras positivas

e Bordas livres e aberturas — devem ser respeitadas as prescri¢des minimas

contidas na figura 56.
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Figura 56 — Detalhes de armagao em bordas livres e aberturas
e As armaduras das lajes em balanco possuem o comprimento reto igual ou
maior a duas vezes o balango, ou seja, o comprimento ancorado € igual a0 comprimento
do balanco (ver figura 57). Porém, podemos intercalar as barras conforme mostrado na

mesma figura 57.

ja—— Lx — pe—— x — — Lx —  pg  Ix —

As : | As/2

Figura 57 — Lajes em balanco

e Nos cantos de lajes retangulares, formados por duas bordas simplesmente
apoiadas, hi uma tendéncia ao levantamento provocado pela atuacdo de momentos
volventes (momentos torgores).

Quando ndo for calculada armadura especifica para resistir a esses momentos,
deve ser disposta uma armadura especial, denominada armadura de canto, indicada na
figura 58.

A armadura de canto deve ser composta por barras superiores paralelas a

bissetriz do angulo do canto e barras inferiores a ela perpendiculares. Tanto a armadura
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superior quanto a inferior deve ter drea de secdo transversal, pelo menos, igual a metade
da 4rea da armadura no centro da laje, na direcdo mais armada.

As barras deverdo se estender até a distancia igual a 1/5 do menor vao da laje,
medida a partir das faces dos apoios. A armadura inferior pode ser substituida por uma

malha composta por duas armaduras perpendiculares, conforme indicado na figura 58.

gx Armadura
T Inferior
/’,’ y L
s - \
: z%& [Ed J{ b .\\
S B s
ou
o o
/
4 ; - r o - - r ay e za
S S S S S S s

l, 1

Figura 58 — Armadura de canto
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4. VIGAS
4.1. Introducao

Segundo o texto da NBR 6118/2003, vigas sdo “elementos lineares em que a flexao

¢ preponderante”. Portanto, os esforcos predominantes sdao: momento fletor e forca

cortante.

Nos edificios, em geral, as vigas servem de apoio para lajes e paredes, conduzindo

suas cargas até os pilares.

4.2. Dados Iniciais

O primeiro passo para o projeto das vigas consiste em identificar os dados iniciais.

Entre eles incluem-se:

classes do concreto e do ago e o cobrimento;

forma estrutural do tabuleiro, com as dimensdes preliminares em planta;
reacoes de apoio das lajes;

cargas das paredes por metro linear;

dimensdes das secdes transversais das vigas, obtidas num pré-

dimensionamento.

Em seguida, devem ser considerados: esquema estatico, vaos e dimensdes da

secdo transversal.

Assim como nas lajes o vao tedrico das vigas € dado por lr=lp + a; + a>

com a; igual ao menor valor entre (t;/2 e 0,3h) e a, igual ao menor valor entre (t;/2 e

0,3h), conforme a figura 49. No entanto, também ¢ usual considerar os vaos tedricos até

os eixos dos apoios.

4.3. Pré-dimensionamento

As vigas nao devem apresentar largura menor que 12 cm. Esse limite pode ser

reduzido, respeitando-se um minimo absoluto de 10 cm em casos excepcionais, sendo

obrigatoriamente respeitadas as seguintes condi¢des:

e alojamento das armaduras e suas interferéncias com as armaduras de outros

elementos estruturais, respeitando os espacamentos e coberturas estabelecidos na

norma;

e Jancamento e vibracdo do concreto de acordo com a NBR 14931

Sempre que possivel, a largura das vigas deve ser adotada de maneira que elas

fiquem embutidas nas paredes.
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Porém, nos casos de grandes vaos ou de tramos muito carregados, pode ser
necessdrio adotar larguras maiores. Nesses casos, procura-se atenuar o impacto na
arquitetura do edificio.

Uma estimativa grosseira para a altura das vigas é dada por: heg = [p/10

As vigas ndo podem invadir os espacos de portas e de janelas. Considera-se a
abertura de portas com 2,20m de altura.

Para simplificar o cimbramento, procura-se padronizar as alturas das vigas. Nao é
usual adotar mais que duas alturas diferentes. Tal procedimento pode, eventualmente,
gerar a necessidade de armadura dupla, em alguns trechos.

Os tramos mais carregados, e principalmente os de maiores vaos, devem ter suas
flechas verificadas posteriormente.

4.4. Acoes

Em geral, as cargas nas vigas sdo: peso proprio, reacdes de apoio das lajes e peso de
paredes. Eventualmente, as vigas podem receber cargas de outras vigas.

As vigas podem, também, receber cargas de pilares, nos casos de vigas de transi¢ao
ou em vigas de fundacao.

Com excecdo das cargas provenientes de outras vigas ou de pilares, que sao
concentradas, as demais podem ser admitidas uniformemente distribuidas.

Peso préprio

Na avaliacdo do peso préprio de pecas de concreto armado, pode ser considerada a
massa especifica de 2500 kgf/m3.

Reacoes das lajes

No célculo das reacdes das lajes e de outras vigas, é recomenddvel discriminar as
parcelas referentes as agOes permanentes e as agdes varidveis, para que se possam
estabelecer as combinacdes das agdes, inclusive nas verificagdes de fissuracdo e de
flechas.

Peso de paredes

Na consideragao do peso das paredes, em geral nenhum desconto € feito para vaos
de portas e de janelas de pequenas dimensoes. Essa reducio pode ser feita quando a area
de portas e janelas for maior do que 1/3 da éarea total, devendo-se, nesse caso, incluir o

peso dos caixilhos, vidros etc.
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4.5. Esforcos

Nas estruturas usuais de edificios, para o estudo das cargas verticais, as vigas podem
ser admitidas simplesmente apoiadas nos pilares, observando-se a necessidade de
algumas corregoes.

Se a carga varidvel for no méaximo igual a 20% da carga total, a anélise estrutural
pode ser realizada sem a consideracdo da alternancia de cargas.

Correcoes adicionais para vigas simplesmente apoiadas nos pilares

No célculo em que as vigas s@o admitidas simplesmente apoiadas nos pilares, deve

ser observada a necessidade das seguintes corre¢des adicionais:

¢ ndo devem ser considerados momentos positivos menores que os que se
obteriam se houvesse engastamento perfeito da viga nos apoios internos;

e quando a viga for soliddria com o pilar intermedidrio e a largura do apoio,
medida na direcdo do eixo da viga, for maior que a quarta parte da altura do
pilar, ndo pode ser considerado momento negativo de valor absoluto menor do
que o de engastamento perfeito nesse apoio;

e quando ndo for realizado o cdlculo exato da influéncia da solidariedade dos
pilares com a viga, deve ser considerado, nos apoios externos, momento fletor
igual a0 momento de engastamento perfeito (M.,) multiplicado pelos
coeficientes estabelecidos nas seguintes relacoes:

v, +r.

. inf sup
- na viga:
rviga + rinf + rsup
M =M Fint + rsup
. . T, sup viga eng
- no tramo superior do pilar: Vriga T Tt T T
rviga + rinf + rsup
P . Fing
- no tramo inferior do pilar:
rviga + rinf + rsup

sendo: 1, = l—’ onde ri € a rigidez do elemento i no né considerado, avaliada conforme

i

indicado na figura 59.
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Figura 59 — Aproximagdo em apoios extremos

Carga acidental maior que 20% da carga total

No célculo de uma viga continua com carga uniforme, para se determinar a
combinacdo de carregamento mais desfavordvel para uma determinada secdo, deve-se
considerar, em cada tramo, que a carga varidvel atue com valor integral ou com valor
nulo.

Na verdade, devem ser consideradas pelo menos trés combinagdes de
carregamento: (a) todos os tramos totalmente carregados, (b) tramos alternados
totalmente carregados ou com valor nulo da carga varidvel e (c) idem, alterando a
ordem dos carregamentos, isto €, os tramos totalmente carregados passam a ter carga
varidvel nula e vice-versa. Essas trés situacdoes devem ser consideradas quando a carga
varidvel é maior que 20% da carga total.

Mesmo assim, € pratica comum no projeto de edificios usuais considerar apenas
a primeira das trés combinagdes citadas. Esse procedimento em geral ndo compromete a
seguranca, dada a pequena magnitude das cargas varidveis nesses edificios, em relagdo a
carga total.

4.6. Verificacoes

Para verificar o desempenho de uma viga solicitada aos esfor¢cos normais, é
necessdrio verificar se a secdo transversal é suficiente para resistir aos esforcos de
flexdo e de cisalhamento. O primeiro esfor¢o deles foi estudado no capitulo 2, de
maneira mais ampla, e apenas para o caso especifico de uma secdo retangular; ja o
segundo tipo de solicitacdo fard parte do escopo do capitulo 6, que veremos adiante.

Conforme visto anteriormente, temos para uma se¢do retangular as seguintes

expressoes de dimensionamento a flexao:
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M, k<k, = k'=k & Armagdo simples
k>k, = k'=k, & Armagdo dupla

k=——""—=
f.xb, xd?

A, :WX(I—«/I—ZF)

yd

A =A,+A,> A :fcxwadx(k—k')

" foa _d
1=

* fu<35MPa< kL =0,320
® fu&>35MPa< ki =0,269

4.7. Secao T ou L a flexao simples

Nas estruturas de concreto armado sdo muito freqiientes as se¢des em T ou L, uma
vez que as nervuras das vigas sdo normalmente soliddrias as lajes, que colaboram na
resisténcia a compressao, conforme mostrado na figura 60.

E necessdrio salientar que uma viga de concreto armado com secio geométrica em T
ou L, isto é, composta de uma nervura e uma mesa, somente pode ser considerada como

tal no célculo, quando a mesa estiver comprimida; caso contrario a se¢do se comportara

como retangular de largura by,.

Por outro lado, caso a profundidade da linha neutra, considerando-se o diagrama

retangular simplificado, seja menor ou igual a altura da mesa (y < hy), a se¢do serd

tratada como retangular, de largura by.

by

I .

I | £ Get=te=0 85q
..... T, | ™ - .3;"30'.3(1
i he I * * I + E/,/ v=08x
y g Re

d
m C
£, Agfya

Figura 60 — Se¢ao T submetida a flexao simples



Para o cdlculo de uma viga de sec¢do T, deve-se inicialmente determinar uma largura
que contribui para resistir ao esforco solicitante. Esta largura de contribui¢do da mesa,

by, mostrada na figura a seguir.

Figura 61 — Viga T

Onde:

8h,(6h, para laje em balanco)

S
IA

A
10
b%
2
[ em viga isostdtica

0,751 em vdo extremo de viga continua
onde a = L. . ,
0,6/ em vao interno de viga continu

2l em viga em balango

sendo [ o vao correspondente da viga.

b¢ bg

Figura 62 — Mesa colaborante
A partir daf o problema se resume em adicionar a parcela resistente das abas da
mesa comprimida a0 momento resistente total, visto no capitulo 2 e representado na

figura 63.
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Figura 63 — Acréscimo de resisténcia com a consideracio das abas da mesa comprimida

Assim, temos como dimensionamento:

k<k, = k'=k & Armagdo simples

M b, h, h,
k=—"—-|——-1|=-(1-—)=1 k<0 Secdo retan gular b, x h
f.xb,xd? \b, d 2d o

k>k, = k'=k, & Armagdo dupla
b h
AM:MX (1_,/1_2k')+[_f_1J_f
fra b, d
A =4A,+4, = 4 Jexbyxd | (k=k)
s2 T '
fyd (1_i)
d
A :&
s ¢

* fu<35MPa< kL =0,320
* fu&>35MPa< k. =0,269

4.8. Detalhamento — prescri¢coes normativas

Armadura Minima

Conforme a NBR 6118, a armadura minima de tracdo, em elementos estruturais
armados ou protendidos deve ser determinada pelo dimensionamento da se¢do a um
momento fletor minimo dado pela seguinte expressao:

Ma.min = 0,8 . Wo . forsup = 0.8 . Wo . 1,3.0,3 . (f)*” = 0,312 Wy (f) *"
onde:
e W;, é o modulo de resisténcia da secdo transversal bruta de concreto,
relativo a fibra mais tracionada;

® f. € aresisténcia caracteristica a compressao do concreto em MPa.

85



O dimensionamento para My, deve ser considerado atendido se forem

respeitadas as taxas de armadura da tabela 21.

Tabela 21 — Taxas minimas de armadura de flexdo para vigas

Valores de pp!? = (Agmin / Ac) - %o
Forma da
seciio fex 20 15 30 35 40 45 S0
@Din IPa | MPa MMPa IfPa MMPa | KMPa | IMPa
Retangular 0,035 0,150 | 0,150 | 0173 | 0,201 | 0,230 | 0,259 | 0,288
T —(lleza 0,024 0,150 | 0,150 | 0,130 | 0,150 | 0,138 | 0,177 | 0,197
comprimida)
T - (eza 0,031 0,150 | 0,150 | 0,153 | 0,178 | 0,204 | 0,229 | 0,255
tracionada)
Circular 0,070 0,230 | 0288 | 0345 | 0403 | 0460 | 0518 | 0,375

mesa colaborante,

Uis valores de py estabelecidos nesta tabela pressupBem o uso de ago CA-50, v=14 ¢ %=1,15. Caso esaes

fatores sejam diferentes, prin deve ser calewlado com base no valor de @y, dado.
NOTA —Mas segies tipo T, a drea da seglo a ser considerada deve ser caracterizada pela alma acrescida da

A taxa mecanica minima de armadura longitudinal de flexdo para vigas, ®min,

que aparece na tabela 21, € dada por:

min

_ Ax,min fyd —
Ac fcd

Sy

pmin
fc‘d

Assim pode-se obter py,;, a partir do valor dado de @yy,:

Armadura de pele (costela)

pmin :&w
fyd

min

A minima armadura lateral deve ser 0,10% A .ama €m cada face da alma da viga

e composta por barras de alta aderéncia (1;=2,25) com espacamento ndo maior que 20

cm ou d/3; além disso toda armadura de pele, tracionada, deve manter um espagcamento

menor ou igual a 15¢.

Em vigas com altura igual ou inferior a 60 cm, pode ser dispensada a utilizagdao

dessa armadura.

Armaduras de tracio e compressao

A soma das armaduras de tracdo e de compressao (A + A’s) ndo deve ter valor

maior que 4%A., calculada na regido fora da zona de emendas.
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Distribuicdo transversal das armaduras longitudinais

O espacamento minimo livre entre as faces das barras longitudinais, medido no
plano da secdo transversal, deve ser igual ou superior ao maior dos seguintes valores:
a) na direcao horizontal (ay)
- 20 mm;
- didAmetro da barra, do feixe ou da luva;
- 1,2 vez o didmetro méximo do agregado;
b) na direcdo vertical (ay)
- 20 mm
- didAmetro da barra, do feixe ou da luva;

- 0,5 vez o didmetro miximo do agregado.

Na figura 64 estao representados a, e a,. Assim, podemos obter a largura util

(b)) da viga:

bl’ltil = bw - 2(C + q)transv)
onde:
¢ é o cobrimento nominal da armadura
Oransy € 0 didmetro da armadura transversal (estribo)
O numero méximo de barras longitudinais com didmetro ¢jone que cabem em uma

mesma camada, atendendo ao espacamento horizontal a, especificado acima, fica:

< b +a,
n —_—
barras | camada —
ah + ¢long
o
bya
¢
Pizaney
ap
& 1 a
i ) 7 j
ars
Duomg
by

Figura 64 — Distribui¢do transversal das armaduras
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Armaduras de ligacio mesa-alma ou taldo-alma

Segundo a NBR 6118/2003, os planos de ligagdo entre mesas e almas, ou taldes e
alma, devem ser verificados com relacdo aos efeitos tangenciais decorrentes das
variacoes de tensdes normais ao longo do comprimento da viga, tanto sob o aspecto de
resisténcia do concreto, quanto das armaduras necessdria para resistir as tragcdes
decorrentes desses efeitos. As armaduras de flexao da laje, existentes no plano de
ligacdo, podem ser consideradas como parte da armadura de ligacdo, complementando-
se a diferenca entre ambas, se necessario. A secao transversal minima dessa armadura,

estendendo-se por toda a largura ttil e ancorada na alma, deve ser de 1.5 cm” por metro.

Armadura de suspensio

Nas proximidades de cargas concentradas transmitidas a viga por outras vigas ou
elementos discretos que nela se apdiem ao longo ou em parte de sua altura, ou fiquem
nela penduradas, deve ser colocada armadura de suspensao.

A figura 65 representa uma situacdo de necessidade dessa armadura, onde uma viga
de altura h se ap6ia em outra viga de altura h,, menor do que a primeira. Logo a reacdo

total de uma sobre a outra é Z4 = Ry.

viga de apoio

¥ i \
i L
| 1 - o

":. " Noon WY /: !
| //%\\ - %ﬁ?/ “
) 4 r

viga

Figura 65 — Viga de grande altura apoiada sobre uma viga de altura menor
Sendo Ry a reacdo de apoio, a for¢a de suspensao pode ser estimada em:
Zs=Ry(h/h;) <Ry
onde:
h = altura da viga apoiada
h, = altura da viga de apoio.
A armadura de suspensao serd dada por:
Asusp = Za ! fra
A armadura de suspensdo Agp pode ser distribuida na zona de suspensdo, junto ao

cruzamento das vigas, conforme a figura 66.
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7 1 | viga de apoio

iga apoiada

Figura 66 — Zona de suspensao

Deve-se observar que a zona de suspensdo ja contém alguns estribos normais das

vigas. Estes estribos podem ser contados na armadura de suspensao.
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5. FISSURACAO

5.1. Introducao

A fissuracdo é um fendmeno inevitdvel no concreto € um dos fatores que mais
influenciam no comportamento das pecgas estruturais, tendo em vista que pode
comprometer a utilizacdo (necessidade funcional da estrutura), a durabilidade e a
estética das mesmas. As fissuras ocorrem basicamente nas zonas submetidas a esforcos
de tracdo, devido a baixa resisténcia do concreto a esse tipo de solicitacdo.

Existem basicamente trés razdes para se controlar a fissuracdo: a durabilidade
(corrosdao da armadura), a aparéncia e a estanqueidade a liquidos e gases.

A corrosdo da armadura estd geralmente associada a trés mecanismos que
desencadeiam o processo corrosivo: a carbonatacio, a presencga de cloretos ou a ruptura
do concreto por esforcos mecanicos. Além disso, a espessura, a porosidade e o
cobrimento do concreto sdo parametros importantes nesse processo.

Melhorar a qualidade do concreto e controlar a abertura das fissuras sdo fatores
importantes para o controle da fissuragdo. Portanto, é necessdrio especificar o valor
limite da abertura da fissura de acordo com a agressividade do meio ambiente.

As aberturas da fissuras com valores abaixo de 0,3 mm geralmente ndo causam
inquietacdo as pessoas. Obviamente, a aparéncia toleravel da abertura da fissura € muito
subjetiva e depende de vdrios fatores, tais como a distdncia entre o observador e a
fissura, a iluminagao e as condicdes da superficie.

A necessidade da estanqueidade depende da natureza do géds ou do liquido que serd
retido pela estrutura. Teoricamente é possivel especificar e contar com uma estrutura
sem fissuras visiveis. Isto é mais coerente, no entanto, quando se especifica um limite
para a abertura da fissura. Pesquisas e experiéncias tém mostrado que estruturas para
retencdo de dgua podem ter fissuras com aberturas de até 0,1 a 0,2mm. Assim uma
fissura, mesmo quando atravessa totalmente a espessura da parede, pode permitir a
penetracdo de umidade apds a ocorréncia da primeira fissura; mas o estancamento do
vazamento ocorre em poucos dias (denomina-se colmatagao).

A NBR 6118/2003 considera que a fissuracdo € nociva quando a abertura das

fissuras na superficie do concreto ultrapassa os seguintes valores (tabela 22).
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Tabela 22 - Limite de abertura de fissuras (NBR 6118/2003)

TIPO DE CONCRETO CLASSE DE EXIGENCIAS COMBINAGOES DE
ESTRUTURAL AGRESSIVIDADE RELATIVAS A ACOES EM SERVICO
AMBIENTAL (CAA) FISSURACAO A UTILIZAR
CONCRETO SIMPLES CAAl aCAA IV NAO HA
CAA | ELS-W Wy< 0,4mm COMBINAGAO
CONCRETO ARMADO CAAlla CAA Il ELS-W W< 0,3mm FREQUENTE
CAA IV ELS-W Wy< 0,2mm

ELS-W: Estado Limite de Servigo de abertura de fissuras

Ver tabela 9 sobre as classes de agressividade ambiental
As fissuras podem ser classificadas em dois grupos conforme elas sejam ou nao
produzidas pela acdo de cargas. As fissuras ndo produzidas por cargas sdo devidas ao
abatimento do concreto ainda plastico, devidas a alteragdes volumétricas (retragdo e
efeitos térmicos), desde que a peca esteja restrita; e devidas a corrosdo das armaduras.
Por outro lado, as fissuras que ocorrem devido aos esforcos mecanicos sdo basicamente
decorrentes de tensdes de tracdo devidos aos esfor¢os de tracdo propriamente dita

(pura), de flexao, de cisalhamento ou de torcao.

Tracio - é L % $ L —

Flexio < e 5

Cisalhamento Py Ty S
| f

Figura 67 — Representacdo das fissuras a partir de 3 tipos de esfor¢os solicitantes
5.2. Recomendacoes para evitar as fissuras
Como citado anteriormente ndo podemos acabar totalmente com as fissuras nas
construgdes, mas podemos amenizd-las, por isso apresentam-se algumas
recomendacoes:

Cobrimento Minimo

O cobrimento de concreto é na realidade uma protecdo a armadura. Se assim
raciocinarmos, veremos que a qualidade dessa prote¢dao depende da espessura, € que em
principio, quanto maior a espessura do cobrimento, maior a prote¢do, fixadas as demais
varidveis. Isso tem uma limitagdo na ordem de 60 mm, pois, espessuras maiores que

essas t€m forte tendéncia a fissuragdo por outros mecanismos, tais como a retracao por
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secagem e movimentacdo térmica. E evidente que aumentar o cobrimento implica
aumentar o custo da estrutura.

Armadura de pele

As normas recomendam uma armadura de pele longitudinal minima (0,10%
A aima) para reduzir a fissuracdo das vigas (fissuras na alma), conforme visto no capitulo
anterior.

Armadura Minima

A armadura minima visa a prevencao de situacdes em que a secdo transversal de
concreto € muito superior aquela que seria teoricamente necessdaria. Vigas, submetidas
as cargas de servico, cuja situacio de trabalho pode ainda ndo ter provocado fissuracao,
leva em consideragdo que a tensdo maxima na regido tracionada ndo atinge o valor
caracteristico da resisténcia a tragdo f.; (fox sup). Para evitar que o concreto seja fissurado,
tendo uma ruptura brusca do concreto tracionado, devido a um excesso de carga, torna-
se necessdria uma armadura de tracdo Agmim que seja suficientemente capaz de
assegurar a viga uma resisténcia a flexdao, com o concreto ja fissurado, pelo menos igual
aquela que possuia no concreto sem fissuras.

A armadura minima de tragdo deve ser determinada pelo dimensionamento ao
momento minimo (Mgmin), bem como sua taxa minima (®y;,) conforme visto no
capitulo anterior.

5.3. Estado limite de fissuracao

Controle da fissuracdo através da limitacdo da abertura estimada das fissuras

O valor da abertura das fissuras pode sofrer a influéncia de restricdes as variacoes
volumétricas da estrutura, dificeis de serem consideradas nessa avaliacdo de forma
suficientemente precisa. Além disso, essa abertura sofre também a influéncia das
condic¢des de execucdo da estrutura.

Por essas razdes, os critérios apresentados a seguir devem ser encarados como
avaliacdes aceitdveis do comportamento geral do elemento, mas ndo garantem avaliacao
precisa da abertura de uma fissura especifica.

Para cada elemento ou grupo de elementos das armaduras passiva e ativa aderente
(excluindo-se os cabos protendidos que estejam dentro das bainhas), que controlam a
fissuragao do elemento estrutural, deve ser considerada uma éarea A, do concreto de
envolvimento, formada por um retangulo cujos lados ndo distam mais de 7,5¢ do eixo

do elemento da armadura (ver figura 68).

92



A grandeza da abertura de fissuras, w, determinada para cada parte da regido de

envolvimento, € a menor entre as seguintes expressoes:

_ 9, 0,30, W= ¢ o, 4 45
12,57, E; f... 12,57, E;\ p,.
Regido de
= 750, — envolvimento
Linha | __/ie ¢ com area
Neutra . ‘ 7‘5¢’i i %// ori
[ ] [ ]
»* .
L] [ ] L ] [ ] .h_ lbi
Armadura de i W o
pele tracionada !

da viga

Figura 68 — Concreto de envolvimento da armadura

onde:

0i, Osi, Ei, pri s30 definidos para cada drea de envolvimento em exame;

A € a drea da regido de envolvimento protegida pela barra ¢;;

Eii € o mddulo de elasticidade do aco da barra considerada, de didmetro ¢;;

0; € o diametro da barra que protege a regiao de envolvimento considerada;

p:i € a taxa de armadura passiva ou ativa aderente (que ndo seja dentro da bainha)
em relacdo a drea da regido de envolvimento A;

O, € a tensdo de tracdo no centro de gravidade da armadura considerada, calculada
no estadio II;

M1 € o coeficiente de conformagdo superficial da armadura considerada (valores
apresentados na tabela 23).

Jfem € 0 valor da resisténcia média ou caracteristica do concreto a tracdo (feu, =
(2/3)
0,3 ™)
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Tabela 23 — Coeficientes de conformacao superficial

Tipo de barra Coeficiente de conformacio superficial
M m
Lisa (CA-25) 1,0 1,0
Entalhada (CA-60) 1,2 14
Alta aderéneia (CA-50) =15 2,25

Célculo da tensdo o de forma aproximada

A tensdo o deve ser calculada no estadio II, ou seja, o diagrama de tensdes de
compressao no concreto linear, desprezando-se as tensdes de tracdo. Uma maneira de se

obter de forma simples e aproximada essa tensdo € segundo Tepedino (1983):

f yd As ,cale

si
7/f As Jreal

onde f,s € a tensdo de cdlculo ao escoamento da armadura, Agcy € Agrea S30
respectivamente, a armadura de tracdo calculada e a armadura de tragdo colocada (real)
na se¢do transversal que se estd verificando a fissuracdo. O coeficiente yr de ponderacao

das acdes pode ser obtido de forma aproximada (combinacao freqiiente, obra residencial

y;=0,4) como:
y = S, _ 1,4S, +1,4S _ LA, +S,) _ 1,48 _ 1,48 _
4 Son A A S +04S,, 075+04x035 032§ 7

A drea total interessada na fissuracdo A pode ser obtida pelo somatério das
areas de envolvimento A.; de cada barra tracionada e, portanto a taxa total p, pode
também ser dada como o somatdério das taxas da armadura p,; envolvida em cada édrea
Aci.

Assim:

or =2 Acii
Para se¢do retangular comum, pode-se tomar A, = by, (cobrimento + Degyrivo +

0, 5 Qbarra_lon gitudinal +7 ) 5 @ barra_lon gitudinal) .

Pr= Z Pri= As,real/Acr

Analogamente:
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Pr,cal = As,calc/Acr
Como conseqiiéncia a equagdo de o pode ser reescrita:

— Qpr,calc
Ye P

i

Levando-se a equagdo acima nas expressdes das aberturas estimadas de fissuras
w, e substituindo w por wy (aberturas limites de fissuras), obtém-se duas novas equacgoes
onde a uUnica incognita serd a relagdo (Prca/Pr), ou inversamente (Pi/Preac) = (As
/A cac). Como para calcular a abertura estimada, adota-se o menor valor de w, agora
para atender a fissuracdo para o valor limite wy, serd adotada a menor relagdo

(A¢/As carc), lembrando-se que em nenhuma hipétese essa relagdo poderd ser menor que
1.

Assim:
& pr,calc 3(‘](')’(1 pr,ClllCJ & pr,calc
W= 9, Vi P Vi Pr S = 9, Vi Pr i+45
12’5771' E‘vi fctm 12’5771 E‘vi Iori

Reescrevendo-se a primeira equacdo acima para (P/Preac) = (AdAscac) €
fazendo-se conforme Tepedino (1983), temos:

.
12,51,y E;w,

w

tem-se:

2
1 — 3awfyd (As,calc ]
}/f fctm A

s

Portanto a primeira relag@o entre as areas real fica:

AX — 3awfyd 2 1
As,calc }/f fctm

Analogamente a primeira equacao, reescrevendo-se a segunda equacio de w em

func¢ao de ay, obtém-se:

1: aw pr,calc (i+45j — aw pr,c;lc (4+45pr)
P, \p,

r

Resolvendo-se a equagdo acima do segundo grau em fun¢do de p,, obtém-se o

valor possivel para p;:

P, =225a,0, e + \/ (22,50, p, ...) +4a,p, .0
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ou

A 4
P o A _905a 4+ |(225a,F + e >
p r,calc As,calc p r,calc

Para atender a fissuracao deve-se adotar a menor relagdo obtida nas equagdes de
Ay/Ascae- Caso uma delas inicialmente dé um ndmero menor que 1, significa que a
armadura ja calculada a flexdao Ascac, atende a fissuragdo e portanto naturalmente nao
precisa achar a outra relacdo. Ndo se pode adotar uma relacdo menor que 1, o que
significaria usar uma armadura inferior aquela calculada a flexdo, atendendo aos
requisitos do estado limite dltimo.

Particularizando a verificacdo da fissuracdo para aco CA-50, o valor de ay, dado

na equagao fica:

a, = 7,361><10—Si

VW
As equacgdes de p, € P/Pr caic 30 as mesmas da formulacido de Tepedino (1983),

com o valor de a,, atualizado pelas novas prescrigdes da NBR 6118/2003.

Célculo da tensdo 6 no Estddio II

A tensdo de servico G, foi calculada no item anterior com o valor aproximado dado
por Tepedino (1983). Essa tensdo serd calculada agora, segundo a NBR 6118/2003, ou
seja, no estddio II. Para isso seja a figura 69, onde uma secdo transversal esta
apresentada com sua armadura de compressao A’ e de tragdo A, assim como a

profundidade da linha neutra no estadio II, xp.

ailtE

Figura 69 — Secdo fissurada (estadio 1)
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Da resisténcia dos materiais deve-se inicialmente homogeneizar a secao,
normalmente pelo material com menor mdédulo de elasticidade, no caso o concreto,
usando a seguinte relagdo entre os médulos:

e = Es/ Eg

Em seguida obtém-se a profundidade da linha neutra xy, que passa pelo centro
geométrico da se¢do homogeneizada, igualando-se por definicdo de CG, o momento
estatico das areas acima da LN (b.xy; e 0,.A’s) com o da area abaixo (0As).

Dessa forma vem:
(b.xm).Xxn/2 - A’e.(Xp-d’) + 0. A’.(X-d”) = Ole. As.(d-X11)

O segundo termo da equacgdo acima se refere ao momento estdtico da area A’
que estd sendo retirado do momento estdtico da drea de concreto comprimido, que ja o
contempla. O terceiro termo é o momento estitico da drea homogeneizada 0,..A’s em
relacdo a LN. Esses dois termos reunidos ddo:

(0e—1D.(xp—d)=c. (xg—d’) com Oe=0—1

Assim, obtém-se a seguinte equacao do segundo grau em Xy

(b/2)x1” + (CleAs + 0 eA’ )Xyt — (A + A’ d”) = 0

que depois de resolvida fornece:

X, :—A+\/m
Com
A=(0As+ A /b
B=2.(aAd+a’.A’d’) /b

I, =

e

—ta, A x, - d) + a,A(d~x, )

As formulas acima sdo as mesmas, deduzidas de forma andloga.

As tensdes no concreto e nas armaduras sio as tensoes no estadio II, dadas por:

97



Controle da fissuracdo sem a verificacio da abertura de fissuras

Para dispensar a avaliacdo da grandeza da abertura de fissuras e atender ao
estado limite de fissurac@o (aberturas maximas esperadas da ordem de 0,3 mm para o
concreto armado e 0,2mm para o concreto com armaduras ativas), um elemento
estrutural deve ser dimensionado respeitando as restricoes da tabela 24 quanto ao
didmetro maximo (Pmax) € a0 espacamento maximo (Smax) das armaduras, bem como as

exigéncias de cobrimento e de armadura minima. A tensdo G, deve ser determinada no

estadio II.

Tabela 24 — Valores médximos de didmetro e espagcamento, com barras de alta aderéncia

Valores maximos
Tensfo na barra

Concreto semn armaduras ativas | Concreto com armaduras ativas
G, QPR | e (mm) | Sme (o) brr ()| Sruae (00
160 32 30 25 20
200 25 25 16 15
240 16 20 12,5 10
280 12,5 15 8 ]
320 10 10 & -
260 8 & - -

Resumo: Dimensionamento a fissuracio

fotm 03 F o MPa
As cale ¢ Ps real
£ As.real -'f'ﬂ\:r
s By ™A cale £ % T ¥ TP real MFa
g fae' * {12, 54 E Sy, £ 3% 4" MPa
T ' * (12 5% Esi f " (/o +15)  MPa
Kfiss' dz {05
Kifizs" Tgi 4 Oz
k (menor entre kizz' e Kigs")
A necessirio A peal ¥ K

Exercicio de dimensionamento

Verificar a fissuracdo para uma viga bi-apoiada com 6m de vdo, carga total p =
40 kN/m, sendo a carga permanente g = 28 kN/m e a acidental q = 12 kN/m, secdo de
20x60 cmz, concreto fox = 20 MPa, aco CA-50, destinada a edificio residencial com

revestimento de argamassa e pintura. Adotar ¢ = 20 mm.
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Obra urbana (CAA II) = wy = 0,3 mm; Cobrimento = ¢ = 3 cm.

Como ¢ ambiente interno e seco e, além disso, ainda tem revestimento, pode-se
admitir um micro clima com uma classe de agressividade mais branda (um nivel acima),
ou seja CAA I, e portanto o cobrimento nominal a ser adotado serd 2,5 cm. Assim para
o célculo a flex@o serd adotada uma altura util:

d=h - ¢ - Pestribo - (0,5 . rongitudina) = 60 - 2,5-0,5-0,5x 2 =56 cm
Célculo a flexdo

Gea=/f=0,85x2/14=121kN/cm’

M=40x 6/8 =180 kN.m — [126 (Mp) + 54 (My)]

k= 18000 x 1,4 /(1,21 x 20 x 56°) = 0,331 > k; = 0,32

Aq=(121x20x 56/43,48) x (1 -2x0,32)" = 12,51 cm®

Ap = (1,21 x20x 56 /43,48) x (0,331 - 0,32) / (1 — 4/ 56) = 0,37 cm’

A, = 12,88 cm?® = Nparras = 12,88 /3,142 =4,1 = 5 ¢ 20 mm = Ageq = 15,71 cm?

As=Ap=0,37cm® 2 ¢5mm (0,392 cm?)
Para combinagdo freqiiente (ELS—w, estado limite de servi¢o correspondente a abertura
de fissuras), tem-se yr = 1,7.
Verificagdo da fissuragdo
Célculo de A,
bl = b —2(c + ¢est) =20-2x (2,5+0,5) =14 cm

O espacamento minimo livre entre as faces das barras longitudinais a, = a, = 2 cm,
portanto o nimero maximo de barras de 20 mm em uma s6 camada sera:

b
<

nbarras /camada —

T a, e 14+2
ah+¢long 2+2

h\ 2¢Smm
/\ 5¢ 20 mm

4 = 4 barras/camada

, ] & R
j ] l:l.i.*Tl ......... ? oy
—;LLE
| ap i
L
4 12 4

Figura 70 — Detalhamento da secdo transversal

99



A armadura conforme detalhada na figura 70, mostra que o valor correto de d é:
deorrigido =h —d”’, comd”’=(4 x4 + 1 x 8)/5 =48 cm = dcomigizo = 60 — 4,8 =
55,2 cm

Ad = d-dcorrigido = 56-55,2=0,8cm < 5%h =3 cm = nio é necessario

redimensionar
Conforme a figura 70 tem-se: A, =20 x (8 + 15) =460 cm’
o, = 43438 . 12,88 =209,7MPa (o aproximado)
1,7 15,71

Verificagao

2/3
6,”:\/0,3><12,5><2,25><210000><0,3><20 255 49MPa
: 3% 20
. 03x125%2.25%210000 o\ 0
0% * 445
15,7%
460
k'fm: Ol zmzo,gz; k”fm: O :M:Q%
v o 25549 5T o 546,46

St St

kv
k < {kf >1=5 1 Agnccessirio = Asseat - k= 15,71 x 1= 15,71 cm*= 5 ¢ 20 mm
fiss

Verificagdo para 6, no estadio II

Para o calculo de o no estadio II tem-se:

o = 21000/2129 = 9,86; o’ = 8,86

A =(9,86x 12,88 + 8,86 x 0,37) / 20 = 6,52

B=2x(9,86x 12,88 x 56 + 8,86 x 0,37 x 4) / 20 = 712,77

Xn= - 6,52 + [(6,52)* + 712,771"* = 20,97 cm

I =20 x 20,97° /3 + 8,86 x 0,37 x (20,97 — 4)* + 9,86 x 12,88 x (56-20,97)°
Iy =218318 cm®* = 0,61 I, (bh¥/12)

Masery = Mg + W1 . My = 126 + 0.4 x 54 = 147,6 kKN.m = 14760 kN.cm

G4 = 9,86 x (14760 / 218318)(56-20,97) = 23,36 kN/cm®
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Os valores acima foram obtidos para as armaduras calculadas, caso sejam
obtidos para as armaduras existentes (A= 15,71 cm? e A, =04 cmz), que € o0 mais
natural, obtém-se os seguintes valores:

xXn=22,59 cm

Iy = 250968 cm”

04 = 19,37 kN /cm®

A diferenca quando se considera armaduras existentes, comparado com a forma
aproximada, fica em torno de 7%.

Estimando-se a abertura de fissura, vem:

Osi aproximado = 20,97 kN/ecm? — Wk = 0,20 mm e wi, = 0,12 mm

Osi.Asreal = 19,37 kN/cm? — w1 = 0,17 mm e wio = 0,12 mm

A diferenca nesse exemplo quando se usa o valor aproximado da tensdo de
servico G, comparado com o valor calculado no Estadio II, ficou abaixo de 10% tanto
no célculo da tensdo quanto na abertura estimada de fissuras. Do exposto nota-se que ao
trabalhar com o valor simplificado, obtido com Y > 1,4, obtém-se valores
satisfatorios, com bem menos trabalho.

5.4. Momento de fissuracao (M,)

Nos estados limites de servico as estruturas trabalham parcialmente no estddio I
e parcialmente no estddio II. A separagdo entre as duas partes € definida pelo momento
de fissurac¢do. Esse momento pode ser calculado pela seguinte expressao aproximada:

af, 1.
r yr

onde:

o= 1,2 para secdes T ou duplo T;

o= 1,5 para secdes retangulares;

onde:

a € o fator que correlaciona aproximadamente a resisténcia a tracdo na flexao
com a resisténcia a tragdo direta;

y; € a distancia do centro de gravidade da secdo a fibra mais tracionada;

1. é o momento de inércia da se¢ao bruta de concreto;

fu € aresisténcia a tracdo direta do concreto, com o quantil apropriado para cada
verificacdo particular. Para determinacdo do momento de fissuragdo deve ser usado o

Jewingn0 estado de formagao de fissura e o f;,, no estado limite de deformagao excessiva.
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Aplicacdes

1) Formacao de Fissuras

O estado limite de formacao de fissuras corresponde ao momento de fissuracao
calculado com f;; = finp. Esse valor de M, deve ser comparado com o momento fletor
relativo a combinacdo rara de servico (combinagdes de servico onde leva-se em
consideracgdo os coeficientes de ponderacdo das acgoes).

Fd,serv = Engk + Fq]k + El//]j ’ Fqik

F4sery € 0 valor de célculo das a¢des para combinacdes de servigo

Fyx € o valor caracteristico das a¢des varidveis principais diretas

¥, é o fator de reducdo de combinacao freqiiente para ELS (ver tabela 11.2 da
NBR 6118)
Para edificios, em geral, em que a tnica ag¢do varidvel € a carga de uso (sobrecarga),
tem-se:

Fd,serv: gk+Fqk:Fk

Portanto, M ,4ra= My
Assim, se M 4> M., hé fissuras; caso contrario nao ha fissuras.

2) Deformacgdes

Na verificacdio das deformagdes de uma estrutura, deve-se considerar a
combinag¢do quase-permanente de acdes e rigidez efetiva das secoes.

A combinagdo quase-permanente € também dada NBR 6118, e analogamente ao
item anterior temos:

Fd,serv = ZFg,'k + 2{//2]' ’ Fqik

F s € 0 valor de célculo das a¢des para combinagdes de servigo

Fj € o valor caracteristico das a¢des varidveis principais diretas

¥, € o fator de redugdo de combinagdes quase permanente para ELS (ver tabela
11.2 da NBR 6118)
Para edificios, em geral, em que a tnica acdo varidvel € a carga de uso (sobrecarga),
tem-se:

Fd,serv =lge + V/Z.Fqk com y» =0,3

Flecha imediata em vigas

A flecha imediata pode ser calculada admitindo-se comportamento eléstico e
pode ser obtida por meio de tabelas, em funcdo das condi¢des de apoio e do tipo de

carregamento (ver tabela 18).
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" . . g
al;f_l — p € uma carga linearmente distribuida

P 3

as p E_lI — P é uma carga concentrada
M 2

S [
EI

— M é um momento aplicado

a, B, 0 sdo coeficientes tabelados (tabela 18) e [ € o vao tedrico.
Conforme a NBR 6118/2003, o modulo de elasticidade e o momento de inércia

podem ser obtidos, respectivamente:

E=E.=0,85 E;=0,85 5600 f "

3 3
M M
(] )

1. ¢ o momento de inércia da se¢do bruta de concreto;

1> € o momento de inércia da se¢ao no estadio II, calculado com a, = E/E,;

bx,’
I, = 32 +a,As(d —x,)°

2
onde x; sai da equagao: b% +a,As x, —0,As d =0
M, é o momento fletor na secio critica, para combina¢do quase permanente;
M, é o momento de fissuragdo calculado com f.,= fe; .
E € o médulo de elasticidade longitudinal do ago.
b é a base da sec¢do transversal.
As € a area de aco encontrada.
O valor de M, deve ser reduzido a metade, no caso de utiliza¢do de barras lisas.

Flecha diferida

A flecha adicional diferida, decorrente das cargas de longa duragdo em funcao
da fluéncia, pode ser calculada de maneira aproximada pela multiplicacdo da flecha
imediata pelo fator oy dado pela expressao:

a, = Ao
14500’

A 1
p’ € a taxa de armadura de compressdo (armadura dupla), dada por: p'= ﬁ

Aé‘::é(t)_é(to)
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t € o tempo, em meses, quando se deseja o valor da flecha diferida;

19 € a idade, em meses, relativa a data de aplicacdo da carga de longa duragdo.

Obtém-se, portanto:

Flecha diferida: as= oy. a;

Flecha total: a, = a; + ay. a; = a; (1 + ay)

Tabela 25 — Valores de §

Tempo (t) em meses

0,5

1

2

3

4

10

20

40

>70

Coeficiente &(t)

0,54

0,68

0,84

0,95

1,04

1,12

1,36

1,64

1,89

Verificacio das flechas

Os deslocamentos obtidos devem ser comparados com os valores limites dados
na tabela 26 com os demais valores indicados na NBR 6118/2003.

Caso esses limites sejam ultrapassados, tem-se entre as solucdes possiveis:

* Aumentar a idade para aplicacdo da carga (aumentar #)), mantendo o
escoramento por mais tempo ou retardando a execucao de revestimentos, paredes etc.

* Adotar uma contra-flecha (a.), que pode ser estimada por meio da expressao

(flecha imediata mais metade da flecha diferida):

E usual arredondar o valor da contra-flecha (a.) para o mdltiplo de 0,5 cm mais préximo
do valor calculado. A contra-flecha pode ser adotada mesmo quando os deslocamentos

estiverem abaixo dos limites da Norma.
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Tabela 26 — Limites para deslocamentos

Razdo da Deslocamento a Deslocamento
Tipo de efeito Exemplo
limitacdo considerar limite
Deslocamentos
visiveis em
Visual Total L/250
Aceitabilidade elementos
sensorial estruturais
Vibragdes Devido a cargas
Outro L/350
sentidas no piso acidentais
Superficies que
Coberturas e
devem drenar Total L/250"
varandas
dgua
L/350+contra-
Pavimentos que Total 5
flecha®
Efeitos devem Ginasios e pistas
Ocorrido apods a
estruturais em permanecer de boliche
. construcdo do L/600
servigo planos
piso
Elementos que De acordo com
Ocorrido apds
suportam recomendagao
Laboratérios nivelamento do
equipamentos ) do fabricante do
equipamento
sensiveis equipamento

MAs superficies devem ser suficientemente inclinadas ou o deslocamento previsto compensado por

contra-flechas, de modo a nio se ter acimulo de dgua.

@0s deslocamentos podem ser parcialmente compensados pela especificagio de contra-flechas.

Entretanto, a atuag@o isolada da contra-flecha ndo pode ocasionar um desvio do plano maior que L/350.

Exercicio

Verificar os ELS para a viga bi-apoiada indicada na figura abaixo.

Dados: se¢dao 22cm x 40cm, 1 = 410cm, concreto C25, aco CA-50, armadura

longitudinal 4¢20 (12,60 cmz), d = 35,9cm, classe II de Agressividade Ambiental.

Carregamento distribuido de 40kN/m (permanente) e 10kN/m (sobrecarga)

W1 (22x40)

|

|
j_

d'
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Momento de fissuracio

o fct Ic
r yr

o= 1,5 (se¢do retangular)

3 3
I, _oh _22:40° 117333cm*
12 12
y=40/2 =20cm

a) Formacao de fissura
For = Fonie = 021£,%7 =0,21-25*° =1,795MPa = 0,1795kN / cm”

M, = 1,5-0,1795-117333
20

=1580kNxcm =15,8kNxm

_pl* 50-4,10°

d,rara ~ 8

=105,10kNxm

M >M, — hd fissuras

d,rara

b) Deformacgdo excessiva
for = Foum =03f,7"7 =03-25""° =2,565MPa = 0,2565kN / cm*

M, =L 0’2523 33 57k xem = 22,6kNom

E,= 210000 MPa
E=5600fck*= 5600x25%"= 23800 MPa
ae= 210000/238000 = 8,82

2 2
bx,

22.
T+0@As x,—a,As d=0— 2

+8,82-12,60- x, —8,82-12,60-35,9

x2° + 10,10x,% — 362,69= 0
X2 = 14,66 (ignorando a raiz negativa)

bx,’ _22-14,66°

I, = +a,As(d—x,)" > 1, +8,82-12,60(35,9 —14,66)* =

L= 73240 cm*
Combinacio quase permanente

Fyser= Fe + w2 Fyr — 40kN/m + 0,3 x 10 kN/m = 43kN/m=0,043 kN/cm

=0
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Momento de inércia equivalente

3 3
R
226Y 26Y
I =222 117333+ 1-| =22 | 73240 =
“ 11051 105.1

L= 73679 cm*

Flecha imediata

L5 pl'_ 5 0043-410°
7384 EI 384 2380-73679

Flecha diferida

a, = Ag
14500’

= a, = 0,902

T>70 meses, f)= 1 més — A& =2-0,68=1,32
p' =0 (armadura simples)

1,32

a, = =1,32

7 1+50-0
ar=of. a=1,32.0,902 =1,191cm
Flecha total

ar=a;i+ar. a;=a; (1 + ap=0,902(1 + 1,32) =2,09cm

Flecha limite

Para que tenhamos uma aceitabilidade visual, temos:

ajim = 1/250 = 410/250= 1,64

Como 1,64 (aiin) € menor que 2,09 (a;), necessita-se de contra-flecha ou de
redimensionamento da se¢do transversal da viga.

Contra-flecha

1,191

& a;
a.=a, - 1+7 =ai+7: 0,902 + =1,49cm

Adota-se contra-flecha de 1,50cm
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6. CISALHAMENTO

6.1. Introducao

Para se dimensionar uma viga de concreto armado, normalmente o primeiro calculo
feito € o das solicitagdes normais, em que se determinam as armaduras longitudinais de
flexdo. Em seguida, € realizado o dimensionamento da armadura transversal para
resisténcia a forca cortante.

O dimensionamento ao cisalhamento é muito importante, pois a ruptura dessa

natureza € freqiientemente violenta e fragil, sendo assim evitada (ver figura 71).

Figura 71 — Ruptura por cisalhamento

De acordo com a NBR 6118/2003 € necessario garantir uma boa ductilidade (grande
deformacdo antes do colapso), de forma que uma eventual ruina ocorra de forma
suficientemente avisada, alertando aos usudrios da edificagdo.

Existe uma infinidade de teorias e modelos para andlise de vigas de concreto sob
solicitacdo cortante, desenvolvidos com base na analogia de trelica ou de campos de
compressao do concreto. No Brasil se destacam os modelos de trelica denominados
trelica cldssica e trelica generalizada.

O modelo inicial de trelica, desenvolvido por RITTER (1899) e MORSCH (1920,
1922), tem sido adotado pelas principais normas do mundo como a base para o projeto
de vigas a forca cortante. Adicionalmente ao modelo de trelica vem sendo considerada
também a contribuicio do concreto, e a possibilidade de variagdo do angulo de
inclinagdo (0) das fissuras e bielas de compressdo. Apesar da analogia de uma viga
fissurada com uma treliga ter sido criada hd cerca de cem anos, a sua simplicidade a faz
continuar sendo um modelo para o dimensionamento da armadura transversal das vigas.

No caso especifico da norma brasileira, ela admite dois modelos para célculo da
armadura transversal resistente a forca cortante nas vigas, denominados Modelo de
Calculo I e Modelo de Calculo II. A trelica cldssica de Ritter-Morsch, que pressupde
angulo 0, fixo de 45° para a inclinacdo das diagonais comprimidas (bielas de concreto),

¢ adotada no Modelo de Célculo I. O Modelo de Célculo II admite a chamada “trelica
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generalizada”, onde o angulo 0 pode variar de 30° a 45°, sendo essa a maior inovacao da
norma na questdo da forga cortante.

6.2. Hipoteses e conceitos basicos

A NBR 6118/2003 pressupde, para elementos lineares submetidos a forca cortante, a
analogia com o modelo de trelica, associado a mecanismos resistentes complementares
desenvolvidos no interior do elemento estrutural.

Esse modelo classico de trelica foi idealizado por Ritter e Morsch e se baseia na
analogia entre uma viga fissurada e uma treliga.

Considerando uma viga biapoiada de secdo retangular, Morsch admitiu que, apds a
fissuracdo, seu comportamento € similar ao de uma trelica como a indicada na figura 72,
formada pelos elementos:

® Dbanzo superior — corddo de concreto comprimido;

® banzo inferior — armadura longitudinal de tracao;

e diagonais comprimidas — bielas de concreto entre as fissuras;

e diagonais tracionadas — armadura transversal (de cisalhamento), indicada com

inclinacdo de 90°, formada por estribos.

Cordédo de concreto Biela
comprimido /

T £
\.\\\ P

= o

T kY .
Armadura de flexdo Estribo
Figura 72 — Analogia de trelica

Essa analogia de trelica classica considera as seguintes hipdteses bésicas:

e fissuras, e portanto as bielas de compressdo, com inclinacao de 45°;

® Dbanzos paralelos;

e trelica isostdtica; portanto, ndo ha engastamento nos nds, ou seja, nas ligacoes
entre os banzos e as diagonais;

e armadura de cisalhamento com inclinacdo entre 45° e 90°.

Porém, resultados de ensaios comprovam que hd imperfei¢cdes na analogia de trelica

cléssica. Isso se deve principalmente a trés fatores:

® ainclinagdo das fissuras € menor que 45°%
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e o0s banzos ndo sdo paralelos; hd o arqueamento do banzo comprimido,
principalmente nas regides dos apoios;

e a trelica é altamente hiperestitica; ocorre engastamento das bielas no banzo
comprimido, e esses elementos comprimidos possuem rigidez muito maior que a
das barras tracionadas.

Para um célculo mais refinado, tornam-se necessirios modelos que considerem

melhor a realidade do problema.

Por esta razdo, como modelo tedrico padriao, adota-se a analogia de trelica, mas a

este modelo sdo introduzidas corre¢des, para levar em conta as imprecisoes verificadas.

6.3. Modos de ruina devido ao cisalhamento

Ruptura por esmagamento da biela

No caso de se¢des muito pequenas para as solicitacdes atuantes, as tensdes
principais de compressdo podem atingir valores elevados, incompativeis com a
resisténcia do concreto a compressdo com tragcdo perpendicular (estado duplo). Tem-se,
entdo, uma ruptura por esmagamento do concreto (figura 73).

A ruptura da diagonal comprimida determina o limite superior da capacidade
resistente da viga a forca cortante, limite esse que depende, portanto, da resisténcia do

concreto a compressao.

Figura 73 — Ruptura por esmagamento da biela

Ruptura da armadura transversal

Corresponde a uma ruina por cisalhamento, decorrente da ruptura da armadura
transversal/estribo (figura 74). E o tipo mais comum de ruptura por cisalhamento,
resultante da deficiéncia da armadura transversal para resistir as tensdes de tracdo
devidas a for¢a cortante, o que faz com que a pega tenha a tendéncia de se dividir em
duas partes.

A deficiéncia de armadura transversal pode acarretar outros tipos de ruina, que

serdo descritos a seguir.
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Figura 74 — Ruptura da armadura transversal

Ruptura do banzo comprimido devida ao cisalhamento

No caso de armadura de cisalhamento insuficiente, essa armadura pode entrar
em escoamento, provocando intensa fissuracdo (fissuras inclinadas), com as fissuras
invadindo a regido comprimida pela flexdo. Isto diminui a altura dessa regidao
comprimida e sobrecarrega o concreto, que pode sofrer esmagamento, mesmo com
momento fletor inferior aquele que provocaria a ruptura do concreto por flexdo (figura

75).

Figura 75 — Ruptura do banzo comprimido, decorrente do esforco cortante

Ruina por flexdo localizada da armadura longitudinal

A deformagdo exagerada da armadura transversal pode provocar grandes
aberturas das fissuras de cisalhamento. O deslocamento relativo das secdes adjacentes
pode acarretar na flexao localizada da armadura longitudinal, levando a viga a um tipo

de ruina que também decorre do cisalhamento (figura 76).

Figura 76 — Ruina por flexdo localizada da armadura longitudinal
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6.4. Funcao do estribo (armacao transversal)

A colocacio de estribos nas vigas tem trés fungdes bésicas:

a) resistir a parte da forga cortante;

b) restringir o crescimento da abertura das fissuras, o que ajuda a manter o atrito
entre as interfaces na fissura;

¢) aumentar a a¢do de pino das barras longitudinais.

Além disso, os estribos proporcionam uma pequena resisténcia por a¢do de pino nas
fissuras e aumentam a resisténcia da zona comprimida de concreto pelo confinamento
que promovem.

A Figura 77 mostra a atuagdo ou trabalho desenvolvido pelo estribo vertical na
analogia de trelica, para uma viga com trac@o na fibra inferior. No n6 inferior o estribo
entrelaca a armadura longitudinal tracionada e no né superior o estribo ancora-se no
concreto comprimido e na armadura longitudinal superior.

As bielas de compressdo se apéiam nas barras da armadura longitudinal inferior, no
trecho final dos ramos verticais dos estribos e nos seus ramos horizontais,
principalmente na intersec¢do do estribo com as barras longitudinais.

O ramo horizontal inferior dos estribos é importante porque, além de servir de apoio
as bielas, também atua para equilibrar as tensdes de tracdo oriundas da inclinag¢do
transversal das bielas diagonais, como indicado nas figuras 7711 e 77IV. Na figura 7711
mostra-se 0 apoio da biela na interseccao do estribo com a barra longitudinal inferior, e
o acréscimo de tensdo Acg na armadura longitudinal, entre um estribo e outro,

proveniente da atuacdo da tensdo de aderéncia 1 , entre a barra e o concreto.

N

Figura 77 — Atuacdo do estribo no modelo de trelica (FUSCO, 2000).
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No né superior os estribos se ancoram no concreto comprimido, e nas barras
longitudinais ai posicionadas. Barras porta-estribos também atuam para evitar o
fendilhamento, que pode ser provocado pelo gancho do estribo ao aplicar tensdes de
tracdo num pequeno volume de concreto.

O ramo horizontal superior do estribo ndo € obrigatério, porém, sua disposicdo é
indicada para o posicionamento de barras longitudinais internas e para resistir a esforcos
secundérios que geralmente ocorrem.

Vigas largas, com larguras maiores que aproximadamente 40 cm, devem ter estribos
com mais de dois ramos verticais, sendo muito comum o uso de estribos com quatro
ramos, que oferece a vantagem de serem montados sobrepondo-se dois estribos
idénticos de dois ramos. No caso do estribo com trés ramos € colocada uma barra

adicional no espago entre os ramos de um estribo convencional com dois ramos (figura

78).

/ o T !
/ I,u' .,__/' / f.-"f
! "
I/ l'a L / rf

Figura 78 — Estribos com trés e com quatro ramos verticais.

6.5. Verificacao do estado limite ultimo

Calculo da resisténcia

A resisténcia do elemento estrutural, numa determinada secao transversal, deve ser
considerada satisfatoria quando verificadas simultaneamente as ruinas por esmagamento
da biela comprimida e a ruptura da armadura transversal tracionada, traduzidas pelas
seguintes condicoes:

Vsa < Vraz
Vsa £ Vraz = Ve +Vaw
onde:
Vg4 € a forca cortante solicitante de calculo, na se¢ao.
Vraz € a forca cortante resistente de célculo, relativa a ruina das diagonais

comprimidas de concreto.

Vraz = Ve +Vyy € a forga cortante de célculo, relativa a ruina por tragao diagonal,
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onde V. é a parcela de for¢a cortante absorvida por mecanismos complementares ao de
trelica e Vg, € a parcela resistida pela armadura transversal.

As forgas cortantes resistentes Vraz € Vraz podem ser obtidas por dois modelos:

- Modelo de cdlculo I: Adota o modelo da trelica cldssica, com bielas
comprimidas a 45° e aparte de forca cortante resistida pelos mecanismos
complementares da trelica V. € tomada constante;

- Modelo de célculo II: Adota o modelo de trelica generalizada, com bielas
comprimidas variando entre 30° e 45°, e a parcela de for¢a cortante resistida pelos
mecanismos complementares da trelica V. sofrendo redu¢ao com o aumento de Vgq.

Na regido dos apoios, os cdlculos devem considerar as forcas cortantes agentes
nas respectivas faces, levando em conta algumas redugdes, que serdo tratadas adiante.

Modelo de calculo I

O modelo de célculo I admite diagonais de compresséo inclinadas de 6 =45° em
relacdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural e admite ainda que a parcela
complementar V. tenha valor constante, independente de Vgq.

a) verificacdo da compressao diagonal do concreto:

Vraz = 0,27.042.feq.by.d
ou, em funcao de tensoes, Trax = 0,27.002.fq
onde:
Oy =(1—fx/250) (fox em MPa)
obs: embora para o célculo de o, a unidade utilizada seja o MPa , para a obten¢do do
esfor¢co Vrqr em kN, deve-se transformar o Trqy para kN/cm?.
Assim:

Vsa

IA

Vka2

Tsqd < Tra2
com 7y, = %
sd
b,d

b) cdlculo da armadura transversal
Da equagdo Vgrg3 = V. +Vgy, a primeira parcela correspondente a forca cortante
resistente absorvida por mecanismos complementares ao de trelica, que € dada no
modelo I por:
¢ V.=0 — nos elementos estruturais tracionados, em que a linha neutra LN fica

situada fora da sec¢do.
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e V.=V, — na flexdo simples e na flexo-tracdo com a linha neutra LN cortando

a secdo.

sd ,mdx

M
o V.=V, (1 + —0] <2V, — na flexo-compressio com:

VCO = 0’6fctdbwd
— f‘tk,inf . — 1C1 1 3
fod =7°¢ 4 ; com f,...=0/7f, e coeficiente de minoragdo do concreto
c

Y=1,4.

0,6-0,7-03- "

V,=06f,b.d=
c0 fcd 1’4

b,d=009f,"b d (fx em MPa)

Em fungdo de tensdes, temos: 7, =0,09f,°"> (em MPa) ou 7,, =0,009f,*" (em

c
kN/cm?), continuando a usar f,; em MPa.

onde:

by — E a menor largura da se¢iio compreendida ao longo da largura ttil d.

d — E altura itil da secfo, correspondente 2 distincia entre a borda comprimida e o
centro de gravidade da armadura de tragdo.

My — E o valor do momento fletor que anula a tensdo normal de compressdo na
borda da secdo (tracionada por Mggmsx), provocada pelas forcas normais de diversas
origens concomitantes com Vgq (figura 79), sendo essa tensdo calculada com valores de
Yr iguais a 1 (coeficiente de ponderacdo das acdes). Os momentos correspondentes a
essas forcas normais nao devem ser considerados no cédlculo dessa tensdo, ja que estdo
incluidos em Mgq.

Mg max — E 0 momento fletor de célculo, mdximo no trecho em anélise, que pode
ser considerado como o de maior valor do semi-tramo considerado.

[ V.

Figura 79 — Momento My que anula a tensdo normal de compressao

A segunda parcela correspondente a forga cortante resistente absorvida pela

armadura transversal €:
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A
V., = (ﬂJOSdf d (sena +cos @)
s

- A, € a area de todos os ramos da armadura transversal;
- Asw = pw'bw

(7&1 — T )
39,15

- p, =100

- s € o espacamento entre elementos da armadura transversal A, medido
segundo o eixo longitudinal do elemento estrutural passiva;

- fywa € a tens@o na armadura transversal; limitada ao valor f;; no caso de estribos
e a 70% desse valor no caso de barras dobradas, nao se tomando, para ambos 0s casos,
valores superiores a 435 MPa;

- o € o angulo de inclinagdo da armadura transversal em relacdo ao eixo
longitudinal do elemento estrutural, podendo-se tomar 45° < o < 90°.

Em geral adotam-se estribos verticais (o = 90°) e determina-se a area desses
estribos por unidade de comprimento, ao longo do eixo da viga.

Logo;

VSd < VC + sz
Tsd < Tc + Tsw = TRA3

Observacoes:

Se Agw < Agmin — Adotar armacdo minima de estribo para todo o trecho em
estudo.

Se Agw > Agmin — Encontrar o valor de Ve omespondente. O cortante correspondente
€ o maior valor de esforco cortante que podemos utilizar armagdo minima. Para
encontrar 0 valor de Vcomespondente deve-se isolar o valor de cortante na equagdo

100 (TSd —To )

T e adotar p, .. O valor de cortante correspondente € dado pela

Py =

seguinte expressao:

39’1 Spw,mt’n
100
Vv

correspondente = 1 4
9

+7, ]bwd

¢) decalagem do diagrama de for¢a no banzo tracionado
Quando a armadura longitudinal de tracdo (originada pela flexdo) for

determinada através do equilibrio de esforcos na secdo normal ao eixo do elemento
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estrutural, os efeitos provocados pela fissuracdo obliqua podem ser substituidos, no

célculo, pela decalagem do diagrama de forca no banzo tracionado, dada pela expressao:

a, =d Mmix (14 cot gar)—cot g

onde:
a; 2 0,5d, no caso geral
a; > 0,2d, para estribos inclinados a 45°
Essa decalagem pode ser substituida, aproximadamente, pela correspondente
decalagem do diagrama de momentos fletores.
A decalagem do diagrama de for¢a no banzo tracionado pode também ser obtida
simplesmente aumentando a forca de tragao, em cada se¢ao, pela expressao:

Rsdcor =Msq/ z + | Vsd | . 0,5(cotgb - cotga)

Modelo de calculo 11

O modelo de célculo IT admite diagonais de compressao inclinadas de 6, em
relagdo ao eixo longitudinal do elemento estrutural, variando livremente entre 30° e 45°.
Admite ainda que a parcela complementar V. sofra redu¢ao com o aumento de Vgg.

a) verificacdo da compressao diagonal do concreto:

Vraz = 0,54.04.f.4.bw.d.sen20.(cotg 6 + cotg )
ou, em funcio de tensdes, Trax = 0,54.042.fca.5en20.(cotg 6 + cotg o)
onde:
Oy =(1—fx/250) (fox em MPa)
o € o angulo de inclina¢c@o da armadura transversal
obs: Para a obten¢do do esforco Vrgy em kN, deve-se transformar o Trqy para kN/cm?.

Adotando-se a hipdtese da trelica cldssica de Morsch (angulo das bielas de
compressao constante e igual a 45°):

Vraz2 = 0,27.002.fq.bw.d.(1 + cotg o)

Assim:

Vsq

IA

Vra2

Tsd < Trd2

com 7, =V% d
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b) calculo da armadura transversal
Da equagdo Vgrg3 = V. +Vg, a primeira parcela correspondente a forca cortante
resistente absorvida por mecanismos complementares ao de trelica, que € dada no
modelo II por:
¢ V.=0 — nos elementos estruturais tracionados, em que a linha neutra LN fica
situada fora da sec¢do.
e V.=V, — na flexdo simples e na flexo-tra¢cdo com a linha neutra LN cortando

a secdo.

M
o V. = Vd(l + —0] <2V, — na flexo-compressdao com:

sd ,mdx
V.=V, quando Vi, <V

V., =0 quando Vy, >V, interpolando-se linearmente para valores intermedidrios.

- Sdo mantidas a notacdo e as limitacOes definidas para o modelo de cdlculo L

Os gréaficos da figura 80 mostram uma comparagdo dos resultados encontrados entre
os modelos I e II. No modelo I a contribui¢do do concreto independe do nivel de
solicitacdo. J4 no modelo II a contribuicdo do concreto vai se reduzindo linearmente

para valores de solicitagao superiores a V.

> Vea Veo Veraz ° Vsa

Figura 80 — Comparacdo do valor da contribui¢cao Vc, nos modelos de cdlculo I e II,

respectivamente

Definindo-se analogamente uma tensao convencional de cisalhamento proveniente

V.
Ta = %,d

A parcela de trag@o absorvida pela armadura transversal Vg, € dada por:

de V., tem-se:

sw
S

A
V., = (iJOBdfywd sena(cot g0 +cot ga)
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- Asw = Pw.bw

(TSd — T, )

- p, =100 —3L "/ __
P (39,15-cot g6)

2/3
-7,=009f," (emMPa);se 7, <7, =T, =7, Ou

Tsa 2T 2T = Tco[l_ ( )
Traz ~Teo

- Sdo mantidas a notacao e as limitacOes definidas para o modelo de cdlculo L

Logo;
VSd < VC + sz
Tsd < Te + Tsw = TRd3

Observagoes:

Se Agw < Agmin — Adotar armacdo minima de estribo para todo o trecho em
estudo.

Se Agw > Agmin — Encontrar o valor de V omrespondente: O cortante correspondente
€ o maior valor de esforco cortante que podemos utilizar arma¢do minima. Para

encontrar 0 valor de Vcomespondente deve-se isolar o valor de cortante na equagdo

Ty, — T
P, = IOOM e adotar p, . . O valor de cortante correspondente € dado pela
39,15cot g6 '

seguinte expressao:

[39,15'c0tg0-p
100
1% -

correspondente 1 4
9

wmin 4 Tcojbwd

¢) decalagem do diagrama de for¢a no banzo tracionado
Sao mantidas as condic¢des estabelecidas no modelo de cédlculo I, sendo o

deslocamento do diagrama de momentos fletores no modelo II, dado por:
a, = 0,5d(cot g8 —cot gar)
onde:
a; 2 0,5d, no caso geral
a; 2 0,2d, para estribos inclinados a 45°

Essa decalagem também pode ser substituida, aproximadamente, pela

correspondente decalagem do diagrama de momentos fletores.
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6.6. Reducao do esforc¢o cortante préximo aos apoios
Para o cédlculo da armadura transversal, no caso de apoio direto (se a carga e a
reacdo de apoio forem aplicadas em faces opostas do elemento estrutural, comprimindo-
a), valem as seguintes prescricoes:

a) a forca cortante oriunda de carga distribuida pode ser considerada, no
trecho entre o apoio e a secdo situada a distancia d/2 da face do apoio,
constante e igual a desta secdo (figura 81a);

b) a for¢a cortante devida a uma carga concentrada aplicada a uma distancia

a < 2d do eixo tedrico do apoio pode, nesse trecho de comprimento a, ser reduzida
multiplicando-a por a/(2d).

¢) A forga cortante reduzida devido simultaneamente a carga distribuida e

carga concentrada proximas ao apoio é dada por (figura 81b):

Vsred :Vsmcix_p(c+d)_P(L_a) l_i
’ ’ 2 L 2d

As redugdes indicadas acima ndo se aplicam a verificacdo da resisténcia a

compressao diagonal do concreto. No caso de apoios indiretos, essas reducdes também
ndo sdo permitidas.

42

=1

_ a I-a
V 5 max \"'S,Red = \"'S,max - 1].{C+[l}."2

Vg (forca cortante solicitante devido pe P)
(a) (b)

Figura 81 - Reducdo do cortante devido a carga distribuida e a uma carga concentrada
préxima ao apoio

6.7. Prescricoes da NBR 6118/2003
a) Nas vigas, ndo se pode atribuir as barras dobradas mais do que 60% do valor
do esfor¢o de cisalhamento. Assim os estribos devem resistir a um minimo de 40% do
esforco total de cisalhamento nas vigas.
b) A tensdo na armadura transversal f,,,s deve ser limitada em:

{70% fua

Barras dobradas — f| , <
435MPa
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Estribos = f |, <435MPa

¢) Armadura minima dos estribos de uma viga é dada por:

Para acos CA-50 e CA-60
As,mt’n 2 pw,mt’nbws

03f. 2/3

Iow,min = 0,2 fcrm = 0,2 fék = 0’012%7.](‘(:/{2/3
fywk fy

sendo s= 100 cm temos: A, ,,, >0,012f,*"’b,

Fazendo py = Pwmin = 0,012,

obtém-se um valor minimo de Tsq abaixo do
qual a colocacdo da armadura minima Agy min = Pw.min-Dws absorve a totalidade do
esfor¢o de cisalhamento. Assim, obtém-se:
Tsamin = (39,15/100) . 0,012,127 + 0,009 . £.*° = 0,0137 . £ >

d) Diametro minimo e maximo dos estribos

5,0mm < J; <0,1b,,

d) Espagcamento dos estribos

O espacamento minimo entre os estribos, medido segundo o eixo longitudinal do
elemento estrutural, deve ser suficiente para permitir a passagem do vibrador,
garantindo um bom adensamento da massa.

O espacamento maximo entre estribos, medido segundo o eixo longitudinal do

elemento estrutural, deve atender as seguintes condi¢des:

0,6d
se &30,67%%@ S{

Tra2 30cm
0,6d

se 550,67 s S{
Trin 20cm

Exercicios de dimensionamento

Calcular a armadura de cisalhamento para uma viga de 4 m de vao, carga distribuida p =
50 kN/m, secdo de 20X40 cmz, d=36 cm, fx = 20 MPa, aco CA-60.

Modelo I, sem reducio do cortante no apoio

a) verificac@o do concreto

Vs max = pl/2 = 100 kN;

Tsa = Vsdmax / bw.d = 100 . 1,4/ (20 . 36) = 0,194 kN/cm®
Traz = 0,27 . 0,92 . 2/1,4 = 0,355 kN/cm”?
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Como Tgg = 0,194 kN/cm® < Trex = 0,355 kN/cm?, a biela comprimida de
concreto nao rompera.

b) calculo da armadura

Teo = 0,09 . 20°” = 0,663 MPa = 0,0663 kN/cm®

P = 100.(Tsq - Te0)/39,15 = 100.(0,194 — 0,0663)/39,15 = 0,327

Py > Pwmin = 0,012 . 20*° = 0,088

Agw = Pw . by = 0,327 . 20 = 6,55 cm*/m

Tga = 0,194 kN/em?® > Tsq min = 0,0137 . 20*°= 0,101 kN/cm?

Para estribos simples (dois ramos) — Agw/2 = 3,27 cm?/m — 06 mm c/ 8,5
cm, ou $8 mm ¢/ 15 cm.

Como Tsg / Traz = 0,194 /0,355 = 0,55 < 0,67

Smax = 0,6d = 0,6 . 36 = 22 cm (OK!)

Modelo I, com reducio do cortante no apoio

Considera-se que o comprimento do apoio no sentido longitudinal da viga seja
c=20 cm.
a) verificacdo do concreto
VsRed = Vsmax — p(c+d)/2 = 100 -50.(0,2+0,36)/2 = 86 kN
Tsa = 0,194 kN/cm? (tensdo solicitante sem redugdo — cdlculo anterior)
Tsared = Vsdared / bw.d =86 . 1,4 /(20 . 36) = 0,167 kN/cm?
Traz = 0,355 kN/em®
Como Tgq = 0,194 kN/cm? < Traz = 0,355 kN/cmz, a biela comprimida de

concreto ndao rompera (para verificagdo do concreto nao pode ser usado 0 TsqRred)-

b) célculo da armadura

Teo = 0,0663 kN/cm®

Pw = 100.(Tsd, Red - Tc0)/39,15 = 100.(0,167 — 0,0663)/39,15 = 0,257

Py > Pwmin = 0,012 . 20*° = 0,088

Agw = Pw . by = 0,257 . 20 = 5,14 cm*/m

Tsared = 0,167 kKN/cm? > Tgg min = 0,101 kN/cm?

Para estribos simples (dois ramos) — Agw/2 = 2,57 cm*/m — 06 mm c/ 11
cm, ou $8 mm ¢/ 19 cm.

Como Tsq / Traz = 0,194 /0,355 = 0,55 < 0,67

smax = 0,6d = 0,6 . 36 =22 cm (OK!)
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Modelo II (8 = 30°), sem reducdo do cortante préximo ao apoio

a) verificac@o do concreto
Tsa = 0,194 kN/cm®
Tra2 = 0,54 . 0,92 . 2/1,4 . sen?30° (cotg 30° + cotg 90°) = 0,307 kN/cm?>
Como Tsq = 0,194 kN/cm® < Tggy = 0,307 kN/cm®, a biela comprimida de
concreto ndo rompera.
b) calculo da armadura
Teo = 0,0663 kN/cm®
Tsd > Teo = Te1= Teo [1 = (Tsa— Teo) / (TrRa2 — Te0)] =
Te1= 0,0663 . [1 - (0,194 — 0,0663) / (0,307 — 0,0663)] = 0,0311 kN/cm?
Pw = 100.(Tsg — Te1)/(39,15 . cotgh) = 100.(0,194 — 0,0311)/(39,15 . cotg30°)=
Pw = 0,240 > Py min = 0,088
Agw = Py . by = 0,240 . 20 = 4,80 cm*/m
Tsa = 0,194 kN/em? > Tsg min = 0,101 kN/cm?
Para estribos simples (dois ramos) — Agw/2 = 2,40 cm?/m — 06 mmc/ 11,5
cm, ou $8 mm ¢/ 20,5 cm.
Como Tsq / Traz = 0,194 /0,307 = 0,63 < 0,67
Smix = 0,6d = 0,6 . 36 =22 cm (OK!)

Modelo II (8 = 30°), com reducio do cortante préximo ao apoio

Considera-se que o comprimento do apoio no sentido longitudinal da viga seja
c=20 cm.
a) verificacao do concreto
VsRed = Vsmax — p(c+d)/2 = 100 -50.(0,2+0,36)/2 = 86 kN
Tsqa = 0,194 kN/cm? (tensdo solicitante sem reducao — calculo anterior)
Tsd.red = Vsared / bw.d =86 . 1,4 /(20 . 36) = 0,167 kN/cm?
Traz = 0,307 kN/cm®
Como Tsq = 0,194 kN/cm® < Tra> = 0,307 kN/cm®, a biela comprimida de

concreto ndo romperd (para verificacdo do concreto ndo pode ser usado 0 Tsq red)-

b) céalculo da armadura
Teo = 0,0663 kN/cm?
Tsd,Red > Teo —> Te1= Teo [1 — (Tsa,Red — Te0)/ (TRa2 — Te0)] =

Te1= 0,0663 . [1 - (0,167 — 0,0663) / (0,307 — 0,0663)] = 0,0387 kN/cm”
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Pw = 100.(TsqRed — Tc1)/(39,15 . cotgh) =

pw = 100.(0,167 — 0,0387)/(39,15 . cotg30°) = 0,189 > py.min = 0,088

Agw = Pw . by = 0,189 . 20 = 3,78 cm*/m

Tsared = 0,167 kKN/em? > Tgg min = 0,101 kN/cm?

Para estribos simples (dois ramos) — Ag/2 = 1,89 cm?/m — 05 mm ¢/ 10
cm, 06 mm c/ 14,5 cm, ou ¢8 mm c/><cm (22 cm).

Como Tsq / Tra2 = 0,194 /0,307 = 0,63 < 0,67

smax = 0,6d = 0,6 . 36 =22 cm (OK!)

Modelo II (8 = 35°), sem reduciio do cortante préximo ao apoio

a) verificac@o do concreto
Tsq = 0,194 kN/cm”
Traz = 0,54 . 0,92 . 2/1,4 . sen?35° (cotg 35° + cotg 90°) = 0,333 kN/cm?
Como Tsq = 0,194 kN/cm? < Traz = 0,333 kN/cmz, a biela comprimida de
concreto nao rompera.
b) calculo da armadura
Teo = 0,0663 kN/cm®
Tsd > Teo = Te1= Teo [1 = (Tsa— Teo)/ (TRaz — Te0)] =
Ta=0,0663 . [1 - (0,194 — 0,0663) / (0,333 — 0,0663)] = 0,0346 kN/cm”
Pw = 100.(Tsa — Tc1)/(39,15 . cotgh) = 100.(0,194 — 0,0346)/(39,15 . cotg35°)=
Pw = 0,285 > Py.min = 0,088
Agw = Pw . by = 0,285 . 20 = 5,70 cm*/m
Tsa = 0,194 kN/em?® > Tsg min = 0,101 kN/cm?
Para estribos simples (dois ramos) — Ag/2 = 2,85 cm*/m — 06 mm ¢/ 9,5
cm, ou $8 mm ¢/ 17,5 cm.
Como Tsq / Tra2 = 0,194 /0,333 = 0,58 < 0,67
smax = 0,6d = 0,6 . 36 =22 cm (OK!)

Modelo II (8 = 35°), com reducdo do cortante préximo ao apoio

Considera-se que o comprimento do apoio no sentido longitudinal da viga seja

c=20 cm.
a) verificacdo do concreto
Vsred= Vs.max — p(c+d)/2 = 100 -50.(0,2+0,36)/2 = 86 kN

Tsa = 0,194 kN/cm? (tensdo solicitante sem redugdo — cdlculo anterior)
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TSd,Red = VSd,Red / bwd =86. 1,4 / (20 . 36) = 0,167 kN/Cl’Il2
Traz = 0,333 kN/cm?
Como Tsq = 0,194 kN/cm® < Tra> = 0,333 kN/cm?, a biela comprimida de

concreto ndo romperd (para verificacdo do concreto ndo pode ser usado 0 Tsq red)-

b) célculo da armadura

Teo = 0,0663 kN/cm®

TsdRed > Teo = Te1= Teo [1 = (TsdRed = Te0)/ (TRa2 — Te0)] =

Ta=0,0663 . [1 - (0,167 — 0,0663) / (0,333 — 0,0663)] = 0,0413 kN/cm”
Pw = 100.(Tsqred — Tc1)/(39,15 . cotgh) =

pw = 100.(0,167 — 0,0413)/(39,15 . cotg35°) = 0,225 > Py.min = 0,088
Agw = Pw . by = 0,225 . 20 = 4,50 cm*/m

Tsared = 0,167 kKN/cm? > Tgg min = 0,101 kN/cm?

Para estribos simples (dois ramos) — Agw/2 = 2,25 cm*/m — 05 mm ¢/ 8,5

cm, $6 mm c/ 12,5 cm, ou $8 mm ¢/ 22 cm.

Como Tsq / Tra2 = 0,194 /0,333 = 0,58 < 0,67
smax = 0,6d = 0,6 . 36 =22 cm (OK!)
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7. ADERENCIA E ANCORAGEM

7.1. Introducao

A aderéncia entre a armadura e o concreto é de fundamental importincia para a
existéncia do concreto armado, ou seja, para o trabalho conjunto entre os dois materiais,
o que significa que ndo deve ocorrer escorregamento relativo entre o concreto e as
barras de aco da armadura.

O fendmeno da aderéncia envolve dois aspectos: o mecanismo de transferéncia de
for¢a da barra de aco para o concreto adjacente e a capacidade do concreto resistir as
tensdes oriundas dessa forca. A transferéncia de forca € possibilitada por a¢des quimicas
(adesdo), pelo atrito e por agdes mecanicas, e ocorre em diferentes estidgios do
carregamento e em funcdo da textura da superficie da barra de aco e da qualidade do
concreto.

A aderéncia € dividida em trés diferentes parcelas: por adesdo, por atrito € mecanica.
A classificacdo da aderéncia segundo as trés parcelas é meramente esquemadtica, nao
sendo possivel determinar cada uma delas isoladamente.

Aderéncia por Adesio

Lancando-se o concreto fresco sobre uma chapa de ago (figura 82), durante o
endurecimento do concreto ocorrem ligagdes fisico-quimicas na interface do concreto
com a chapa de ago, o que da origem a uma resisténcia de adesdo, indicada pela forca

Ry , que se opde a separacdo dos dois materiais.

RDT
T Concreto

i Rm

Figura 82 — Aderéncia por adesao (FUSCO, 2000)

Aderéncia por Atrito

Ao se aplicar uma forca que tende a arrancar uma barra de ago inserida no concreto,
verifica-se que a forca de arrancamento (Ry; — figura 83) € muito superior a forca Ry,
relativa a aderéncia por adesdo. Considera-se que a superioridade da forca Ry, sobre a
forca Ry € devida a forcas de atrito que se opdem ao deslocamento relativo entre a barra
de aco e o concreto.

A intensidade das forgas de atrito depende do coeficiente de atrito entre os dois
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materiais e da existéncia e intensidade de forcas de compressao transversais a barra (Py),

que podem surgir devido a retragdo do concreto ou por acdes externas.

IR
o~ 7 7
-

Figura 83 — Aderéncia por atrito (FUSCO, 2000)

Aderéncia Mecanica

A aderéncia mecanica se deve as saliéncias ou mossas existentes na superficie das
barras de aco de alta aderéncia, e as irregularidades da laminac@o, no caso das barras
lisas. As saliéncias criam pontos de apoio no concreto, que dificultam o escorregamento
relativo entre a barra de aco e o concreto (figura 84). A aderéncia mecénica € a parcela

mais importante da aderéncia total.

Barras nervuradas

Figura 84 — Aderéncia mecéanica (FUSCO, 2000)

Por outro, para que a solidariedade entre o concreto e o agco seja bem sucedida, de
forma geral, torna-se necessdrio a introdu¢do de um importante fator de execucdo e
projeto: a ancoragem.

A ancoragem das armaduras usadas em concreto armado pode ser feita pela propria
extensdo do comprimento da barra ou fio, podendo-se usar ganchos nas extremidades
das barras. Em casos excepcionais, quando ndo ha espaco para realizar a ancoragem por
aderéncia, pode-se recorrer a dispositivos especiais de ancoragem que podem ser uma
ou mais barras transversais soldadas, insertos metélicos de diversos tipos, como chapas
metélicas. Mas tanto pela praticidade quanto por razdes econdmicas prefere-se priorizar
a ancoragem por aderéncia.

7.2. Aderéncia

Toda barra de aco deve ser ancorada numa regido onde ela ndo é mais
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necessaria, de tal modo que quando ela for solicitada, ndo ocorra o
escorregamento da barra em relagdo ao concreto que a envolve. Essa ancoragem
€ possivel gracas a aderéncia entre os dois materiais.

As tensdes que se formam no concreto, ao longo da barra de aco sdo
chamadas tensdes de aderéncia. Uma barra de aco envolvida de concreto dentro
de um bloco, apresenta tensdes nulas na extremidade da barra e na face do bloco,
e distribuidas ao longo do comprimento /, (comprimento de ancoragem basico).
O diagrama de tensdes reais, de aplicacdo dificil (figura 85), é substituido por
outro cuja tensdo média f,; representa o “volume” das tensdes que envolvem a
barra, determinado experimentalmente (figura 86).

Jfra € a tensdo de aderéncia de cdlculo, e depende da forma da superficie
da barra, da espessura do recobrimento da armadura, da qualidade do concreto e

da posi¢do relativa das barras na estrutura.

o NN |/ N

l FI Fl = F'_L FI: = Flu

Figura 85 — Tensdes de aderéncia reais (Ty)

!
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Figura 86 — Tensao de aderéncia de calculo fpy

Nos ensaios de arrancamento (figura 87), obtém-se a forca de arrancamento R;.
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Figura 87 — Ensaio de arrancamento

Conhecendo-se a for¢a de arrancamento R, pode-se calcular o valor da tensao

de aderéncia de célculo f,4, conforme o procedimento mostrado a seguir:

R
Joa "9l =R, = frg =———
_ 7z'¢lb

L Area lateral da barra— [, x perimetro
onde

e R, ¢ aforca atuante na barra;
o (Jé o didmetro da barra;
® [, é o comprimento de ancoragem.

A tensao de aderéncia depende de diversos fatores, entre os quais:

e Rugosidade da barra;

® Posicdo da barra durante a concretagem;

e Diametro da barra;

e Resisténcia do concreto;

e Retracdo;

e Adensamento;

e Porosidade do concreto etc...

7.3. Comprimento de ancoragem basico (/)

Segundo a NBR 6118/2003 o comprimento de ancoragem bdsico [, € o
comprimento reto de uma barra necessdrio para ancorar sua forca limite que ocorre
quando se atinge a tensdo de escoamento do ago fyq.

Assim exposto, a equacdo acima, associada a resisténcia dos materiais cldssica,

leva-nos a seguinte expressao:

¢

R A fu g4 T

S

l, = = =
7['¢'fbd 7[’¢'fbd 7[’¢'fbd 4

onde & € o didmetro da barra.

¢ fu
foa
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7.4. Zonas de boa e ma aderéncia

Na concretagem de uma peca, tanto no lancamento como no adensamento, o
envolvimento da barra pelo concreto € influenciado pela inclinagdo dessa barra.

Sua inclinagdo interfere, portanto, nas condi¢des de aderéncia.

Por causa disso, a NBR 6118/2003 considera em boa situacdo, quanto a
aderéncia, os trechos das barras que estejam com inclinacdo maior que 45° em relagdo a
horizontal (figura 88a).

As condi¢des de aderéncia sdo influenciadas por mais dois aspectos:

1. altura da camada de concreto sobre a barra, cujo peso favorece o adensamento,
melhorando as condi¢des de aderéncia;
2. nivel da barra em relagdo ao fundo da forma; a exsudagdo produz porosidade no
concreto, que € mais intensa nas camadas mais altas, prejudicando a aderéncia.
Essas duas condi¢des fazem com que a norma brasileira considere em boa situacao,
quanto a aderéncia, os trechos das barras que estejam em posi¢do horizontal ou com
inclinacdo menor que 45°, desde que:

e para elementos estruturais com h < 60cm, localizados no maximo 30cm
acima da face inferior do elemento ou da junta de concretagem mais
proxima (figuras 86b e 86¢);

e para elementos estruturais com h > 60cm, localizados no minimo 30cm
abaixo da face superior do elemento ou da junta de concretagem mais
proxima (figura 88d).

Em outras posi¢des e quando do uso de formas deslizantes, os trechos das barras
devem ser considerados em m4 situacdo, quanto a aderéncia.

No caso de lajes e vigas concretadas simultaneamente, a parte inferior da viga
pode estar em uma regido de boa aderéncia e a parte superior em regido de ma
aderéncia. Se a laje tiver espessura menor do que 30cm, estard em uma regido de boa
aderéncia. Sugere-se, entdo, a configuracao das figuras 86e e 86f para determinagdo das

zonas aderéncia.
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h <60 cm

h = &0 cm

. MA ADERENCIA

BECA ADERENCIA

Figura 88 — Zonas de boa e m4 aderéncia

7.5. Valor da Tensao de Aderéncia de Calculo
A tensdo de aderéncia de cdlculo entre, a armadura passiva e o concreto, deve
ser obtida pela seguinte expressao:

fbd = 771772773fczd

O valor de m; depende da conformacgdo superficial da barra de aco. Para cada

categoria de ago esse coeficiente (minimo) € determinado através de ensaios de
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acordo com a NBR 7477/1982

1,00 — barras lisas (CA—25)
1, =+1,40 = barras entalhadas (CA—60)
2,25 — barras nervuradas (CA —50)

O valor de M, € determinado pela posicao relativa das barras de aco durante a
concretagem, bem como da altura dessas barras em relacao ao fundo da forma.
1,00 — para situacoes de boa aderéncia
= {0,70 — para situagoes de md aderéncia
A qualidade da aderéncia pode ser prejudicada pela segregacdo do concreto
fresco durante, e logo apds, a concretagem; o que pode provocar o acimulo da dgua,
que é posteriormente absorvido pelo concreto sob as armaduras, deixando porosa essa
regido.
O valor de 13 é fungdo do didmetro, &, da barra de ago.
1,00 = ¢ <32mm

TEVU229) s 30mm
100
A resisténcia a tragdo de cdlculo f,,; depende da qualidade do concreto no qual
esta imersa a barra de aco. E obtida a partir da resisténcia a tracdo direta f,,; do concreto,
que depende, por sua vez, do f,, conforme mostra as equacoes a seguir:
S 07-03£,.°7 021f,7"
. 7 T

7.6. Comprimento de ancoragem necessario

, onde f.k € foq SA0 expressos em MPa

f ctd =

Nos casos em que a drea efetiva da armadura A.r € maior que a area calculada
A cale, @ tensdo nas barras diminui e, portanto, o comprimento de ancoragem pode ser
reduzido na mesma propor¢do. A presenca de gancho na extremidade da barra, também
permite a reducdo do comprimento de ancoragem, que pode ser calculado pela

expressdo:

s,calc
b,nec al : lb : A = lh,m[n

s,ef

onde:

a,

1,0 — barras sem ganchos
0,7 — barras tracionadas com ganchos

Além disso, as barras com gancho devem apresentar cobrimento > 3¢ no plano
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normal ao do gancho.

| Eh,nen: (o pracha)
E

|
| Eb.nm (Femn ganche) |

Figura 89 — [}, .. para barras sem gancho e com gancho

0,31,
Ly 24 109 ; este comprimento independe das barras serem comprimidas ou
10cm
tracionadas.

7.7. Ancoragem de feixes de barras por aderéncia
Considera-se o feixe como uma barra de diametro equivalente igual a:
0n = 0; . 012

onde 0, € o didmetro equivalente do feixe constituido de n barras com didmetro
Or.

7.8. Ancoragem por ganchos

Os ganchos das extremidades das barras da armadura longitudinal de tracao podem
ser:

- semicirculares, com ponta reta de comprimento nao inferior a 2¢ (figura 90a);

- em angulo de 45° (interno), com ponta reta de comprimento ndo inferior a 4¢
(figura 90b);

- em angulo reto, com ponta reta de comprimento nao inferior as 8¢ (figura 90c).

Vale ressaltar que, as barras lisas deverdo ser sempre ancoradas com ganchos, sendo

recomendados os semicirculares.

a) b) c)

Figura 90 — Tipos de gancho (armadura de tracdo)
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Segundo a NBR 6118/2003, o didmetro interno da curvatura dos ganchos das
armaduras longitudinais de tracdo deve ser pelo menos igual ao estabelecido na tabela
27. Esta limitag@o visa ndo apenas tornar o dobramento exeqiiivel como também limitar
0 esmagamento do concreto nessa regiao.

Tabela 27 — Diametro dos pinos de dobramento

& fmm) CA-25 CA-50 A 60
= 20min 4 S 6L
= 20mm 53 B -

7.9. Ancoragem dos estribos

A ancoragem dos estribos deve, necessariamente, ser garantida por meio de ganchos
ou barras longitudinais soldadas. Os ganchos dos estribos podem ser:

- semicirculares ou em angulo de 45° (interno), com ponta reta de comprimento
igual a 5¢, porém nao inferior a Scm (figura 91a);

- em angulo reto, com ponta reta de comprimento maior ou igual a 100, porém ndo
inferior a 7cm (figura 91b). Destaca-se que este tipo de gancho ndo deve ser utilizado

para barras e fios lisos.

Sh{=5cm) 5¢(>5y

Tf

10 §( =7 em)

(ndo deve ser usado para harras e fios lisos)
a) b)

Figura 91 — Tipos de gancho (estribos)
Na tabela 28 estdo relacionados os diametros dos pinos de dobramento dos ganchos
das armaduras transversais:

Tabela 28 — Diametro dos pinos de dobramento para estribos

Tipo de ago
Didmetro (mm)
CA-25 CA-30 CA-60
= 10 0% 3 35,
10 =& <20 4 5% -
= 20 5% e -
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7.10. Emendas da barras

As emendas nas barras devem ser evitadas sempre que possivel, aproveitando-se
integralmente o comprimento das mesmas. No entanto, € comum a necessidade de se
efetuar emendas nas barras de aco para atender as necessidades de detalhamento. Nesses
casos é fundamental garantir que ocorra a transmissao de esforcos de uma barra a outra.

As emendas podem ser:

- por traspasse (transpasse ou trespasse);

- por luvas com preenchimento metalico, rosqueadas ou prensadas;

- por solda;

- por outros dispositivos devidamente justificados.

A primeira é denominada emenda indireta, por ndo haver o contato entre as barras, e
as demais, emenda direta.

Emendas por traspasse

S@o aquelas que necessitam do concreto para a transmissdo dos esfor¢os de uma
barra a outra. As barras estdo aderidas ao concreto, e, quando tracionadas, provocam o
aparecimento de bielas de concreto comprimido, que transferem a for¢a aplicada em

uma barra a outra (figura 92).

r 1

R.Stq—(_,'l EEFEr I EEEFREr] FErr T s rrrr J! LECEES]
//"7 //// / hielas comprimidas
i s ik
L i T T Id Id rd I

arm. transversal

Rge

bon
Figura 92 — Transmissdo de esfor¢cos em uma emenda por traspasse
A emenda por traspasse ndo € permitida para os seguintes casos:
® barras com bitola maior que 32 mm;
e tirantes e pendurais (elementos estruturais lineares de secdo inteiramente
tracionada);

e feixes cujo didmetro do circulo de mesma drea seja superior a 45 mm.
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Tragao Compressao

lOt = aOt ' lh,nec 2 lOt,m[n lOC = lh,nec 2 lOC,ml'n
0,3 . aOr . lb O,6lh
lor,mz’n 2 15¢ oc,min — 15¢
20cm 20cm

Tabela 29 — Valores do coeficiente Ol

Barras emendadas na

=20 | 25 33 50 | =50
mesma secio (%)

Walores de ooy 1.2 1.4 1.6 1.8 | 2,0

Proporcao das barras emendadas

Consideram-se, como na mesma sec¢do transversal, as emendas que se
superpdem ou cujas extremidades mais proximas estejam afastadas de menos que 20%
do comprimento do trecho de traspasse (figura 93). Para barras com didmetros

diferentes, o comprimento de traspasse deve ser calculado pela barra de maior didmetro.

bor (> £gp?

[

e
I

Figura 93 — Critério de barras emendadas na mesma secao
A propor¢ao maxima de barras tracionadas da armadura principal emendadas
por traspasse na mesma secao transversal do elemento estrutural deve ser a indicada na

tabela 30.

Tabela 30 — Propor¢do de barras tracionadas emendadas

Tipo de carregamento
Tipo de barra situacio
Estatico Dindimico
Em uma camada 100%% 100%%
Alta aderéncia
Em mais de uma camada S04 500G
= 16 mm 50%% 25%,
Lizsa

=16 mm 25%0 25%0

Quando se tratar de armadura permanentemente comprimida ou de

distribuicao, todas as barras podem ser emendadas na mesma secao.
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Armadura transversal nas emendas por traspasse, em barras isoladas

Conforme ja mencionado, a transferéncia de esfor¢co de uma barra para outra se
faz através de bielas comprimidas de concreto. Logo, existe a necessidade da colocacdo
de uma armadura transversal a emenda com o objetivo de equilibrar essas bielas. Como
armadura transversal nessa regido pode ser levada em consideragdo 0s ramos
horizontais dos estribos.

Emendas de barras tracionadas da armadura principal

Quando ¢ < 16 mm e a proporcdo de barras emendadas na mesma secdo for
menor que 25 %, faz-se necessdria uma armadura transversal capaz de resistir a 25% da
for¢a longitudinal de uma das barras ancoradas.

Nos casos em que ¢ > 16 mm ou quando a propor¢do de barras
emendadas na mesma sec@o for maior ou igual a 25 %, a armadura transversal
deve:

- Ser capaz de resistir a uma for¢a igual a de uma barra emendada,

considerando os ramos paralelos ao plano da emenda;

Figura 94 — Ramos paralelos

- Ser constituida por barras fechadas se a distancia entre as duas barras
mais proximas de duas emendas na mesma secdo for < 100 (¢ = didmetro da

barra emendada);

Gancho
semi-
” circular
D D ‘
&/g/ﬁ,/v// &

A

<10 O Barras fechadas

Figura 95 — Distancia entre duas barras < 10¢
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- Concentrar-se nos ter¢os extremos das emendas.

YAi2 TAgl2
— —

< 150 mm

| SU——

Figura 96 — Armadura transversal nas emendas para barras tracionadas

Emendas de barras comprimidas

Devem ser mantidos os critérios estabelecidos para o caso anterior, com
pelo menos uma barra de armadura transversal posicionada 4¢ além das

extremidades da emenda.

A A
lLZ st.fle I‘Z Stiz’l

< 150 mm

1 H f
[P P——— o

|
ol 13¢ AT
4 q) : (1] go o i 4 (I)

Figura 97 — Armadura transversal nas emendas para barras comprimidas
7.11. Ancoragem das barras longitudinais em vigas
Nem todas as barras da armadura longitudinal, dimensionadas para o maximo
momento fletor de cdlculo, necessitam chegar ao apoio. Algumas delas podem ser
interrompidas, economizando armadura, desde que estejam devidamente ancoradas no
concreto. Deve-se, no entanto, garantir que uma quantidade minima necessdria seja
ancorada nos apoios.

Ancoragem nos apoios

A armadura longitudinal de tracdo junto aos apoios deve ser calculada para
satisfazer a mais severa das condi¢des expostas nos itens abaixo:
a) no caso de ocorréncia de momentos positivos, a armadura obtida através do

dimensionamento da se¢do; | l
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b) em apoios extremos, para garantir a ancoragem da diagonal de compressao,
necessita-se de uma drea de armadura capaz de resistir a uma forga de tracdo Ry dada

por:

N

R = % V4 jwee T N4> Onde:

- Vaace € a forca cortante na face do apoio;

- Ng € a forca de tragdo eventualmente existente;

- d € a altura util da se¢do transversal;

- a; é o valor do deslocamento do diagrama de momento, que ocorre em fun¢do do

comportamento de trelica de uma viga fissurada, que serd visto adiante.

a
. 3 ) (a
Na flexdo simples, o esforgo a ancorar € dado por: R =|— |V, face

A armadura p/ resistir a esse esfor¢o, com tensdo o, = f 4, € dada por: Agcac =
Rs/fyd

¢) em apoios extremos e intermedidrios, por prolongamento de uma parte da
armadura de tracdo do vao (Agyi), correspondente a0 maximo momento positivo do
tramo (M,;,), de modo que:

= Ag apoio > Agvao/3 > 2 barras, para momentos nos apoios nulos ou negativos
inferiores a 0,5 do momento maximo no vao (figura 98a)

= Ay apoio > Agvao/4 > 2 barras, para momentos nos apoios negativos e maiores
que 0,5 do momento maximo no vao (figura 98b)

Ma

Ma
As vio
Asvio i |, [Ma|>My
: {7 —= |Ma| = Mv As apoio | 3
As apoio 5 | AL 2
My - .
(a) (b)

Figura 98 — Diagrama de momento fletor

Comprimento minimo de ancoragem em apoios extremos

Em apoios extremos, para os casos (b) e (c) anteriores, a NBR 6118/2003
prescreve que as barras devem ser ancoradas a partir da face do apoio, com

comprimento minimo dado por:
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Ly e (visto anteriormente)

[ =4(r+5,5¢), sendo r o raio de dobramento (tabela 27)

be,min

6 cm

Desta forma, pode-se determinar o comprimento minimo necessario do apoio

(figura 99):

'ﬁ- Qb-__%‘ ;-Ii S
T Eiﬂ

A3 nec, apoio / Rst 1 J As nec,apoio /ﬁ
W — —
I | Rgt

i 1

a) Barra com ponta refa b) Barra com gancho
Figura 99 — Ancoragem no apoio
A NBR 6118/2003 estabelece que quando houver cobrimento da barra no trecho
do gancho, medido normalmente ao plano do gancho, de pelo menos 7 cm, e as agdes
acidentais nao ocorrerem com grande freqiiéncia com seu valor mdximo, o primeiro dos
trés valores anteriores pode ser desconsiderado, prevalecendo as duas condigdes
restantes.

Armadura necessdria em apoios extremos

Na expressdo do comprimento de ancoragem necessdrio, tem-se que:

A

bec — %17 > lh,m[n
A,

onde:

Impondo lb,nec = lb,disponivel € As,nec = As,ef, se obtém :

A — al : lh : As,calc

s,nec l
b,disponivel

Portanto, a drea das barras ancoradas no apoio nao pode ser inferior a Ag pec.

Deslocamento a; do diagrama

O valor de a; é dado pela expressao:

V

Sd ,mdx

a =d 1+ cotgor)—cot gor |, onde:
B —" ( ga)—cotg

Ve=Ve=0,6.fuq.by.d
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fua = resisténcia de célculo 2 tracdo direta = 0,15 £,,*° (em MPa)
Nos casos usuais, onde a armadura transversal (estribos) é normal ao eixo da

peca (o = 90°), a expressao de a; resulta:

V

a,=d Sd.mdx oua =d S T (em funcio de 1)
2(VSd,mdx -V, ) 2(7&1 — T )
- a1 > 0,2d para estribos inclinados a 45° ou 0,5d para estribos a 90° (caso geral)
- a1 < d (limite sugerido com base na versao anterior da norma brasileira)
- Para valores negativos usar a; = d

Ponto de inicio da ancoragem

Conee  vEF9.4.2.5

Diagrama de

1. -
L V forga de tragdo
~ s
= - selicitante
p ¢ Rgq cor
\ / ’_/5 P

= =10
e 3
M “h\
f B ~ .
/4 __,..-—"/:-"' ! ™. Diagrama de

L

=
gII
=
By
s
/
vy,
y
bl
k
L
L
A==

/ T =
,,’sf A: =100 ~ for¢a de tragdo
1 : i resistente

N o omee

- ' ; fb,ﬁxr

i —~—fmr—m————— - —- - — — = o
: i
] i
Y ,—'P S ——
kY -k

5 N\ -~ .
\, I - H
® I v
— e e e e o -

A — ponto de inicio de ancoragem da barra (onde a tensdo o; comega a diminuir).

B — ponto tedrico de tensdo o, nula. Ponto de inicio de dobramento para as barras dobradas.

Figura 100 — Ancoragem de barras em pecas fletidas

Define-se a seguir em que ponto ao longo do vao da viga se pode retirar de
servico a barra da armadura longitudinal tracionada de flexdo, o que normalmente é
feito na pratica com o propdsito de diminuir o consumo de aco na viga e,
conseqiientemente, gerar economia.

Para determinar em que sec¢ao pode-se retirar de servico uma barra da armadura
de flexdo, deve-se deslocar o diagrama de momentos fletores no sentido mais
desfavoravel do valor a;. Apds determinadas, a quantidade e a bitola das barras de

flexao, pode-se dividir a ordenada do momento maximo em tantas partes forem as
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barras indicadas para se combater o momento. Pelos pontos de divisdo, tragam-se linhas
paralelas ao eixo da viga até encontrar o diagrama de momento deslocado. Dessa forma,
podemos comecar a retirar de servico a armadura nos pontos de intersecdo (ponto A da
figura 100), ancorando a partir desta secdo. No caso de ancoragem reta a mesma devera
ser tal que ultrapasse a se¢@o B (figura 100) em pelo menos 10J.

Cobrimento do diagrama de momento fletor

Barras com o0 mesmo didmetro

a) Para Armadura Tracionada
ai) Divide-se o diagrama deslocado de a; em (n) faixas, onde (n)

representa o n° de barras escalonadas de comprimentos diferentes.

aii) Cada faixa terd uma altura X igual a (figura 101): X = Ms5/n

cal | al
M max
Y

X
> lh.nec > Ib.nec
L T / //b?'“‘ ___________________
X y — ,/ barra 2 \\ \+_ L
L =10 # \ =100
* a ) X / 7 barrall N \
£ = . MH WK \
X > 100 \‘ barra|l ,/// \\
= = — ¥ N
X +_N\ barra|2 sz 104 “

X — o barra|3 L m
S —— - e =
— = lb,nec TETS = lbanec

Jl,al i al 1

Figura 101 — Divisao do diagrama de momento fletor deslocado em faixas
b) Para Armadura Comprimida
Para as barras comprimidas (Ay’), ndo ha necessidade de se efetuar o deslocamento do

diagrama do valor a;, em funcao da analogia com a treliga classica (figura 102).
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A ancoragem da armadura A Siiey i AR
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.
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% _f/% _lij"_ : Ib1ee;

My

=lbnec = 1bmnec

Figura 102 — Armadura comprimida: diagrama de momento fletor sem deslocamento

Barras com didmetros diferentes

Nesse caso, deve-se usar 1, ao invés de Iy, nec € a altura de cada faixa (Xj) serd
proporcional a drea de cada barra :

M .
X, =—"=-A,, onde:

si 2

s, total
Agoral € @ armadura total calculada para resistir a M € Agi € a drea da(s) barra(s)

responsavel(is) por absorver o quinhdo de esforgo Xi.

Exercicios de detalhamento/dimensionamento

Apresenta-se, a seguir, um exemplo do procedimento a ser seguido no processo
de interrupg¢do de barras.

Primeiro Passo: Dividir o diagrama de momento em faixas.

Neste exemplo, adotam-se quatro barras de mesmo didmetro para resistir ao
momento maximo positivo. Deste modo, o diagrama pode ser dividido em 4 faixas de
mesma altura. Cada faixa vai ter um comprimento (/) na face superior e outro na face
inferior. Este comprimento pode ser obtido por meio de cdlculo ou de um desenho em

escala (figura 103).
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STTATTT

Ry

Barra 1 fo
Barra 2 13
x_{l_arra 3 34 _/,/
. Barra 4

Figura 103 — Divisao do diagrama de momento fletor em faixas

Segundo Passo: Deslocamento do diagrama de momento fletor: a; (figura 104)

Figura 104 — Deslocamento do diagrama

Terceiro Passo: Ancoragem das barras nos apoios extremos (N1 e N2)

Supondo que seja necessdrio ancorar duas barras nos apoios extremos,
escolhem-se as barras que apresentam 0s maiores comprimentos para se estenderem ao
longo de toda a viga e serem ancoradas nos apoios. E o caso das barras N1 e N2 (figura

105).

| |

| |
a NI B T d 77

&%"&ﬁ/ﬁ | ;f///

= Barra 4 e

aﬂ = _—

Figura 105 — Ancoragem das barras nos apoios extremos
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Quarto Passo: Interrupcao das barras restantes (N3 e N4)

A ancoragem da barra tem inicio na se¢do onde a sua tensdo Gy comecga a
diminuir e deve prolongar-se pelo menos 10 além do ponto teérico de tensido o nula.
Para cada faixa, faz-se a seguinte andlise:

a) no ponto do diagrama deslocado, onde 0 momento comecga a diminuir, deve-
se somar o comprimento de ancoragem lp pec.

b) no ponto onde o momento fletor foi totalmente absorvido pela barra, soma-se
o valor de 10J.

¢) o comprimento da barra devidamente ancorada serd o maior entre OS

comprimentos das faces inferior e superior da faixa.

Portanto:
e Barra 4 (faixa 4, figura 106) M
| 77777
S l,+2a, +2x10¢ ! |
e = 2, 421, : 27
' S i R
1 'I\\ LM 1/ T
100 af el 100

)

.
Ibae 8 al Ib.nec

Figura 106 — Ancoragem da barra 4

e Barra 3 (faixa 3, figura 107) HJMMJJ

PR
...... T T
S I, +2a, +2%x10¢ | :
et = 1, +2a, + 21, !
N 113
100 ]aﬁ’l\T\ B.arra 3 : 14 /}d’lldm

Figura 107 — Ancoragem da barra 3
Observacdo: o procedimento apresentado € valido também para as barras tracionadas
posicionadas junto as bordas superiores das vigas, ou seja, aquelas que absorvem

momentos fletores de cdlculo convencionados como negativos (figura 108).
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Valor do momento fletor |_|—||

a =zer registide pela barra

| I
reprezentada pela faixa \I—N |
]
Comprimento da barra: >< -
: Diagrama de momento

Eme +ay+ ib,nec :\\!\\]L\ /f]etor deslocado de ay
£
- Fi +a,+ 10 | | |

ma : ¢ [E] \Diagrama de

|
| | |
_ Ema sy 10 momento fletor

Figura 108 — Ancoragem de barras tracionadas referentes a momentos negativos

Observacdo: cuidade com diagramas assimetricos
| e
8 ! ==
R =
[ ——————————————7__:.-'-
16 308100 50 =
’ 30 16
_I,I_qu _r" 51:.__ _.-" _.-"
30 40
18 30 10 50 ; : .
f . /’,’/" 30 : 18 ’
AT e
30 40
Lado esquerde Lade direito
Maxime entre 56 ¢cm & 70 ¢m. Maximo entre 96 cm & 70 ¢m.
Adotar 70 cm Adotar 96 cm
Portanto:
Comprimanto total da barra = 70 + 96 = 166 cm

7.12. Ancoragem em apoios intermediarios

Se o ponto A de inicio de ancoragem estiver na face do apoio ou além dela
(figura 109a) e a forca Ry diminuir em dire¢do ao centro do apoio, o trecho de
ancoragem deve ser medido a partir dessa face, com a forca Ry dada anteriormente.

Quando o diagrama de momentos fletores de cédlculo (ja deslocado de a;) ndo
atingir a face do apoio (figura 109b), as barras prolongadas até o apoio devem ter o

comprimento de ancoragem marcado a partir do ponto A e, obrigatoriamente, devem

ultrapassar 10 da face de apoio.
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Diagrama Deslocedo Eb gh
a) Inicio da ancoragem dentro do apoio b) Inicio da ancoragem fora do apoio

Figura 109 — Ancoragem em apoios intermediarios

Quando houver qualquer possibilidade da ocorréncia de momentos positivos
nessa regido, provocados por situagcdes imprevistas, particularmente por efeitos de vento
e eventuais recalques, as barras deverao ser continuas ou emendadas sobre o apoio.

7.13. Ancoragem de viga engastada elasticamente no pilar

Sempre que no calculo for considerada a transmissdo de momento fletor da viga
para o pilar (figura 110), é preciso prever armaduras no né viga/pilar que garanta a

existéncia e transferéncia desse momento fletor.

M pil,sup- e | Viga
!‘ DM“ga,
‘ pi inf

Figura 110 — Viga engastada no pilar
Duas situagdes distintas podem ocorrer em fungdo da distribuicdo das tensoes
normais que atuam no pilar:
a) quando o pilar apresenta somente tensdes de compressdo pode-se adotar uma

ancoragem comum (figura 111).
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( ‘T" “Ancoragem comum’”

L " Mvd

A—

| - | compressio

Figura 111 — Pilar submetido somente a tensdes de compressao
b) quando o pilar apresenta tensdes de tracdo e compressdo, deve-se garantir um
comprimento do trecho reto do gancho igual ao comprimento equivalente a uma emenda
por traspasse, relativo a uma barra tracionada (/). Além disso, deve-se adotar o raio de
curvatura do gancho indicado na figura 112.

h

0 08h
Shp
g 8T 5{0,8 hy

Figura 112 — Pilar submetido a tensdes de tracdo e de compressao
Além disso, segundo LEONHARDT (1977), a transmissdo dos momentos
fletores da viga para os pilares extremos continuos provoca, na regiao do nd, nao sé
esfor¢os de tracdao na direcdo diagonal, como também altas tensdes de aderéncia na

armadura tracionada do pilar (figura 113).

S
D S Tensdes de aderdncie |
Compressdo | _Tragho ma barra 1 %
[]
- b
™
poe
] — Comprasado
Tragio —1 E"’ﬂ Comprassdo +
c) Solicita¢do nas armaduras d)Distribuicdo de tensdes e) Caminhos das tensdes

Figura 113 — Tensdes de tragdo e de compressao na regido do n6
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O detalhamento recomendado por LEONHARDT estd mostrado na figura 114.
A armadura inclinada deve ter drea igual a metade da drea da armadura a ancorar, € o
diametro das barras deve ser igual a 70% do didmetro das barras daquela armadura. Os
estribos do pilar devem ter o espacamento reduzido para 10 cm (no maximo) no trecho
de comprimento igual a duas vezes a largura do pilar (medida na direcdo da viga),

acrescido da altura da viga.
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a) Ancoragem em dobra b) Ancoragem reta

Figura 114 — Detalhamento recomendado por LEONHARDT (1977)

7.14. Ancoragem na extremidade de balancos
As barras que chegam até a extremidade de um balanco deverdo ser ancoradas
em forma de gancho, conforme mostrado na figura 115.

.
T |

Figura 115 — Ancoragem da barra na extremidade de um balango

Quando a extremidade do balanco servir de apoio para outro elemento

(geralmente vigas), a armadura ancorada devera ser capaz de resistir ao seguinte esforco

Ry (figura 116):
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O trecho efetivo disponivel para ancoragem de barra vale: [, = by, - ¢. Quando
lpe < lp nec € comum recorrer-se ao uso de grampos.
Vad
|
I V?

% i o
vi L
b2

_—\]\__

Figura 116 — Ancoragem da barra em extremidade de balanco carregado

E comum, para proteger a borda livre, estender o gancho da armadura superior

até a face inferior da viga, respeitados os cobrimentos (figura 117).

|

k

c

Figura 117 — Detalhe do gancho na extremidade de um balanco

7.15. Ancoragem da armadura transversal em vigas (Estribos)
A ancoragem dos estribos (das vigas e dos pilares) deve ser garantida através de
ganchos nas extremidades. Estes ganchos devem ter, em cada uma de suas quinas, uma

barra longitudinal de didmetro adequado.
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9. ANEXO A-TABELA DE CARREGAMENTOS

Local Carga
KN/m’
1- Arquibancadas 4
2- Balcoes Mesma carga da peca com a qual se comunica e as -
previstas para parapeitos e balcdes (ver adiante)
3- Bancos Escritérios e banheiros 2
Salas de diretoria e de geréncia 1,5
Sala de leitura 2,5
Sala para depésito de livros 4
4- Bibliotecas Sala com estantes de livro, a ser determinada em
cada caso ou 2,5 KN/m? por metro de altura 6
observado, porém o valor minimo de
5- Casa  de|(incluindo o peso das maquinas) a ser determinada
maquinas em caso, porém com o valor minimo de 7.5
Platéia com assentos fixos 3
6- Cinemas Estadio e platéia com assentos moéveis 4
Banheiro 2
Sala de refei¢do e assembléia com assentos fixos 3
7- Clubes Sala de assembléia com assentos moveis 4
Saldo de dancas e saldo de esportes 5
Sala de bilhar e banheiro 2
8- Corredores Com acesso ao publico 3
Sem acesso ao publico 2
9- Cozinhas nao|A ser determinada em cada caso, porém com o 3
residenciais minimo de
10- Depositos A ser determinada em cada caso e na falta de -
valores experimentais conforme a tabela 1 da
NBR-6120
11- Edificios | Dormitério, sala, copa, cozinha e banheiro 1,5
residenciais Despensa, drea de servigo e lavanderia 2
12- Escadas Com acesso ao publico 3
Sem acesso ao publico 2.5
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13- Escolas Anfiteatro com assentos fixos, corredor e sala de 3
aula 2
Outras salas
14- Escritdrio Salas de uso geral e banheiro 2
15- Forros Sem acesso a pessoas 0,5
16- Galerias de|A ser determinada em cada caso, porém com o 3
arte minimo de
17- Galeria de|A ser determinada em cada caso, porém com o 3
lojas minimo de
18- Garagens e|Para veiculos de passageiros ou semelhante com
estacionamento | carga méaxima de 25 kN. Valores de ¢ indicados 3
adiante
19- Gindsio de 5
esporte
Dormitérios, enfermarias, sala de recuperagao,
20- Hospitais sala de cirurgia, sala de raio X e banheiro 2
Corredor 3
21- Laboratérios |Incluindo equipamentos, a ser determinada em
cada caso, porém com o minimo de 3
22- Lavanderias |Incluindo equipamentos 3
23- Lojas 4
24- Restaurantes 3
25- Teatros Palco 5
Demais  dependéncias:  cargas  iguais  as -
especificadas para cinemas
Sem acesso ao publico 3
Com acesso ao publico 2
26- Terragos Inacessivel a pessoas 0,5
Destinados a heliportos elevados: as cargas
deverdo ser fornecidas pelo 6rgdo competente do -
Ministério da Aerondutica
27- Vestibulo Sem acesso ao publico 1,5
Com acesso ao publico 3
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10. ANEXO B - TABELAS PARA CALCULO DE LAJES

de apoio

reagoes

momentos fletores
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p k)

l, J.f L, W, m, m, My ry ry
0,50 | 10,13 | 100,0 | 36,7 | 52,8 269 366
055 | 938 | 934 | 388 | 518 268 353
0,60 | B65 | B6O | 40,7 | 50,6 | 267 340
0,65 7.94 80,5 42,3 494 266 326
070 | 7,26 | 743 | 43,5 | 479 | 265 315
0,75 | 6,62 | 683 | 442 | 46,3 263 303
080 | 603 | 627 | 446 | 446 | 26l 291
085 | 548 | 576 | 449 | 428 | 259 281
09 | 498 | 528 | 450 | 410 [ 256 270
095 | 451 | 483 | 447 | 39, 253 260
100 | 406 | 442 | 442 | 37.1 250 250
!},Iﬂx W, m, m,, My, e Fy
100 | 406 | 442 | 442 | 37,1 250 250
095 | 4,51 447 | 483 | 391 260 253
090 | 498 | 450 | 528 | 410 | 270 256
085 | 548 | 449 | 576 | 428 281 259
080 | 603 | 446 | 627 | 446 | 291 261
0,75 | 662 | 442 | 683 | 46,3 303 263
070 | 726 | 435 | 743 | 479 | 315 265
065 | 794 | 423 | BOS | 494 | 326 266
0,60 8,65 40,7 86,9 30,6 340 267
055 | 938 | 388 | 934 | 518 353 268
0,50 | 10,13 | 36,7 | 1000 | 52,8 366 269
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P —
I:;Hy W, My, me | my | my | or Fye ry
0,50 | 485 |-1214(596]17,7] 356 | 169 | 525 | 307
0,55 (4,67 |-1188]579]19,5]| 354 | 168 | 521 | 300
D60 | 448 | -1159 | 559 | 21,3 | 352 | 167 | 507 | 202
065 | 4,28 | -1126 | 53,7 | 22,9 350 | 167 | 500 | 284
0,70 [ 4,07 | -1089 | 51,5 ]| 24,6 | 346 | 166 | 491 | 276
0,75 [3.86 | -1050 [ 49,1 [ 259 [ 34,2 | 166 | 482 | 270
080 |365|-1008 46,5273 33,8 | 165 | 473 | 263
085 1344 | 965 | 44,1 | 285 33,1 | 165 | 463 | 257
090 1322) 922 |41,6 295 324 | 165 | 454 | 250
095 [ 3,00 88,0 | 39,2303 | 31,6 | 165 | 444 | 242
L00 | 2,78 | -83.92 | 36,7 | 30,7 | 306 | 166 | 433 | 235
bfls | we | me | me [ m, By | = | x| 5
1,00 | 278 | -83.9 | 36,7 | 30,7 [ 30,6 | 166 | 433 | 235
095 | 3,18 | -88,1 | 383 (347 ] 327 | 177 | 440 | 240
090 |362| -924 (395|389 348 | 188 | 449 | 245
085 | 4,11 ]| -96,7 | 40,2 | 43,5] 37.0 | 199 | 460 | 249
080 | 465 | -101,1 (40,9 | 488 | 393 | 210 | 471 | 253
0,75 | 526 | -105,5 | 41,6 [ 549 | 41,8 | 223 | 482 | 257
0,70 | 594 | -1096 | 420 | 61,5 | 44,3 | 237 | 492 | 260
065 | 668 |-1133]41,7 | 685 | 46,6 | 252 | 501 | 262
0,60 | 750 |-116,5[41,0] 76,1 | 48,5 | 268 | 508 | 264
0.55 | 837 |-119.2(30% | 840 | 502 | 285 | 514 | 266
0,50 |9.27)-121.5) 380 (921 | 518 | 303 ] 520 | 268
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p | , l
Lefly W, My my my, ry ry
0,50 | 2,62 | -84 | 41,7 | 100 | 98 | 45l
0,55 257 | 843 | 414 11,1 97 447
060 | 2,52 | -83,7 | 409 123 96 442
065 | 246 | -828 | 403 13,6 97 437
0,70 240 | -Bi,6 | 395 14,9 97 432
0,75 234 | -80,1 | 384 16,1 o8 427
080 | 227 | -784 | 37.1 17,3 08 422
085 220 | -76,5 | 359 18,6 99 417
0.90 2,12 | -744 | 346 19.8 99 411
0,95 203 | -72,2 | 33,1 20,7 100 406
1,00 192 | -698 | 31.7 21.5 102 398
Lz | we My m, m,, re ry
100 | 102 | 698 | 31,7 | 21,5 | 102 | 398
095 | 225 | -745 | 335 | 248 109 412
0.90 | 2.62 | 196 | 352 | 286 | 117 | 426
085 | 305 | -849 | 367 | 330 126 441
0,80 355 | 902 | 381 38,0 136 455
0,75 413 | 957 | 395 43,8 149 469
0,70 4,80 | -101,1 | 407 50,6 162 482
0,65 558 |-1063 | 414 58,1 178 495
0,60 | 645 |-111,1] 41,3 | 662 | 196 | 507
055 | 741 |-1154 | 40,5 | 750 | 215 | 518
0,50 B45 | -119.1] 394 846 236 528
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R
'Ti W my,. My my | m ¥ | Moy | T Fy Fye y

Il"
0,50 | 468 | -117,7 =782 | 576 19,1 [ 354 | 350 157 | 484 | 263
055 | 444 | -1136 | 770 350 ) 21,1 | 352 ] 350 | 158 467 | 252
0,60 | 4.18 | -1093 [ -776 | 52,2 229 1349 | 350 | 158 [ 454 | 242
0,65 | 3,90 | -104,7 773 | 493 | 245 | 344 | 350 159 | 436 | 231
0,70 | 360 | 996 | -76.8 | 46,0 25,6 | 33,7 | 350 | 159 | 423 | 220
075 1333 | 940 | -759 42.8 | 266 [ 329 | 340 | 180 409 | 209

308 | -BR2 | -74.6 396|274 | 319 | 348 161 | 394 | 198
0851283 | 825 | -731 [ 365 | 280 308 | 346 | 162 | 380 [ 1890
090|258 | -773 | 714 33,6 1 284 | 296 | 344 | 163 365 | 180
095|234 | -724 696 | 30.8 | 28,4 [ 28,2 | 341 163 | 352 | 171
1 210] -67.7 | -67.7 | 281 28.1 | 26,6 338 | 162 | 338 | 162
i’_ We | Mye | My, | my | m Y My Txe | x| Ny | By

Ly

100 12,10 | 67,7 | -67,7 [ 28.1 | 281 26,6 | 338 | 162 | 338 | 162
095234 | 696 | -724 | 254 3081282352 171 | 341 | 163
0901258] 714 | -773 | 28,4 33,6 | 296 | 365 | 180 [ 344 | 163
085283 -731 | 825 [280 | 36,5 30.8 | 380 | 189 | 346 | 162

308 ] -746 | 882 [274] 06 31,9 | 394 | 198 | 348 | 161
0,75 | 333 | -759 | 940 266 [ 42,8 | 329 | 409 | 200 349 | 160
0,70 [ 360 | -76.8 | 996 | 256 46,0 | 33,7 | 423 | 220 | 350 | 159

390 | 773 |-14,7 | 24.5 49.3 | 344 | 436 | 231 | 350 | 159
060 4,18 | -776 | -1093 | 229 | 52,2 349 | 454 | 242 [ 350 | 158
055|444 | -779 [-1136 ] 211 | 550 352 | 467 | 252 | 350 | 1358
050 | 468 | -78.2 [-1177 19,1 | 57,6 | 354 | 484 | 263 | 350 157
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f:ﬂr W, Mg, L. me | my | | o ry
0,50 | 2.54 | 836 | -563 | 415 | 110 | 254 | 100 | 412
055 (249 826 | -56,4 | 406 | 12,1 | 254 | 100 | 405
060 | 242 | -B1,3 | -56,6 | 39,7 | 13.6 [ 255 | 100 | 394
0,65 | 233 | -796 | -569 | 385 | 149 | 257 | 100 | 334
070 | 224 | -774 | -57,2 | 37,0 | 16,1 | 259 | 100 | 375
0,75 | 215 -748 | -57.1 | 354 | 17.4 | 260 | 100 | 365
080 |205] -720 | -568 | 33,8 | 18,6 | 261 | 101 | 356
085 | 194 -69,1 | -564 | 32,0 | 19,6 | 262 | 101 | 347
090 | 1.83] -66,0 | -56,0 | 300 | 20,5 | 263 | 102 | 337
095 |11,70] 628 | -55,6 | 28,1 | 21,1 | 264 | 103 | 326
1,00 | 1,57 | -59.6 | -55,1 | 26,1 | 21,3 | 265 | 105 | 315
Iyfle | we | My Mye | My | My | rge | 1 | 1y
1,00 | 157 | -596 | -55.1 | 26,1 | 21.3 | 265 | 105 | 315
095 |180] -626 | -399 | 269 | 239 | 278 | 114 | 320
09 |20 ]| 655 | -652 | 275|268 | 293 | 122 | 325
085 | 230 | -682 | -71,0 | 28,0 | 30,0 | 308 | 131 | 330
080 | 257 ] -706 | -77,3 | 282 | 334 | 324 | 140 | 3M
0,75 | 286 | -72,7 | -839 | 279 | 37,0 | 342 | 152 | 3}7
0,70 | 3,17 | -74,3 | -90.7 | 27.2 | 40.8 | 361 | 164 | M0
065 | 350 -755 | -97.8 | 259 | 44,6 | 380 | 178 | M2
060 |384) -765 | -1046 | 24,3 | 48,3 | 397 | 192 | M)
055 | 4,17 ] -774 |-110,1] 22,5 | 51,7 | 414 | 206 | M4
050 |450| -78,2 [ -114,0] 20,5 | 55,5 | 434 | 221 | M7
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L / | we iy My | my | my | r ry
0,50 | 251 -82.6 =360 | 409 | 11,8 | 241 320
| 055 [ 245 [ 806 | -s6,1 | 396 | 132 | 242 | 37
| 060 | 235 | 784 -56,2 | 382 149 | 244 | 353
065 | 222 | .759 =565 1365 | 165 | 247 339
0,70 | 209 | -73,1 568 | 345 | 178 | 240 326
075 | 1,97 | -69.8 564 | 323 ] 188 | 250 313
080 | 1.84 -66,1 =558 | 30,0 | 197 | 251 299
0,85 1,70 | -52.0 =550 [ 27,7 | 205 | 251 286
0,90 1,56 | -58.0 540 | 255 | 21,1 | 2%1 275
0,95 1,42 54,3 -527 | 233 21,3 | 251 262
L L0 | 1237 | -51,1 L1 | 21,1 | 211 | 250 250
I'J,ﬂ_t W, mg, my, m, m, ry
LW | 1,27 | -51.1 =5L1 [ 211 0 211 ] 250 250
0,95 1,42 | -527 543 | 213 | 233 | 252 251

| 090 | 156 | -540 -58,0 | 211 255 | 275 | 251
085 | 1,70 | -55.0 62,0 | 205 | 277 | 286 251
0,80 1,84 | -558 -66, 1 19,7 | 30,0 | 209 251
0,75 | 1,97 =56,4 608 | 188 | 123 [ 313 250
0,70 | 209 -56,8 -73,1 178 | 34,5 | 326 | 249

| 065 [ 222 [ 565 | 75,9 [ 165 | 3.5 | 339 | 257
0,60 | 235 | 562 -78,4 149 [ 38,2 | 353 | 244
0,55 | 245 -56,1 -B806 | 13,2 396 | 367 | 242
0,50 | 251 -56,0 | -826 | 11,8 409 | 380 | 241
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Iy 1y W, ., my W, My
0,30 1,31 12,3 13.4 247 218
0,35 1,76 15,6 17,5 322 29.0
0,40 2,24 19,0 224 3,98 36,3
045 | 274 | 223 | 278 | 474 | 436
0,50 3,26 25,1 333 5.50 51,0
0,55 3,78 27,5 38,7 6,23 58.3
0,60 4,30 296 43,9 6,94 65,1
0,65 4,80 31,3 49,1 7.59 71,6
070 | 529 | 2327 | 539 | 820 | 774
075 | 576 | 338 | 584 8,73 82,8
0,80 6,21 347 62,7 9,22 87,5
0,85 6,64 154 66.8 9.65 917 |
0,90 7,03 36,0 207 | 10,03 | 955
0,95 740 36,3 74,3 10,40 99,2
1.00 | 7,76 36,3 776 | 10,75 | 1026
110 8,39 36,3 83,8 11,25 107.6
1,20 8,95 36,0 89.1 11,68 111.9
1,30 0,41 35,5 93,7 11,98 1148
1,40 9,85 350 | 976 | 1222 | 1172
1,50 10,27 344 100,9 12,42 119,1
1,75 10,97 326 107.4 12,64 121,3
2,00 11,56 309 112.4 12,84 123.2
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i ¥ ﬁ & Wy "y ",y my W, Mo
0,30 0,27 -37.2 -5.0 0.4 0,72 5.0
0,35 0,45 -46.8 -3.6 1.8 1.15 8,8
0,40 0,68 -56,0 -2.0 3.8 1,65 13.3
0,45 097 | -649 -0,2 6,9 2,26 18,9
0,50 1,30 | -T34 2,1 10,4 2,91 25,5
0,55 1,66 | -81,1 4.8 14,2 3,62 325
0,60 203 | -87.8 7.8 18,3 4,35 39.5
068 | 243 | 935 | 109 | 227 | 5,06 | 46,5
0,70 2,86 | 992 13,8 | 273 5.77 5315
0,75 33 |-1036] 16,5 | 32,1 6,49 60,6
0,80 378 |-107,7] 19,0 | 369 7.20 67,6
0,85 423 |-111,1] 213 | 41,5 7.80 73.6
0,90 466 |-1138| 234 | 459 8,32 78,7
0,95 508 |-1160]| 253 | 502 8,81 835
1,00 549 |-117,7] 27,1 | 544 9,28 88,1
1.10 633 [-120,1| 294 | 61,9 | 10,08 | 959
1,20 708 | -121,86| 31,3 | 689 | 10,84 | 1024
1,30 771 | -1229| 325 | 75,1 11,24 | 1074
1,40 830 |-1236 | 334 | 810 | 11,67 | 1117
1,50 886 |-1242] 338 | 862 | 1199 | 1149
1,75 086 |-1248| 337 | 97.0 | 1242 | 1192
200 | 1067 |-1250] 324 | 1042 | 12,73 | 1222
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p
I”HJ_. W, ™y, my, My W, m‘:c .
030 | 0,74 | -355 | 10,2 11,9 | 1,36 | -72.6 | 190
035 | 095 | 405 | 119 150 | 1,61 | -785 | 240
0,40 1,12 | 45,1 | 134 17.8 | 1,81 -83.4 | 28.1
0,45 1,27 | -494 | 146 | 20.7 1,97 | -874 | 31,5
0,50 141 | -534 ] 156 | 233 | 2,10 | -89.5 | 4.2
0,55 155 | -57,1 | 165 | 256 | 222 | -900 | 364
0,60 167 | 605)] 173 | 27,7 | 230 | 901 | 382
0,65 178 | 635 | 174 | 295 | 235 | -90,0 | 396
0,70 1,87 | 662 | 17,2 | 309 | 2,38 | 89,7 | 406
0,75 196 | -68.6 | 169 | 322 | 241 | -892 | 41,2
080 | 205 | -706 | 166 | 335 | 2,43 | -884 41,5
085 | 212 | -724 | 163 | 346 | 2,45 | -87.2 41,6
090 | 2,18 | -74,0 | 16,1 355 | 246 | -86,0 | 41,7
0,95 224 | -754 | 159 | 362 | 247 | -B48 | 418
1,00 229 | 767 | 155 | 368 | 248 | -B43 | 419
1,10 236 | -789 | 146 | 374 | 2,50 | -840 | 41,9
1,20 241 | -806 | 13,4 | 377 | 2,52 | -B38 | 418
1,30 245 | -81,7 | 13,1 380 | 2,53 | -B36 | 41,8
1,40 249 | -823 ]| 11,0 | 384 | 2,54 | -83,5 | 41,7
1,50 252 | 826 10,2 | 388 | 255 | -834 | 41,7
1,75 254 | 830 95 403 | 257 | -833 | 41,7
200 | 2.5 | -833 | 9.1 41,9 | 259 | -833 | 41,7
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p
fle | we Woa | Wigg | 9ty o | Wy, | e | Wy
030 1021 ]-327]-133] 33| 1.8 | 070 | 379 77
035 1033[-396[-165]-14 | 42 | 1,12 | -47.1] 12,6
040 |046 | 453206 0.7 | 6,6 | 1.42 | 563 | 17.1
045 1059 | 486262 29 | 89 | 1,63 | 655 21.0
0,50 [0.74]-51,1 31,9 5,1 | 114 1,78 | 74,2 | 24.6
055 090 [-526 369 7,0 | 14.0] 1,92 [ 783 | 27.9
060 |1.04-538]-415] 87 | 165 2.05 | 81.5] 309
065 [ 1,18 ]-548|-46,0 | 10,1 | 18,8 [ 2.17 | 84,0 | 33.5
0,70 | 1,31 |-556 | 49,6 [ 11,3 [ 20,9 | 2.28 | -85.8 | 35.6
0,75 | 1,42 |-56,0 | 528 ] 12,3 | 22.8| 2.38 | -86.9 | 372
080 |1.52]-562]-559]13,3 | 24,6 2.46 | 87.2| 385

1.62 | -56,3 | -58.9 [ 14,0 [ 26,2 [ 2,52 | 87.3 | 39.5
090 |1.71]-562 (618 14.4 [ 27,6 | 2.56 | 87,2 40.2
0,95 | 1,80 | -56,1 | -64,7 | 14,5 | 289 | 2,57 | -87.0 | 40.8
i 188 | -56,0 | 67,5 | 14,7 | 30,1 | 2.58 | 86,6 | 41.3
1,10 |202]-559]-703 [ 14,6 | 320 [ 2,58 | 85,8 | 41.5
1,20 | 2,14 | -558 | 73,1 [ 14,1 [ 33,6 | 2,59 | 84,9 | 41.6
1,30 1222 ].557]-759 | 13.4 | 35.0 | 2,59 | 84,2 | 41.7
140 |228 [-556[-785] 12,9363 | 2,59 | -83.8 | 41.7
1,50 [232].556]-80.5] 124372 2,59 | -83.6 | 41.7
1,75 | 238 |-556 | -823| 10,6 | 38,7 | 2,59 | -83.4 | 41.7
2,00 |243]-556| 833 ] 94 | 398 2,59 | 83.3 | 41.7 |

Reacao de apoio nas lajes com bordo livre — As duas primeiras colunas referem-se
as tabelas das paginas 162 e 165, as duas colunas centrais da pagina 163 e as duas
ultimas colunas da pagina 164

f; lﬂx Ix Fy Fy Fy Fx Fy
0,30 210 150 248 87 144 259
0,35 227 175 279 101 144 294
0,40 240 200 308 115 144 320
0,45 248 225 333 130 144 340
0,50 250 250 356 144 144 356
0,55 250 273 375 150 144 369
0,60 250 292 392 173 144 380
0,65 250 308 406 188 144 389
0,70 250 il 417 202 144 397
0,75 250 333 425 217 144 404
0,80 250 344 430 231 144 410
0,85 250 353 433 245 144 415
0,90 250 61 433 259 144 420
0,95 250 368 4313 272 144 424

1,00 250 375 433 283 144 428
110 250 386 433 03 144 434
1,20 250 396 433 320 144 440
1,30 250 404 433 333 144 444
1,40 250 411 433 345 144 448
1,50 250 417 433 356 144 452
1,75 250 429 433 376 144 459
2,00 250 438 433 392 144 464
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