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APRESENTAGCAO

Este livio € o primeiro de trés volumes que dedicarei ao
calculo de estruturas em concreto armado. Ele ¢ dirigido
especialmente aos profissionais do ramo ¢ aos alunos universitarios do
curso de engenharia civil. Sera util também para aqueles que desejem
iniciar sua atividade profissional nesta especialidade.

Nele serdo abordados os conceitos basicos de cdleulo
estrutural, com uma rapida passagem pela historia do concreto
armado. Alguns nomes que marcaram esta historia foram ressaltados.
apesar de ser impossivel citar todos aqueles que colaboraram:
professores, pesquisadores, engenheiros ¢ arquitetos.

Neste primeiro volume apresentaremos o cdlculo de lajes,
vigas, pilares & compressdo axial e pegas sujeitas a tragdo axial. com
algumas aplicagdes numéricas. Estes assuntos integram o programa da
disciplina de Concreto Armado 1. No volume seguinte abordaremos o
cdlculo de lajes com grande sobrecarga, detalhamento de vigas. pilares
a flexdo composta. escadas. caixas d'agua clevadas e subterrdaneas e
fundagdes rasas. Estes itens integram o estudo da disciplina de
Concreto Armado 2. O terceiro volume apresentara aplicagdes
numeéricas de calculo estrutural, relativas aos assuntos abordados nos
volumes 1 e 2.

Na minha longa experiéncia como professor universitirio,
convivendo com os alunos ¢ sentindo as suas duvidas em rela¢do a
matéria. ¢ como engenheiro chefe de escritorio de célculo de
estruturas realizando projetos para varios estados do Brasil, acumulei
conhecimentos tedricos ¢ praticos. que julgo importante passar
adiante. Esses contatos, com estudantes e profissionais da area de
engenharia ¢ arquitetura é que me impulsionaram a escrever este livro.
[.embraria aqui um pensamento do critico inglés John Collins: “a
pessoa prudente aproveita a sua  propria experiéncia. A sabia,
aproveita a experiéneia dos outros.™



CONCRETO ARMADO

1. INTRODUGAO

O Concreto Armado foi inicialmente chamado de Cimento
Armado. denominagdio que prevaleceu até. aproximadamente. 1920.

Os homens ao longo da historia. sempre desejaram conhecer ¢
dominar o meio ambiente. visando a fins diversos. Assim. eles
direcionaram a capacidade criativa para a  geragdio  de  novas
descobertas  promovendo, pouco a pouco, o desenvolvimento
industrial ¢ tecnoldgico do meio em que viveram.

Inventos ¢ descobertas  acontecem. por  vezes.
simultancamente. em varias partes do mundo. com particularidades ¢
semelhangas. E. devido a necessidade vital que o homem tem de
comunicar-se com outros homens torna-se facil compreender. como e
porque surgiram as conhecidas “Feiras Internacionais de Exposicio™.
Nelas. eram apresentados os inventos. que geralmente induziam a que
s¢  processassem novas  descobertas. Hoje. vivendo na cera da
comunicagdo. mais ainda o homem sente a necessidade de organizar
feiras ¢ exposigdes. com a finalidade de apresentar produtos diversos a
potenciais clientes ou. simplesmente. a pessoas interessadas.

Visando a0 uso associado do cimento ¢ do ago foram
realizadas viarias experiéneias empiricas. Mereee um registro especial
a construgdo. em 1849, do barco de J. Lambot, construcdo considerada
um marco na descoberta do Conereto Armado. E. em consegiiéneia
desse fato foi comemorado na Franga. em 1949, ou seja. 100 anos
depois. o centenario do Conereto Armado.

1.1 A EXPERIENCIA DE J. LAMBOT

O engenheiro franeés. Joseph Louis Lambot. tinha como lazer
0 uso de barcos de madeira. em lago de sua propriedade. Mas, cles se
deterioravam com o tempo. Entdo. surgiu-lhe a idéia de construir um
barco de paredes delgadas. com uma malha de ferros {inos envolvidos
por concreto. Conseguiu, assim. a durabilidade desejada, sem prejuizo
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GERALDO VIEIRA
da sua fungdo principal. ou seja, o barco deveria flutuar tdo bem
quanto o de madeira.

O seu barco foi apresentado. em 1855. na Exposi¢do Universal
de Paris.

Visitando a Exposi¢do, Joseph Monier, paisagista ¢
comerciante de plantas ornamentais, responsavel pelos jardins do
Paldcio de Versailles teve a idéia, a partir da experiéncia de Lambot,
de substituir por caixas de “concreto armado™ suas grandes caixas de
madeira, usadas com terra umida para cultivo de plantas de jardim.

1.2 REGISTRO DE PATENTES

Em 1867 Joseph Monier registrou as primeiras patentes para o
uso do concreto armado nas construgdes de grand}es vasos de flores,
caixas d’agua de 25 m”, de 180 m” e de até 200 m

1.3 ENSAIOS E ESTUDOS

Em 1877, um advogado americano THADDE HYATT., dotado
de espirito de pesquisa, publicou vérios resultados de ensaios sobre o
comportamento do Concreto Armado. Iniciava-se com ele uma fase
mais cientifica dos estudos sobre o concreto, comegando-se a levar em
conta a importdncia da aderéncia entre os dois materiais, concreto e
aco.

Os ensaios e estudos tiveram continuidade com
HENNEBIQUE na Franca, KOENEN na Alemanha, ADOLPH
WAISS, engenheiro alemdo e fundador da construtora WAISS &
FREYTAG, além do préprio FREYTAG.

Em fins do século passado. formas empiricas de trabalho
cedem lugar a processos cada vez mais cientificos e nessa fase
pontificam entre outros, COIGNET e MORSCH. Posteriormente,
merecem referéncia, FREYSSINET, L'HERMITE, LOSER e ADOLF
KLEINLOGEL.

16




CONCRETO ARMADO

1.4 O CONCRETO ARMADO NO BRASIL

Data de 1904 a mais antiga publica¢do que se tem referéncia,
sobre o uso do concreto armado no Brasil. A noticia foi documentada
na revista “Construgdes de Cimento Armado”, pelo Professor
ANTONIO DE PAULA FREITAS, da Escola Politécnica do Rio de
Janeiro. A matéria em foco se referia ao uso do concreto em
construgdes de residéncias, em Copacabana.

Na historia do Concreto Armado no Brasil merecem destaque
as realizacdes do engenheiro SATURNINO de BRITO relativas ao
saneamento de Santos, em S. Paulo, em torno de 1907. Merecem
referéncia também, os trabalhos do Professor TELEMACO VAN
LANGENDONCK e de EMILIO HENRIQUE BAUMGART e
ANTONIO ALVES DE NORONHA. Deve-se ainda assinalar as
contribuigdes de engenheiros como FERNANDO LUIS LOBO
CARNEIRO, que juntamente com TELEMACO VAN
LANGENDONCK representaram o Brasil no “Comité Européen de
Béton”, além de J. C. FIGUEIREDO FERRAZ, ADERSON
MOREIRA DA ROCHA, PAULO RODRIGUES FRAGOSO,
SERGIO MARQUES DE SOUZA, JORGE DEGOW e do engenheiro
poeta JOAQUIM CARDOZO, entre outros.

EMILIO HENRIQUE BAUMGART nasceu em Sta. Catarina
em 1889, de descendéncia alemd e faleceu em 1943. Foi autor de
projetos estruturais ousados como as plataformas flutuantes de
concreto armado realizado para a Panair do Brasil e que serviam ndo
s6 para acesso de partida e chegada de passageiros, mas, como
ancoradouro para os avides. Realizou, também, o célculo estrutural da
ponte de Erval sobre o rio do Peixe, em Santa Catarina, com 68
metros de vdo livre, na época, o maior vdo do mundo em viga reta de
alma cheia, construida em concreto armado usando com audacia e
originalidade a tecnologia de balangos sucessivos. Esta obra foi
exaltada no noticiario técnico internacional. E importante citar ainda,
entre varios outros projetos, os céalculos para obras como o edificio “A
NOITE” no Rio de Janeiro com 24 andares e a ponte Mauricio de
Nassau, no Recife, esta calculada ainda enquanto estudante.
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GERALDO VIEIRA

E. BAUMGART exerceu um papel de destaque no campo da
engenharia de estruturas, sendo respeitado ndo s6 no Brasil._ mas
também na Europa. fato que motivou a vinda ao Brasil do professor
alemio ADOLF KLEINLOGEL, outro grande vulto na histéria da
engenharia de estruturas. OTTO BAUMGART, irméo de E. Baumgart
implantou reconhecida empresa especializada em produtos para
constru¢do, que ainda hoje tem presenga relevante no campo da
tecnologia do concreto.

1.5 MARCOS DO DESENVOLVIMENTO

A inven¢io do Concreto Armado ndo pode ser atribuida
especificamente a uma Unica pessoa. Muitos contribuiram para o seu
desenvolvimento e foram pioneiros na utiliza¢do dessa nova forma de
construgao.

Abaixo estdo relacionados alguns marcos na historia do
Concreto Armado:

1849 LAMBOT constrol um barco de Concreto Armado.

1855 LAMBOT apresenta o seu barco na Exposi¢do
Universal de Paris.

1867 MONIER registra vdrias patentes para a construgdo de
grandes vasos. tubos, depositos, etc.

1877 HYATT publica os resultados de suas experiéncias no
campo do Concreto Armado.

1880 HENNEBIQUE, engenheiro francés, constroi a
primeira laje armada com barras de ago de secdo
circular,

1884 FREYTAG adquire as patentes de MONIER para
utilizag@o na Alemanha.

1885 WAYSS também adquire patentes para emprego na
Austria e na Alemanha.

1886 KOENEN elabora métodos cientificos, para o célculo
do Concreto Armado.
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1897 Tem inicio o primeiro curso sobre Concreto Armado na
ECOLE DES PONTS et CHAUSSEES, de Paris.

1902 MORSCH, engenheiro da firma WAYSS e FREYTAG.
publica a primeira edigdo do seu livro sobre Concreto
Armado.

1904 COIGNET e TEDESCO publicam principios
cientificos para o calculo de obras em Concreto
Armado.

1904 Publicagdo na revista “Construgdes de Cimento
Armado” de artigo, de autoria do Professor ANTONIO
DE PAULA FREITAS., sobre o uso do Concreto
Armado em construgdes de residéncias em
Copacabana, no Rio de Janeiro.

1907 Utilizagdo do Concreto Armado em obras relativas ao
saneamento de Santos, em S. Paulo. realizagdo do
engenheiro SATURNINO DE BRITO.

Vale citar ainda:

Calculo e construgdo da cupula do Hotel Quitandinha. em
casca eliptica, com 46 metros de didmetro (recorde Sul Americano). e
do Estadio do Maracana, ambos sob a responsabilidade do engenheiro
ANTONIO ALVES DE NORONHA.

Construgdo da ponte Duarte Coelho no Recife, e ponte sobre o
rio das Antas, recorde mundial de ponte em arco, com 186 metros de
vao. obras calculadas por ANTONIO ALVES DE NORONHA'.

Projetos de célculos estruturais de EMILIO BAUMGART.,
como as plataformas flutuantes para a Panair do Brasil, e a ponte de
ERVAL, sobre o Rio do Peixe, construida com tecnologia de blocos
sucessivos, além de projetos em concreto armado para construgdo do

' ANTAGNIO ALVES DE NORONHA, nascido no Piaui em 1904, iniciou as suas
atividades profissionais, ainda enquanto estudante de engenharia, no escritério de
E. BAUMGART. Pode ser considerado um seguidor da escola de BAUMGART,
assim como PAULO FRAGOSO, JORGE DEGOW e outros .
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odificio “A NOITE™. no Rio de Janeiro e ponte “Mauricio de Nassau’™.
no Recife.

Projetos estruturais para a cidade de Brasilia, como o Palacio
da Alvorada. a Praga dos Trés Poderes e outros, de autoria do
engenheiro JOAQUIM CARDOZO. Merecem destaque especial os
caleulos estruturais das cupulas do Senado e da Camara Federal.
rande obra de engenharia. de reconhecimento mundial. de autoria do
ngenheiro Joaquim Cardozo’.

o
g
&

2

JOAQUIM MARIA MOREIRA CARDOZO nasceu em 1897, no Recife e foi
professor da Escola de Engenharia (Universidade Federal de Pernambuco ) e
fundador da Escola de Belas Artes, da mesma Universidade. Indo para o Rio em
1940, trabalhou com diversos arquitetos como Fernando Brito e OSCAR
NIEMEYER. Este ultimo, juntamente com Lucio Costa, urbanista renomado
foranjl 0s grandes planejadores de Brasilia. JOAQUIM CARDOZO foi um dos‘
principais calculistas dos projetos de OSCAR NIEMEYER, entre os quais tem
destaque os calculos estruturais para a cidade de Brasilia, capital do Brasil
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2. DEFINICAO

O concreto € definido como um material constituido pela
mistura em proporgdes convenientes de cimento. areia. brita ¢ agua.
Areia ¢ brita sdo chamados de agregados. sendo a arcia o agregado
fino e a brita, o agregado gratido. A brita pode ser em pedra granitica ¢
até seixos rolados. dependendo da regido. O cimento desempenha o
papel de aglutinante e os agregados constituem os materiais inertes.

O cimento misturado com a dgua resulta na chamada pasta e.
esta mais a areia, forma a argamassa. Anexando-se a essa mistura a
brita, obtém-se o concreto. O concreto é. assim. uma pedra artificial
que apresenta grande durabilidade.

2.1 CARACTERISTICAS DO CONCRETO ARMADO

O concreto oferece elevada resisténcia aos esforgos de
compressdo, porém a sua resisténeia aos estorgos de tragdo ¢ muito
fraca, atingindo a ruptura com tensdes da ordem de 1/10 da tensdo de
ruptura a compressdo. Observando-se essa caracteristica surgiu a idéia
de associar ao concreto um outro material. o ago. com capacidade de
resistic: melhor aos esforgos de tragdo. Assim surgiu o concreto
armado, que resiste aos esforgos tanto de tragdo. quanto de
compressiio. em pecas onde atuam esforgos das duas naturezas.

O ago, no concreto armado ¢ o material empregado
basicamente, para resisténcia aos esforgos de tragdo devido ao seu
otimo desempenho na resisténcia a este tipo de estorgo. Entretanto. ha
casos em que € tambeém utilizado para resistir aos esforgos de
compressdo. As barras usadas sdo, de um modo geral. de se¢do
circular ¢ recebem o nome de armadura.

No concreto armado o concreto ¢ o aco sdo dimensionados
visando a obter. da melhor forma possivel, proveito econdmico e
racional das resisténcias de cada um. A armadura deve absorver os
esfor¢os de traglio ¢. o concreto, os de compressdo. Dai a importincia
do posicionamento da armadura. que deve estar em posic¢iio adequada

21



GERALDO VIEIRA

para combater os estorgos de tragio. Em alguns casos coloca-se a
armadura, também. para auxiliar o concreto no combate aos esforgos
de compressio. Como a armadura deve estar envolvida pela massa de
concreto, ela tem a sua durabilidade garantida.

2.2 CONCEITO FUNDAMENTAL

Para que se obtenha concreto armado ¢ necessario que exista
perfeita solidariedade entre os dois materiais: concreto ¢ ago. Isto
supde ser unica a deformagao resultante,

E necessario, que durante a deformagdo que O concreto sofre
devido as solicitagdes externas. as barras de ago ndo deslizem no
interior da massa de concreto, isto ¢, elas devem acompanhar o
concreto na sua deformagdo. Sdo as forgas de aderéncia entre 0 ago € 0
concreto que tornam isso possivel. Essas forgas se originam nas
superficies de contato entre os dois materiais.

Uma viga de concreto na qual se deixa um orificio longitudinal
¢ que apds o endurecimento se coloca uma barra de ago. nio funciona
como concreto armado, pois, quando solicitada por um carregamento
qualquer. a viga se deforma. ¢ a barra de ag¢o se encurva
simplesmente, sem absorver quaisquer esfor¢os. Ver figura 1:

—$— PRI E A RIS R ER R FER A TER LR RR L RR BTN REF PR E TR IR ORI TR TR YOS |
7 |

E portanto, a aderéncia entre as barras e o concreto que resulta
no comportamento do concreto armado. Mesmo se ancorassemos a
barra nas extremidades da viga, ndo teriamos a condigio que
caracteriza o concreto armado, pois ndo haveria solidariedade da barra
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ao longo da massa de concreto. Assim. a barra de ago. de
comprimento (7. sofrerla um alongamento A/ com  uma
deformagdo unitdria constante ao longo de seu comprimento. A viga
de conereto solreria. também. o mesmo alongamento. porém. a sua
deformagdo seria variavel em cada ponto. uma vez que ¢ fungio do
momento fletor solicitante, variavel ao longo da viga.

2.3 PRINCIPAIS VANTAGENS DO CONCRETO ARMADO

No campo da engenharia civil as aplicagdes do Conereto
Armado. sdo intmeras. como por exemplo:

e cstruturas de edificios

e estruturas industriais

e silos

e obras rodoviarias

e obras ferrovidrias

e obras hidraulicas

e chaminds

e reservatorios (enterrados ¢ elevados)

e fundagoes de maquinas. cte.

O concreto armado apresenta. de um modo geral. algumas
vantagens  sobre  outros  materiais  comumente  empregados na
construgdo civil. particularmente quando comparado as estruturas de
ago.

Podemos destacar as seguintes vantagens:

FLEXIBILIDADE: o concreto armado pode ser moldado em
diversas formas. permitindo assim adaptabilidade a qualquer tipo de
estrutura.

FACILIDADE DI CONSTRUCAQO: o concreto armado ndo
necessita de mado de obra muito especializada. como acontece com  as
estruturas metalicas. salvo casos especials.

ECONOMIA DI CONSERVACAO: uma  estrutura  em
conereto armado por sua propria natureza, ndo solre tdo agudamente
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as acgdes agressivas do melo ambiente, como acontece com as
estruturas metalicas, que exigem pinturas periddicas, quando ndo sdo
revestidas.

MAIOR SEGURANCA CONTRA O FOGO: as obras em
estrutura metélica, quando sob agdo de um incéndio sofrem
deformagdes que, muitas vezes, as tornam praticamente inutilizaveis.
0 que pode ndo acontecer com uma estrutura em concreto armado.
cuja resisténcia ao fogo é incomparavelmente maior.

MAIOR RESISTENCIA AOS CHOQUES E VIBRACOES:
os esforgos ritmicos devido a cargas moveis sdo melhores absorvidos
em pontes de concreto armado, do que em pontes metalicas.

ECONOMIA DE CONSTRUCAO: o estagio de
desenvolvimento da industria siderurgica no Brasil possibilita que os
materiais empregados no concreto armado concorram em melhores
condigdes econdmicas em relagdo aos perfis metalicos.
particularmente na construgdo de edificios. Mas. por tor¢a do proprio
desenvolvimento siderurgico as condigdes de aplicagdo de estruturas
metalicas, sobretudo para construgdo de tipos especificos de coberta e
grandes galpdes, vem se tornando a cada dia mais viavel, do ponto de
vista econdmico.

MONOLITISMO: o concreto armado na sua ossatura forma
um sé conjunto, com seus diversos elementos estruturais solidarios
entre si, através de unides relativamente rigidas, resultantes da propria
concretagem entre as diversas pegas da estrutura, o que vem favorecer
o projeto de estruturas hiperestaticas.

Essa caracteristica — o monolitismo — permite que a estrutura
possa suportar, sem risco, certos esfor¢os que podem nio ter sido,
eventualmente, considerados no processo de calculo. Trata-se. assim,
de uma reserva de seguranga.
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2.4 PRINCIPAIS DESVANTAGENS DO CONCRETO
ARMADO

A estrutura em concreto armado apresenta uma grande
desvantagem no que se refere ao peso proprio, quando comparada a
estrutura metalica. Devido a alta capacidade do ago de absorver
esforgos. as suas se¢des sdio relativamente pequenas. resultando. por
iss0, em menor peso proprio. apesar de seu peso especifico ser muito
grande.

Para um mesmo esforgo a estrutura de concreto armado exige
se¢des bem maiores. Assim. apesar da diferenca de peso especifico
entre os dois materiais. as estruturas metdlicas levam visivel vantagem
em relacio ao peso da estrutura, o que resulta em menor carga nos
pilares, e especialmente na fundagdo.
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3. CONDICIONAMENTOS PARA EXECUGAO DE
ESTRUTURAS EM CONCRETO ARMADO

Para executar uma estrutura em concreto armado deve-se
observar os seguintes pontos:

e As armaduras dimensionadas tém que ser posicionadas
corretamente dentro da forma:

e As formas exigem um bom trabalho de carpintaria ¢ devem
permanecer imobilizadas até que o concreto endurega. com
resisténcia compativel com as necessidades do projeto
estrutural:

e Deve-se observar o tempo de cura do concreto. Nesse
periodo o concreto recém moldado exige cuidados. visando
a protegé-lo de uma secagem muito rapida.

3.1 NORMAS OU PRESCRIGOES REGULAMENTARES

O concreto armado ¢ um material heterogéneo. portanto as leis
que regem a Resisténcia dos Materiais  ndo podem ser aplicadas
diretamente a ele, pois sdo vilidas apenas. para materiais homogéneos
como o a¢o, a madeira. etc. Aplica-se ao concreto armado o0s
principios gerais da Resisténcia dos Materiais. porém utilizando
métodos de calculo adequados. diferentes daqueles usados para o ago
¢ a madeira.

Os principios de calculo de estruturas em concreto armado sdo
codificados em regulamentos oficiais e, sio chamados de NORMAS.
As Normas sdo definidas apds estudos teoricos. e ensaios de
laboratdrios realizados no mundo todo.

Cada pais tem as suas Normas especificas, adequadas as suas
proprias caracteristicas de meio ambiente e de interpretagdo teodrica e
pratica do comportamento desse pseudo solido que é o concreto
armado. Percebe-se, porém que as Normas dos diversos paises
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obedecem a uma mesma linha mestra e as variagoes constituem
detalhes de aspectos inerentes a cada localidade.

3.2 NORMAS DO CONCRETO ARMADO NO BRASIL
No Brasil. as Normas utilizadas sio aprovadas pela Associagao
Brasileira de Normas Téenicas (ABNT). No célculo de estruturas de
editicios utiliza-se as seguintes Normas:
e NBR-6118. antiga NB-1. para projeto ¢ execugdo de obras
em Concereto Armado:

e NBR-6120. antiga NB-5. para cargas em calculos de
estruturas de edificagdes;

e NB-6119. antiga NB-4, para cdlculo ¢ execugdo de lajes
mistas:

e NB-7480. antiga EB-3. para barras ¢ fios de ago destinadas
a armaduras para concreto armado.

Para orientacdo do calculista existem outras Normas :

Norma para célculo e execugio de pontes em Concreto
Armado. Rodoviarias ¢ Ferrovidrias. Carga Modvel em pontes
Rodoviarias. Carga Movel em pontes Ferroviarias, Normas para o
calculo de forgas devido a agdio do vento nas edificacdes, etc.

3.3 CONSIDERACOES GERAIS

' O concreto. considerado um solido a partir do endurecimento,
¢ uma materia em continua evolugdo. Ele ¢ sensivel as condigdes
exteriores. tisicas e mecanicas, porém as suas reagdes sdo lentas, e
toda Intervengdo deixa um trago permanente, que influencia reagdes
posteriores.

A dgua goza de um papel preponderante nessas reagdes. pois 0
seu volume empregado no preparo do concreto com a finalidade de
torna-lo  amoldavel, ¢ sempre maior do que a quantidade
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quimicamente necessaria para que se obtenha a reagio de pega. Assim
durante o endurecimento. este excesso de dgua permanece no interior
do concreto formando uma rede ou malha de poros capilares. Quando
0s poros estdo totalmente secos ou saturados. o concreto se comporta
como um solido qualquer. Ao contrario. estando o0s  poros
parcialmente saturados aparecem tensodes capilares. que tazem o
concreto ter propriedades diferentes daquelas dos corpos solidos. Por
essa razdo. muitos autores enquadram o conereto na categoria especial
de pseudo-solido.

Os  pseudo-solidos  t¢m  propriedades  clastoplisticas
influenciadas pelo estado higrométrico do meio ambiente em que se
encontram, o que da origem a que ocorram dilatagdes ¢ contragoes
volumétricas do corpo. Quando a massa de ar perde umidade. o
concreto cede ao exterior parte de sua dgua e. consequentemente se
contrai. até conscguir um novo estado de equilibrio higrométrico.
compativel com o ambiente. Ao contrario. quando aumenta o teor de
umidade atmostérica, o concreto absorve a umidade do exterior ¢ se
dilata. até atingir um novo cstado de equilibrio com o meio ambiente.
As mudangas volumeétricas do concreto. que se originam devido as
variagdes do grau higrométrico do ambiente foram exaustivamente
estudadas pelo engenheiro francés E. FREYSSINET.
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4. DEFORMAGOES DO CONCRETO ARMADO

O concreto apresenta-se como um esqueleto solido. contendo
no seu interior uma rede de poros capilares saturados ou nio de dgua.
portanto com caracteristicas de um pseudo-solido.

Durante a sua cura e endurecimento. parte do excesso de dgua
se evapora, ocasionando uma mudanga de peso ¢ volume.
Consequentemente, o concreto sofre determinadas  deformagdes.
independente das cargas externas.

As deformagdes apresentadas pelo concreto sio de dois tipos:

1 - Deformacgoes proprias, que podem ser:

¢ de retragido

de varia¢iio da umidade do meio ambiente

e de variagdo de temperatura.

2 - Deformacgdes por causas externas, que sao:
e imediata

e lenta

4.1 DEFORMAGCOES PROPRIAS
As deformagdes proprias ocorrem sem  atuagdo de carga
externa.

4.1.1 DEFORMACAO DEVIDO A RETRACAO

Consiste na diminui¢do de volume do concreto desde o tim da
cura até atingir um estado de equilibrio, compativel com as condi¢des
ambientais. Tende assintoticamente para um limite, quando o estado
de equilibrio ¢ atingido. O limite ¢ muito variavel. com o material
ficando em geral compreendido entre deformagdes de 0,15 a 0.7 %/,

DEE RETRACAD

]8.;0.] Sa 0.7%0

TEMPO
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A Norma DBrasileira recomenda considerar a deformagdo
especifica da retragiio para as pecas de concreto armado. nos casos
correntes. jeual 15x 107 . salvo nos arcos ¢ abobadas com menos de
0.5% ¢ 0.1 % de armadura. onde esse valor serd aumentado.
respectivamente para 20x107 ¢ 25x107,

Na realidade. as influéncias desfavoraveis produzidas pela
retragio sdo atenuadas, uma vez que o concreto ¢ um material com
propriedades altamente pldsticas. Além disso. a presenga da armadura
opondo-se a retragiio tem como conseqiiéncia, que os valores dessas
deformacdes siio bem menores. do que aqueles obtidos nos ensaios.

4.1.2 DEFORMACAO DEVIDO A VARIACAO DA UMIDADE
DO MEIO AMBIENTE

Sido aquelas que ocorrem quando aumenta ou diminui a
umidade. causando um inchamento ou um encolhimento.
respectivamente. Essas deformagdes sdo da mesma natureza que
aquelas da retra¢do. Por esta razio, as Normas Oficiais sugerem
despreza-las considerando-se apenas a influéncia do grau higrométrico
na retra¢do, pois para as variagdes usuais de umidade que ocorrem
apos a retragdo, as deformagdes correspondentes sdo, em geral,
despreziveis.

4.1.3 DEFORMACAO POR VARIACAO DE TEMPERATURA
A variagio de temperatura produz uma deformagio que se
pode considerar como a soma de duas outras: a variagio de volume do
esqueleto solido e a deformagdo proveniente de uma variacio da
pressdo de retragdo provocada por fendmeno de capilaridade.
O coeficiente de dilatagdo térmica do concreto ¢ considerado

igual a 10  por grau centigrado, salvo quando determinado
especificamente para o concreto a ser usado.

A Norma Brasileira estabelece que a varia¢do de temperatura
do concreto, causada pela variagio de temperatura ambiente. seja
tomada entre + 10" C e £ 15" C, em torno da média, dependendo do
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local da obra. A Norma ainda permite reduzir esses limites para *
5C e + 10”C, no caso de pegas cuja menor dimensdo ndo tenha
menos de 70cm, incluindo os espagos vazios internos fechados.

Em pe¢as permanentemente envolvidas por terra ou dgua. e em
edificios que ndo tenham em planta dimensdo ndo interrompida por
junta de dilatagdo maior que 30 metros, dispensa-se o calculo da
influéncia da varia¢do de temperatura.

Costuma-se entdo, em projetos de estruturas de edificios
dividi-los em blocos com dimensdes de até 30 metros. separados por
juntas de dilatagdo. Casos especiais. em que se tenha de considerar
dimensdes longitudinais de pegas de concreto armado maiores do que
30 metros, torna-se imprescindivel considerar no calculo estrutural a
influéncia da variagdio térmica. O coeficiente de dilatagdo térmica do
concreto, de acordo com a NBR-6118, é considerado como 107, por
grau centigrado.

4.2 DEFORMAGCOES POR CAUSAS EXTERNAS
4.2.1 DEFORMACAO IMEDIATA

Deformagdo Imediata é a deformagdo que se observa quando
se aplica a carga. Ao se aplicar, por exemplo, uma forga de
compressdo, o esqueleto solido sofre uma contragdo. havendo nesse
momento uma diminuigiio do tamanho de seus poros.

Decorrido um periodo de tempo “t, ™ sem carga e em atmosfera
do meio ambiente, a Unica deformagiio do corpo de prova serd a de
retragdio ¢, 7. Se, nesse instante, submete-se a pe¢a a aglio instantanea
de uma carga P. obtém-se uma deformagiio imediata “& ™ que vai se

somar a deformagdo “¢, ™.

33



GERALDO VIEIRA

O processo de deformagdo continua ao longo do tempo sem
aumento de carga, e a velocidade de deformagio vai decrescendo até
se tornar assintotica a uma paralela ao eixo do tempo (t). tendendo
para um valor limite, como estd representado na figura que segue:
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TEMPO t

SEM CARGA COM CARGA

4.2.2 DEFORMAGCAO LENTA

Se a carga aplicada permanece por longo tempo. o excesso de
agua nos poros de maior didmetro evapora com o tempo e as tensoes
capilares tornam a aumentar, originando esfor¢os semelhantes a uma
pressdo aplicada de fora para dentro sobre o esqueleto solido do
concreto, como na retragdo, resultando na deformagdo lenta. Como
acontece na retragdo esta deformagio ¢ mais rapida no inicio,
diminuindo com o tempo, tendendo assintoticamente a um valor
limite.

Tendo a deformagdo lenta a mesma causa que a retragio e
ocorrendo a0 mesmo tempo que ela, somente pode ser medida
indirctamente. Assim, subtrai-se da deformagio total a deformagio
imediata (observada na ocasido do carregamento) e a retragdo. medida
em outro corpo de prova niio carregado, mas igual ao primeiro. O
valor final da deformagiio lenta pode atingir o dobro ou o triplo do
valor da deformagio inicial.
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A deformag@o lenta depende da idade do concreto no momento
em que a carga externa comega a agir. Se. a pega for carregada apos
alguns anos de idade, a sua deformagdio lenta ¢ praticamente
desprezivel. Quando o concreto tem poucos dias de idade a sua
deformagiio plastica ¢ exagerada e. por esse motivo. ndo se deve
retirar as formas e escoramentos da estrutura sendo depois de um certo
nimero de dias, quando entdo. ja endurecido, a sua resisténcia permite
evitar deformagdes inaceitaveis.

A Norma Brasileira em seu capitulo 14. artigo 14.2.1.
estabelece prazos minimos para retirada das formas e escoramentos:

Faces laterais: 3 ( trés ) dias:
e Faces inferiores. deixando-se pontaletes bem encunhados e

convenientemente espagados: 14 (quatorze) dias:
e Faces inferiores, sem pontaletes: 21 (vinte e um) dias.
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5. RESISTENCIA DO CONCRETO

5.1 DIAGRAMA TENSAO / DEFORMAGAO

As curvas representativas do diagrama tensiio/deformagdo sio
geralmente obtidas em ensaios de compressdo axial. efetuadas em
corpos de prova padronizados. No Brasil. esses corpos de prova sio
constituidos por cilindros de 30 cm de altura ¢ 15 em de diametro.
Quando sob a¢do de carga axial da maquina de ensaio. a ruptura do
corpo de prova, de um modo geral. acontece bruscamente a0 ser
atingida a maxima tensdo, que passa a ser chamada de tensdo de
ruptura do corpo ensaiado.

A deformagdo de ruptura do concreto a compressio ¢ ; estd

quase sempre entre 3%, e 6%, O seu valor ¢ tanto menor, quanto mais
resistente ¢ o concreto.

Na trag¢do, a capacidade de detormagio do concreto ¢ bem
menor. Ele rompe por tragiio simples, com deformagdo da ordem de
0,1%.,.

A Norma Brasileira considera o valor de 3.5%,. ou seja.
3.5mm/m, como sendo o encurtamento de ruptura do concreto nas
secdes ndo Inteiramente comprimidas, como por exemplo. na
compressdo de uma pega sujelta a tlexdo.

5.2 DIAGRAMA COM REPETIGAO DE CARGA
Carregando e descarregando, sucessivamente. um corpo de
prova. o diagrama tensio—-deformagfio tera o seguinte aspecto;
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A curva OABC corresponde ao caso do concreto carregado de
uma so vez, submetido, portanto. a uma tensao crescente.

Se, a0 atingir o ponto A descarrega-se o corpo de prova, a
deformagfio relativa a retirada da carga varia de forma mais proxima
da linear. do que aquela correspondente a sua aplicagdo. Atingido o,
descarrega-se ¢ em seguida torna-se a carregar € assim
sucessivamente, sem ultrapassar o limite o, percebendo-se. entdo,
que o aumento da deformagio residual ou permanente serd cada vez
menor. O concreto comporta-se de modo mais eldstico.

Se, o valor de o, ¢ ultrapassado atingindo o valor o, . a
curva tendera para OABC, ou seja. a curva que teria ¢aso o corpo
fosse ensaiado de uma so6 vez.

Verifica-se também que para maiores valores de o . serdo
menores os valores de ¢.

5.3 MC:)DULO DE ELASTICIDADE DO CONCRETO, OU
MODULO DE DEFORMACAO LONGITUDINAL

O diagrama tensdo/deformagdo do concreto ¢ representado por
uma curva. Se houvesse proporcionalidade entre tensdo e deformagéo
obter-se-ia como representagdio um diagrama linear. o que
caracterizaria a obediéncia do concreto a lei de Hooke, propria dos
corpos eldsticos (até o seu limite de elasticidade). Porém. o concreto
ndo obedece a esta lei.

O modulo de elasticidade ¢ dado pela relagdo
tensdo/deformacdo. Como no concreto esse diagrama ¢ representado
por uma curva. ndo ha zona de proporcionalidade. Sendo assim. o
modulo tem um valor bastante variavel. pois. depende da dosagem do
concreto, da sua densidade, da sua idade e, consequentemente, do
valor da sua tensdo.
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A NBR-6118, no seu artigo 8. 2. 5, considera que na falta de
determinag¢do experimental. o modulo longitudinal a compressido Ec
serd supostamente igual a:

o E.=6600 [/, (MPa) ou,

e [.=21000 \/T (}\'gf’cm2 ). sendo f; a resisténcia média do
concreto & compressdo, prevista para a idade de j dias.

No projeto considera-se para o calculo de f; ., o valor:

e fj=fu+3.5(MPa)ou,

o f=1fu+35 (kg/ cml), sendo f. a resisténcia caracteristica
do concreto a compressio. O indice k refere-se a idade do
concreto em dias. no momento do ensaio. A idade
normalmente adotada ¢ a de 28 dias. porém. as vezes. 0
concreto € ensaiado em 7 dias e, excepcionalmente. em 3
dias.

5.4 MODULO DE DEFORMAGCAO TRANSVERSAL

A deformagdo transversal a dire¢iio da solicitagdo ¢ dada
através do coeticiente de POISSON v. Em geral. ¢ usado o valor
inverso m= 1/v que para o concreto varia entre 5 ¢ 8. A NBR-6118
considera igual a 0.2, o coeficiente de Poisson relativo as deformagdes
elasticas.(v = 0.2 ou m=5).

Quando se aplica uma carga em uma pega de concreto. hda uma
deformagdo imediata €, na dire¢do da carga e uma deformagdo lenta
g). Na diregdo transversal alguns ensaios constataram uma deformagio
lenta transversal. em torno de 5% da deformagao longitudinal.

Pode-se admitir, sem grande erro,

Bjis = 398y

fr)HIL'H
o que nos da: ¢, =0.05-¢,,, =005-3-¢ =0,15-¢

isto ¢, a deformagdo lenta transversal fica em torno de 15% do valor
da deformagio imediata, que ocorre no sentido da carga.
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5.5 RESISTENCIA A COMPRESSAO

A resisténcia 4 compressio do concreto € o principal pardmetro
definidor de sua qualidade. Essa resisténcia varia com a qualidade dos
materiais empregados e depende de varios fatores como retragdo,
idade do concreto, formato do corpo de prova e fator agua/cimento.

A retragio faz aparecer no concreto um estado triplo de
tensdes, aumentando a sua resisténcia, que por sua vez tambem €
aumentada com a idade do concreto, a principio rapidamente e,
depois, mais lentamente. A resisténcia a compressdo deve ser
determinada pela idade dos corpos de prova (j dias). No Brasil. a
Norma NBR-6118, manda considerar a idade de 28 dias como aquela
que servira de referencial para a resisténcia a ser tomada no calculo
estrutural. Excepcionalmente pode-se querer saber, também. as
resisténcias relativas a 3 e a 7 dias.

Nos ensaios influem ndo sé o formato dos corpos de prova,
como também as suas dimensdes.

Para um concreto usual (por exemplo, de cimento Portland
normal), pode-se, a partir de dados estatisticos, admitir valores da
relagdo entre a resisténcia a compressio a “j” dias de idade e aos 28
dias, conforme quadro que segue:

IDADE DO CONCRETO ( dias) 3 7 28 90 360

RELACAO DE RESISTENCIA 0.4 0,65 1,0 1,20 1,35

Esses valores foram extraidos das recomendagdes do Comité
Européen du Béton (CEB), vélidos para temperaturas em torno de
20°C.

Por prudéncia, toma-se como referencial para o calculo, a
resisténcia do concreto aos 28 dias de idade. No Brasil, a resisténcia a
compressdo ¢ determinada com ensaios em corpos de prova com 30cm
de altura e 15 cm de didmetro. Na Alemanha, utiliza-se um cubo de 20
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cm de aresta, sendo a resisténcia destes 25% maior do que aquela
resultante do ensaio para o mesmo concreto em corpos de prova
adotados no Brasil.

Os corpos de prova nos ensaios sdo comprimidos entre os
pratos da maquina, at¢ a ruptura. Se ndo houvesse esfor¢os de atrito
entre as superficies dos pratos e do corpo de prova, este se encurtaria ¢
se dilataria transversalmente, de modo uniforme (fig. "a™). Porém. na
realidade, os esforgos de atrito entre os pratos ¢ a superficie do corpo
de ensaio impedem, em parte, a deformagiio transversal nas
vizinhangas dos pratos, fig. “b”, criando um estado triplo de tensdo. o
que resulta em valor da resisténcia aumentado, isto €, o corpo de prova
se rompe com tensdo mais elevada.

A deformagdo transversal do corpo de prova assume a forma
indicada no desenho:

g

P I = ——t = === progp—————
i ; atrito .
: ! i .n
o i atrito M . A

Y,

b

A resisténcia do concreto a compressio devera sempre ser
referida ao tipo de corpo de prova utilizado, conforme foi exposto.

5.6 RESISTENCIA A TRACAO

A NBR-6118 em seu artigo 5.2.1.2 indica que a resisténcia do
concreto a tragdo serd determinada através de ensaios de corpos de
prova cilindricos normais, de acordo com o MB-212, fazendo-se a
devida transformagdo para a resisténeia a tragdo axial. Esse ensaio
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determina a resisténcia & tragdo, por fendilhamento. Faz-se atuar sobre
o corpo de prova uma carga uniformemente distribuida, segupdo uma
aresta. Aparccem tensdes de tragdo o de valores praticamente
constantes e em diregiio normal a aplicagdo da carga F que produz a
fissuragdo do corpo de prova. Calcula-se assim:

: 2aF
Jis = z-h-l
[ = 2./ (corpos de prova cilindricos)

Esta resisténcia a tra¢do por tendilhamento. por se tratar de um
estado bi-axial de tensdes é. cerca de 15% maior do que aquela no
estado de tragdo axial. Atualmente. com o aparecimento de resinas de
alta resisténcia. pode-se criar um estado de tensdes de tragio direta
mediante processos especiais de colagem de placas de ag¢o nas cabecas
do corpo de prova. tazendo-se atuar o estorgo de tragdo nos centros de
gravidade das placas.

Levando-se em conta o resultado acima. deve-se adotar como
valor mais proximo do real:
2x F

=08/
Jis Txhxl

5.7 VALORES CARACTERISTICOS
5.7.1 COMPRESSAO

De acordo com a NBR-6118 deve-se considerar valores
caracteristicos para trés parametros que influem no dimensionamento
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de uma estrutura de concreto armado: os materiais, as agdes e as
solicitagdes de calculo.

Para os materiais leva-se em conta a dispersio nos resultados
dos ensaios dos materiais a serem empregados. Para as agdes e
solicitagdes sdo consideradas as incertezas na previsdo ou no calculo
do seu valor. Considerando as incertezas que envolvem esses
pardmetros, deve-se tomar as devidas precaugdes para se obter
garantia de seguranga no calculo estrutural. Trabalha-se. assim. com
valores caracteristicos dos materiais, das a¢des ¢ das solicitagdes que
apresentem uma probabilidade prefixada de ndo serem ultrapassados.
no sentido desfavoravel.

Para o concreto, através dos ensaios de laboratdrio. pode-se
conhecer o desvio padrio de resisténcia s,. Conhecido este desvio
determina-se o desvio padrdo de dosagem sy através da formula:

Suf = kH ’ S.u

Onde k,, varia com o numero "n” de ensaios. Prescreve a NBR
— 6118 que ndo se tomard para sy valor inferior a 20 kg/cm.

[ n 20 25 30 50 200 i
1.20 1.10

_7-"
(¥ ]
wn
[
=
rJ
h

De acordo ainda com a Norma Brasileira (NBR — 6118), se
nado for conhecido o valor do desvio padrdo *'s,”, o construtor fixara o
desvio sy em fungdo dos critérios relacionados a seguir:

e quando houver assisténcia de profissional legalmente
habilitado, especializado em tecnologia do concreto, e
todos os materiais forem medidos em peso, havendo
medidor de agua, e corrigindo-se as quantidades de
agregado miudo e de dgua em fungdo de determinagdes
freqiientes ¢ precisas do teor de umidade dos agregados. e
ainda houver garantia de manutengido da homogeneidade
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de  manuten¢dio da homogeneidade dos materiais
7
empregados no decorrer da obra: sg = 40 kg/em” (4MPa).

e quando houver assisténcia de profissional legalmente
habilitado, especializado em tecnologia do concreto. o
cimento for medido em peso e os agregados em volume. e
houver medidor de agua. com corre¢io do volume do
agregado miudo ¢ da quantidade de agua em fun¢do de
determinagdes freqiientes e precisas do teor de umidade dos
agregados: sg= 55 kg/ cm” ( 5,5MPa).

e quando o cimento for medido em peso ¢ os agregados em
volume e houver medidor de dagua. corrigindo-se a
quantidade de dgua em fungdo da umidade dos agregados
simplesmente estimada:

sq= 70 kgz’cm2 (7 MPa ).

Adotado o valor de sy . de acordo com a NBR-6118. o valor da
resisténcia do concreto serd dado por:

fej =t + 1,655y
onde “1.657 ¢ o coeficiente obtido através da teoria  das
probabilidades. de modo a garantir que no maximo 5% dos corpos de
prova se rompam com resisténcia inferior a t).

Na pratica determina-se fo em fungdo da resisténcia do
concreto aos 28 dias de idade. sendo f; chamado de tensio
caracteristica do concreto & compressio.

fck= fc23—1,65 Sd

Esses sdo os critérios preseritos pela Norma Brasileira (NBR -
0l 18'}' ¢ que definem a chamada “dosagem racional™ ou “dosagem
experimental™ do concreto. A NBR-6118. em seu apitulo 8. artigo
8.3.2. também  fixa critérios para a “dosagem nio cxpcrinwnta\li".
realizada no canteiro de obra através de processo rudimentar e
somente permitida para obras de pequeno vulto.
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5.7.2 TRACAO

A resisténcia do concreto a tragdo deve ser determinada.
através de ensaios de corpos de prova cilindricos normais. de acordo
como MB -212.

Na falta de determinagio experimental a NBR-6118
recomenda que se adote as seguintes relagdes:

ﬁ;\=~% para f.x £ 180 kgfun: (18 MPa) ¢

f =0.06 . f. .+ 7 kgf’cm2 para f., > 180 kgx’cm2

o valor fx é chamado de tensio caracteristica do concreto a
trago.

5.8 VALORES DE CALCULO

CONCRETO

Os valores de calculo da resisténcia do conereto a compressio.
ou a tragdo sdo os respectivos valores caracteristicos, divididos por um
coeficiente de minoragdo, que chamaremos de v assim:

i T
Sk e fig=
I ¥

fea =

onde o coeficiente "y adotado pela NBR ¢ igual a 1.4 (y. =
1.4). Este coeficiente representa uma margem de seguranga que se
deve ter devido a talhas possiveis de ocorrer na execuciio de uma
estrutura  de concreto armado, tais como: reduglio eventual da
resisténcia do concreto, alteragiio de suas propriedades devido as
varidveis que entram na sua composigio, inexatiddes geométricas. etc.
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ACO

Nas construgdes de concreto armado utiliza-se. geralmente.
armaduras de barras cilindricas de se¢do circular, com comprimento
médio em torno de 12 metros.

Os agos empregados se dividem em duas categorias: ago
comum ¢ ago especial.

A Norma Brasileira denomina os agos com o prefixo CA. isto
¢, ago para Concreto Armado.

Atualmente o aco comum ¢ designado como CA-23. onde o
numero significa que este tipo de ago tem um limite de escoamento de
25 ky/ mm®, ou seja. 2500 kgf'cm:. Existe ainda na categoria de ago
comum, o CA-32. que ¢ muito pouco usado nas construgdes. O CA-
25 ¢ 0 CA- 32 sio designados como agos comuns. apresentam um
baixo teor de carbono ¢ sdo laminados a quente.

Os agos denominados como agos especiais sdo aqueles de alta
resisténcia. tendo. portanto. limites de escoamento elevados.

Os agos especiais dividem-se em duas categorias:
ago especial tipo A ¢ ago especial tipo B.

Os agos especiais ou de alta resisténcia podem ser obtidos
mediante composi¢iio quimica adequada ou por meio de tratamentos
fisicos. posteriores & laminagdo.

Os agos especiais de categoria A (tipo A) sdo aqueles de
composigdo quimica adequada e laminados a quente. e que no
diagrama tensdo/ deformagdo apresentam um patamar de escoamento
bem definido e. por conseguinte. um limite de escoamento real.

Os agos especiais de categoria B (tipo B) sdo aqueles que tém
suas caracteristicas de resisténcia elevada. mediante processos a frio.
ou seja. encruamento por deformagdo a frio. tais como: torgdo.
estiramento ¢ compressdo transversal. Estes acos sdo caracterizados
por ndo apresentarem patamar de escoamento. sendo o seu limite de
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escoamento definido convencionalmente. Sdo chamados agos
encruados.

No Brasil so usados o ago comum CA-25 e os agos especiais
CA-50A, CA-60A, CA-50B e CA-60B. Nas regides Norte ¢
Nordeste do Brasil sdo usados nas estruturas de concreto armado.
comumente, 0 CA-50A e 0 CA-60B.

Os acos do tipo B, de bitola até 8.0mm. sio também
caracterizados como fios, de acordo com a EB-3. Geralmente siio
obtidos por processo a frio de estiramento. ou seja. trefilagiio. Sdo
chamados de agos encruados.

Os diametros padronizados pela Norma Brasileira EB-3 sdo
definidos em milimetros, e usualmente sdo os seguintes: (em mm)

| Barras 6.3 8 10 12,5 16 20 22,3 x|

Fios: 3.4 4.2 4.6 5.0 6.0 6.4 70 | 8.0

(9%}
12

A NBR exige que as barras de agos especiais, com diametro
nominal acima de 10 mm, tenham mossas ou saliéncias em sua
superficie, a fim de aumentar a aderéncia entre a barra ¢ o concreto.

A Norma Brasileira considera como tensiio caracteristica do
ago a trag¢do. o valor fy, e como valor de calculo fya. sendo:

g = Lt

' ¥

onde “y 7 ¢ igual a 1.15, denominado de coeficiente de minoragdo
adotado pela NBR. desde que sejam obedecidas as prescri¢des da EB-
3, quanto ao controle de qualidade. Este coeficiente visa levar em
conta possiveis desvios desfavordveis na resisténcia do material e
possiveis Inexatiddes geométricas.

O valor f, representa a tensdo minima de escoamento a
tragiio. real ou convencional. dependendo de se tratar de ago com
patamar de escoamento (comum ou tipo A) ou sem patamar de
escoamento (tipo B).
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A resisténcia caracteristica a compressdo para 0 ago ¢
representada por f . que € a tensao minima de escoamento a
compressdo. real ou convencional. O seu valor de calculo ¢:

.f:u(
Y,
A  Norma Brasileira considera os diagramas de

tensio/deformacio simplificados. Assim. para os agos com patamar de
escoamento teremos o seguinte diagrama:

com vy, =1LI3

f)cd =

0 A
:
f ________________________ 1
v 1
Yk 4 1
f, el B
Yd | !
1 I
! :
| I
1 | |
. }
i3)5%0 ] ll 1 B
| 0 & &, Egaomm g
|
: --fYr,d
No diagrama. o trecho OA passando pela origem ¢ que define
A___ "I s ~ _ ./I|J . ..
em A os valores fyy e gy = £ sendo o modulo de elasticidade do

"

ago E; = 2100000 kg/em®.

: - . ”

A NBR limita como alongamento maximo permitido ao longo
da armadura de tragdo. o valor de 10 mm/m. com o objetivo de evitar
deformacgao plastica excessiva.

’ara 0s a¢os sem patamar de escoamento. aqueles de categoria
B. define-se como tensdo de escoamento convencional o ponto do
diagrama tensao/deformagdo para o qual apds o descarregamento resta
uma deformagiio residual de 2 mm/m. ou seja. 0.2%.
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A configuragio do diagrama para os agos do tipo B ¢ a

seguinte: ) E
oA /
7
/
/
/
f‘i’d - - - J"B
/
/
/
/)
07f,| 4
0 02% e

Observe-se. que até o valor 0,7 fiy. 0 ago tipo B tem a mesma
caracteristica tensiio/deformagdo do ago tipo A.

Para o ago tipo B tem-se:
f= =X e g,,=0,002+ Y
- E,

com y, =115 ¢ Eg= 2100000 kg/em" .

Para esses acos também define-se a resisténcia caracteristica a
compressido f, como sendo a tensio convencional correspondente a
deformacdo especifica permanente de 0.2%. O valor de cileulo ¢ £,
dividido pelo coeficiente de minoragdo y, = 1.15.

Tanto para o concreto como para 0 ago os coeficientes de
minoragdo respectivos deverdo ser multiplicados por 1.2 quando a
pega estiver sujeita a agio prejudicial de agentes externos agressivos.
tais como dcidos. alcalis, dguas agressivas. 0leos e gazes nocivos,
temperaturas  muito altas ou muito baixas. Nesses casos, 0S8
coeficientes de minoragiio passam a ser:

° COTEERTO ¥ cussmmsnvammapassss Pt

. Aco (tiposAouB ). Y= yexl.2
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Na tabela abaixo estio apresentados os valores caracteristicos
¢ de cileulo para os principais tipos de ago usados atualmente em
estruturas de concreto armado no Brasil. Sdo indicados também. os
respectivos alongamentos de calculo:

~ CLASSE £ A £, ADERENCIA
(Kg/em?) (Ke/em’) (mm/m) "
CA-25 2500 2174 | 1,035 1,0
CA—-50A | 5000 4348 2070 | 15 |
CA—60A | 6000 5217 | 2,484 | 1.8
'CA-60B | 6000 5217 4,484 18
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6. DIAGRAMAS DE TENSAO / DEFORMAGAO DOS AGOS
TIPOS AEB

6.1 ANALISE COMPARATIVA

O ago tipo A apresenta patamar de escoamento, diferentemente
do ago tipo B que ndo tem patamar de escoamento e sim. uma tensio
de escoamento convencional.

Observe-se o seguinte diagrama:

D
0-})\ 5
S sicwmrsss = I SO scnp R — PATAMAR: ... . ...
PR ) W Jo  SIMPLIFICADO PARA
L8514 i AMBOS OS TIPOS, A,B
GRL oo %
£ DIAGRAMA
LB : DACD - TIPO B
AN OBD' - TIPO A
N \
==
i : Y
S —
0
‘@,’6@,‘2‘l 85"——' Eg—td E.mdx. = 10 mm/m
£/ Es

OACD - diagrama relativo ao ago tipo B

OBD' - diagrama relativo ao ago tipo A
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Até uma tensio de 0,7 f,g, 0 diagrama ¢ linear. No trecho AC
ele é encurvado. sendo C o ponto que define o escoamento
convencional do aco sem patamar de escoamento. portanto. com
deformagdo residual de 2 mm/m.

Observe-se que:

1
a 0 comportamento € 0 mesmo para 0s agos
Para & < 0.7x —— tiposAe B '
E
. 0 comportamento € 0 MEsSMO para 0s agos
Para &> 0.002 + — tipos AeB
N . .h’ - '.'{
p R o comportamento é: f =0,83.f_h,
ara  g= —
£ f., |0 comportamento ¢ diferente, entre 0 ago
PL S i .
Para O.TxE £g < L tipo Aeo tipoB.
i 7 o comportamento ¢ diferente. entre o ago
A pid AT . .
Para — <g, <2+ E— tipo A e o tipo B.
] A

Conclui-se, que ao se adotar para o ago de categoria B um
patamar de escoamento a partir do ponto C. verifica-se que ambos os
agos, tipo A e tipo B apresentam o mesmo diagrama no trecho AO e
CD. diferindo somente no trecho curvo AC do ago de categoria B,
que corresponde as duas retas AB e BC. do ago tipo A. Por esta
razdo. neste trecho as tensdes respectivas sio diferentes.

A Norma Brasileira permite executar o calculo com o ago tipo
B como se fosse do tipo A, desde que para deformacdes no intervalo
do trecho curvo faga-se a devida corregiio de tensdo de trabalho do
aco. Isto significa dividir a se¢do da armadura obtida. como se fosse
ago tipo A. por um coeficiente de corre¢dio Kp. O professor Aderson
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Moreira da Rocha. em seu livro “Concreto Armado™. da Editora

Cientifica (1981) apresenta os seguintes valores, sendo €, = %i
Tensdo (tipo A) | Tensdo (tipo B)

£s< 0.7 x g, gs X E; Ki=1 |

0.7 wes € 5 = 6 e ‘K,: 1.35 - €/2¢, |

EiS & < 2+6s fya Kr=0.85+0.075 (g5-€,)

£y 2 2+, fya Ki=1 |

Usando valores de “g” em mm/m, deve-se trabalhar com E,
dividido por 1000, ou seja, 2100.
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7. ADERENCIA

Para que se obtenha concreto armado ¢ imprescindivel que
haja garantia de aderéncia entre os seus dois componentes. 0 concreto
e 0 ago. A aderéncia ¢ criada por forgas de contato ao longo das
superficies laterais das barras, de modo a assegurar a transmissio de
esfor¢os do concreto para o ago e vice-versa.

A falta de aderéncia levaria a um colapso brusco da pega. uma
vez que as barras deslizariam no interior da massa de concreto sem
acompanhar, portanto o concreto em suas deformagdes.

A aderéncia garante a ancoragem das barras de ago ¢ permite
transmitir as tensdes provocadas pelos esforgos que solicitam as pegas.

A resisténcia ao deslizamento de uma barra no interior de uma
peca de concreto depende de diversos fatores:

1-da superficie da barra que pode ser lisa. corrugada. com
mossas ou saliéncias. etc:

2-das propriedades do concreto;

3-da posig¢do das barras no interior da pega:
4-do diametro da barra;

5-do comprimento da barra no interior da pega;

6-da porcentagem de armadura transversal.

Para garantir uma boa resisténcia do concreto. cujo valor
influencia as tensdes de aderéneia, alguns autores sugerem:

[, = 50+0.02 l'}-k(kgfcmz) . com fy dado por:
[ € 50 fy - 2500 (kg/ em’)

55



GERALDO VIEIRA

7.1 TENSAO DE ADERENCIA - COMPRIMENTO DE
ANCORAGEM

Considere-se uma peca de concreto armado com uma barra de
aco de diametro ¢ ¢ segdio A, posicionada no seu eixo. Quando se
aplica uma forga de tragio F no eixo da barra e com valor crescente
até o limite Fy, haverd uma tendéncia ao escorregamento da barra no
interior da massa de concreto. que s6 ndo ocorrerda devido as forgas de
aderéncia entre os dois materiais. No trecho inicial da ligagiio da barra
com o concreto a aderéncia obriga o concreto a se deformar ¢ a
participar na resisténcia ao esfor¢o de traglio. provocado pela
solicitacdo da barra.

Ao longo da barra. a solicitagdo do estorgo de tragdo vai se
transferindo para o concreto por aderéncia e as tensdes de tragdo na
barra de ago vdo diminuindo. até¢ anularem-se em um determinado
ponto.

A Norma Brasileira chama de 1, essa tensdo de atrito entre a
barra de ago e o concreto. ou seja. a tensdo de aderéncia que pode ser
observada na seguinte conficuragio:

I - e —aE- - - -

k Tbu.
Po

A condigdo de equilibrio ao longo de 1, ¢é:

FRgRe, ¥, =F=4 % f

"

;TX@,-_ ]
’quﬁ.-'xrflx‘rn'ur:7x./:u
4
.
;}I:ﬁx"f
4

il
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Esse ¢ o comprimento necessdrio de ancoragem retilinea para
carantir o trabalho conjunto dos materiais. concreto ¢ ago. nas barras
tracionadas.

De acordo com a Norma Brasileira. esse comprimento pode ser
um pouco reduzido, desde que se multiplique o valor acima por:

.—.——x_—

4 z-." T .j

TR YA

.-"Inm, !h - 9_[;_ " .f_nf -'{\W_I.
£ SAVATH

onde, Ay € aarea necessaria definida no calculo estrutural. e

Agxist € a drea que efetivamente se adotou na pega, que geralmente ¢é

um pouco superior aquela exigida pelo calculo. Sé em raros casos sdo

coincidentes. Neste caso se teria:
A.u'm" =l

A

AT TYAT]

Asenia = drea existente

7.2 ANCORAGEM DAS BARRAS COMPRIMIDAS

A Norma Brasileira prescreve que nos casos em que as barras
forem somente comprimidas, “elas deverio ser ancoradas. apenas
com ancoragem retilinea, sem gancho. ¢ o comprimento de ancoragem
serd calculado como no caso de tragio. nio podendo porém ser
inferiora 0.6 l,, nemal0 ¢, enemaldcem™.

Depreende-se que nos casos em que a solicitaglio seja so de
compressdo axial, o comprimento de ancoragem das barras pode ser
sem gancho ¢ de valor igual a 0,6 I, ou seja. 60% do comprimento
calculado como se o esforco fosse de tragdo, devendo serem
salvaguardadas as demais exigéncias da Norma Brasileira.

Em se tratando de aderéncia e ancoragem, deve-se sempre
levar em conta as chamadas “regides de boa ou ma aderéncia™. De
acordo com a NBR-6118, considera-se em boa situagiio de aderéncia
os trechos das barras que estejam com inclinagdo ndo inferior a 45°
sobre a horizontal. Também estdo em boa situagdio de adercncia as

57



GERALDO VIEIRA

barras horizontais. ou com inclinagio menor que 43" sobre a
horizontal. desde que localizadas. no maximo 30 ¢cm acima da face
interior da pega ou da junta de concretagem mais proxima. nos casos
em que a pe¢a tenha h £ 60cm.

Também estario em situagdo de boa aderéncia as barras
localizadas a mais de 30 cm abaixo da face superior ou da junta de
concretagem mais proxima, nos casos em que a pega tiver altura h >
60 cm.

Os trechos das barras em outras posi¢des serdo considerados
em ma situagdo de aderéncia.

Na figura que segue denomina-se de zona I a regido de boa
aderéncia e zona II. aquela de ma aderéncia.

| FACE SUPERIOR | OU JUNTA DE CONCRETAGEM

o
11 b 1
Q
- 3 dos e
o o r.
5] e
W [ / I
T / r /
FACE INFERIOR FACE INFERIOR
{ OU JUNTA DE CONCRETAGEM ) { OU JUNTA DE CONCRETAGEM )

Os valores de cdleulo da tensdo de aderéncia r,, ™ nas zonas
| (boa aderéncia) sdo tomados iguais a:
% l} = )
o parabarras lisas: 7, =09 x,/7, kefem”

* para barras de alta resisténcia: 7, =0.9 xi/f° ke'em

" od

De acordo com a NBR-6118 nio se deve tomar em nenhum
caso “coeficiente de conformacio superficial™ das barras 1, maior

do que 1.3, interpolando-se linearmente para valores:

I<n,<1.5
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Em situac@o de mé aderéncia os valores de 7, devem ser
divididos por 1.5.

Usando-se feixes de duas barras. o comprimento necessdrio de
ancoragem deve ser aumentado de 20% ¢ para feixes com mais de
duas barras, 33%. Nestes casos toma-se para valor de ¢, o didmetro
do circulo de drea equivalente. Nao ¢ permitido utilizar feixes de
barras de bitola superior a 25 mm.

Quando a barra terminar em gancho fora do apoio. o
comprimento necessario de ancoragem terd. conforme figura que
segue, 0s seguintes valores:

(9%} |;‘-

Iy — 1

n
=
IV
=
fak}
:—j
-~
=
Fal
[
—~
e
'
fiod
v

10cm

Ih=10 ¢ 2 para 17, = 1.5 (CA-30.CA-00)

I Lo 150

ol

|
|
L 7
!l
s

1. Lb-109

Nessas expressoes. Iy ¢ o valor de 1, caleculado com A, =
Acxist:

Observe-se que o gancho pode ser a 90", ou a  43° ou
simplesmente curvo.
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No caso em que a barra termine em gancho no apoio. o
comprimento de ancoragem necessario serd o mesmo do caso indicado
anteriormente, mas a barra deverd se prolongar além da face do apoio.
de um comprimento no minimo. igual a: r+3.5¢ > 6 cm. onde r ¢
o raio interno efetivo do gancho.

Prescreve ainda a NBR-6118. que se houver cobrimento da
barra no trecho do gancho medido normalmente ao plano do gancho.
de pelo menos 7cm. e as agdes acidentais ndo ocorrerem com grande
freqliéncia com seu valor maximo. para a ancoragem da barra serd
suficiente que ela penetre no apoio num valor de comprimento igual a:
r+5.5¢ > 6 cm. a partir da face:

' b =/ +5,5@>6em

Se existirem barras dobradas que fagam parte da armadura
transversal. a ancoragem dessas barras serd assegurada por um
prolongamento de comprimento I, conforme abaixo indicado. igual a
0.6l no caso de ancoragem em zona comprimida e .31, em zona
tracionada. Nio se tomard 1, < 0.3 I, e nio se considerara redugio
devida ao gancho:

L

|
(-

L
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8. GANCHOS

De acordo com a NBR-6118, os ganchos das extremidades das
barras da armadura de tragdio poderdo ser:

a - semicirculares, com ponta reta de comprimento ndo
inferiora 2¢ ;

b - em dngulo interno de 45°, com ponta reta de comprimento
ndo inferior a 4¢;

¢ - em angulo reto, com ponta reta de comprimento nio
inferiora 8 ¢.

Nos ganchos dos estribos 0s comprimentos acima serdo de 5S¢
para os casos "a” ¢ b7 e 10¢ para o caso ¢ . Para as barras lisas 0s
ganchos deverdo ser semicirculares.

O didmetro interno da curvatura dos ganchos ¢ estribos serd.
pelo menos, igual a:

CA-25 CA-50 CA-60
bitola < 20 44 5¢ 69
bitola > 20 54 |

Prescreve ainda a NBR-6118 que no caso de estribos de bitola
ndo superior a 10, o didmetro minimo para o gancho sera de 3¢ ¢ que
barras lisas tracionadas de bitola maior do que 6.3 mm. deverdo
necessariamente ter ganchos.
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8.1 EMENDA DAS BARRAS

Quando necessdrio as barras podem ser emendadas. desde que
se obedega rigorosamente as prescrigdes normativas.

As emendas mais usadas sdo:

o emendas por traspasse:

o emendas com solda.

Os capitulos 6.3.53.2 ¢ 6.3.54 da NBR-6118 estabelecem
claramente as condigdes impostas ¢ que devem ser obedecidas para
esses tipos de emendas.

Essas emendas sdo muitas vezes necessdrias. face aos
comprimentos comerciais das barras existentes no mercado da
construcao civil.

O posicionamento das barras das armaduras nas pegas de
concreto armado € de importancia fundamental. devendo—se levar em
conta diversos fatores como ancoragem, comprimentos. tensoes,
procurando-se sempre minimizar os custos. dentro do bindmio
seguranga/economia.

=

O calculo ¢ o dimensionamento corretos. porém com
detalhamento errado ou precario. leva a um comprometimento da
estabilidade da pega estrutural. podendo em casos extremos levar ao
colapso da propria estrutura.

62



CONCRETO ARMADO

9. CONCEITO DE ESTRUTURA

Chama-se de estrutura ao conjunto de elementos interligados
que compdem o arcabougo resistente de uma construgio.

Os esfor¢os externos ativos ou cargas, chamados esforgos
solicitantes, quando atuam despertam. na estrutura os chamados
esforgos resistentes, externos e internos. Constituem, assim. as reagoes
dos elementos estruturais as solicitagoes.

Na mecinica das construgdes o principal problema ¢
estabelecer o equilibrio com a devida seguranga, entre as solicitagdes
e as capacidades resistentes das seg¢des dos elementos estruturais.
Nisto consiste o dimensionamento.

Em concreto armado esta € a tarefa do engenheiro caleulista
quando determina as se¢des de concreto ¢ ago. que trabalhando
solidariamente cumprem as condigdes necessdrias a seguranga da
obra, impedindo o sinistro de uma ruina e criando condi¢des para a
perfeita utilizagdo da construgio.

Além da seguranga da obra, o engenheiro calculista deve se
preocupar com o fator custo. E seu objetivo obter total seguranga com
um pre¢o minimo possivel. Portanto, cabe ao engenheiro estrutural
apresentar solugdes que viabilizem a obra quanto a seguranga ¢ que
sejam viaveis do ponto de vista econdmico.

Os processos modernos de cdlculo ¢ dimensionamento
consideram o cardter probabilistico de todos os fatores que podem
influenciar na seguranga dos elementos estruturais. A seguranga de
uma estrutura ¢ definida por uma garantia de seguran¢a global,
holistica, de todos os seus elementos estruturais.
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O estado perfeito de seguranga estrutural tem por base 0s

seguintes critérios:

natureza,

64

a estrutura deve apresentar equilibrio estdtico entre as
solicitacOes externas devidas ao carregamento ¢ as tensoes
internas;

a estrutura nio deve apresentar deformagdes. flechas
elasticas excessivas ou deformagdes por flambagem:

a estrutura ndo deve apresentar fissuras que comprometam
a protec¢dio da armadura contra a oxidagdo;

a estrutura deve apresentar um minimo necessario de
impermeabilidade,  principalmente  em  casos  de
reservatorios ou depositos para liquidos.

Todos esses fatores concorrem para a estabilidade da estrutura.
Mas, o conceito de seguranga de uma estrutura estard sempre sujeito
aos chamados “fatores de incerteza™. seja por falhas puramente
humanas, seja por uma série de circunstincias desfavoraveis. ou ainda
pela agdo de forgas agressivas devidas a fendmenos imprevistos da

Como ensina a teoria das probabilidades. nido se pode atingir a
seguranga absoluta. Atinge-se a seguranga satisfatéria, que ¢ aquela
que se¢ situa dentro de um valor suficientemente necessario de
eficiéncia. de ndo erro. ou seja. de acerto.
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10. FATORES DE INSEGURANCA

Em varios paises, inclusive o Brasil. ¢ de acordo com uma
visdo mais moderna das Normas para Concreto Armado, estabeleceu-
se que os estados de solicitaglio de uma estrutura devem ser afetados
por uma margem de seguranga contra os diversos tipos de falhas
estruturais. Sdo os coeficientes de seguranga, que visam corrigir as
incertezas que envolvem os processos de dimensionamento. tais
como:

1- a ndo homogeneidade dos materiais empregados, por mais
rigoroso que seja o controle:

2- a aglo de agentes agressivos. a aglio do desgaste ao longo
do tempo de utilizagdo e a agdo de fadiga;

3- imprecisdes inevitiveis na determinagdo das solicitagdes de
Servigo;

4- erros advindos de hipdteses de calculo. que nem sempre
traduzem na teoria, o comportamento real da estrutura. S6
em graus de engastamento existem uma gama de variaveis
possiveis;

5- imprecisdes e erros na execugio da obra. tais como niveis.
prumadas. excentricidades, etc;

6- posicionamento defeituoso da armadura, quer no projeto,
quer na execugao.

De acordo com os critérios probabilisticos cada uma dessas
incertezas deve ser considerada ¢ afetada por um coeficiente de
scguranga.  Considera-se  bastante improvavel que todas essas
insegurangas ocorram simultaneamente.

Os coeficientes de seguranga adotados pelas Normas de varios
paises. t¢m valores altos. Na Alemanha, a DIN-1045 adota um
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coeficiente de seguranga global: o Comité Européen du Béton (CEB) «
as Normas Brasileiras adotam coeficientes de seguranca parciais. que
incidem nas cargas e nos materiais e cuja adog¢do depende do grau de
risco toleravel.

10.1 ESTADOS LIMITES

De acordo com a NBR-6118 uma estrutura ou parte dela atinge
um estado limite quando. de modo efetivo ou convencional. torna-se
mutilizavel. ou quando deixa de satisfazer as condicdes previstas para
a sua utilizagdo. seja por falta de seguranga quanto as solicitagdes. ou
seja por deformagdes excessivas.

De acordo ainda com a NBR-6118 sio considerados
basicamente os seguintes estados limites:

10.1.1 Estado limite ultimo (de ruina)

Estado que corresponde a ruina por ruptura. por detormacdo
plistica excessiva ou por instabilidade. A seguranga das pegas no
estado limite ultimo. qualquer que seja a espécie de solicitacio. ndo
deverd depender da resisténeia a tragdo do concereto.

10.1.2 Estado limite de utilizagao (de servigo)

Estado que ¢ fun¢io dos critérios de utilizagdo normal. ou de
durabilidade da estrutura. Em seu artigo 2.1.2. a Norma Brasileira
considera ainda:

o Estudo de formagao de fissuras: é aquele em que ha uma
grande probabilidade de iniciar-se a formagdo de fissuras
de flexdo.

o [Fstado de fissura inaceitdvel: é aquele em que as fissuras
¢ apresentam com  abertura prejudicial ao yso. ou a
durabilidade da pega.
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o [Estado de deformagdo excessiva: ¢ aquele em que as
deformagdes ultrapassam os limites aceitdvels para a
utilizagdo da estrutura.

Existem ainda outros estados limites de utiliza¢do. tals como
vibragdes excessivas. danos por corrosio da armadura. cte. Porém. os
adotados pela NBR-6118 ddo origem as comprovagoes e cilculos em
todos 0s casos.
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11. AGOES E SOLICITAGOES

‘Quando se trata de estruturas em concreto armado chama-se de
acdo toda a influéncia. isolada ou ndo. de um conjunto de torgas
capazes de produzir estados de tensdo na estrutura. Essas forgas
podem ser do tipo cargas permanentes ou cargas acidentais. agdo do
vento, varia¢do de temperatura, etc.

Designa-se pelo termo solicitagdo. todo esforgo ou conjunto de
esforgos tais como: esfor¢o normal, momento fletor. esforgo cortante.
momento torsor, etc. que devido as agdes aparecem sobre uma ou
sobre varias se¢des de um elemento da estrutura.

11.1 PROCESSOS DE CALCULO

Na engenharia civil, o campo da Mecanica das Construgoes em
Concreto Armado desafia o engenheiro a determinar segoes de
concreto ¢ ago para resistirem. com seguranga, as tensoes de
compressio ¢ tragio originadas por solicitagdes impostas  aos
elementos de uma estrutura. Chama-se de engenheiro calculista ou
engenheiro de cdlculo estrutural. o profissional desse ramo da
engenharia.

Compete ao engenheiro calculista. em alguns casos. a
verificagdio da estabilidade da estrutura ou de partes da mesma.
Quando se trata de verificagdo de estabilidade torna-se necessario
calcular os valores das tensdes do concreto e do ago e verificar se os
mesmos estio dentro dos limites basicos de seguranga preconizados
pelas Normas Brasileiras. Enfim, as solicitagdes geram tensoes e essas
1¢m que estar dentro da margem de seguranga normativa, necessaria
20 uso da estrutura. Na verificagiio da estabilidade as se¢des de
conereto ¢ ago sio conhecidas., restando portanto saber se as tensoes a
que estiio submetidos os dois materiais satisfazem ou nilo as condigdes
de seguranga.
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11.2 ESTADIOS : ESTADIO |, ESTADIO Il, ESTADIO llI

Uma pega de concreto armado quando submetida a um esforgo
de flexdo, com carregamento crescente até provocar a ruptura de sua
secdo. atinge seguidamente trés fases diferentes chamadas estadios, a
saber: estadio I, estadio I, estadio III. No inicio sempre se tem uma
pequena resisténcia do concreto a tragdo, mas, continuando o processo
de carregamento verifica-se que nem sempre as tensdes sdo
proporcionais as deformagdes.

O ensaio pode ser feito imaginando uma viga de concreto
armado simplesmente apoiada, submetida a cargas crescentes até a sua
ruptura por flexdo. Considerem-se as cargas como duas cargas P,
igualmente distantes e suficientemente afastadas dos apoios. Seja “k”
o coeficiente de incremento progressivo de P. Tem-se entdo. sobre a
viga duas cargas kP, com k crescente. A ruptura se produzira por
flex@o pura na zona central para um dado valor de k. sem intervencio
de esforgo cortante. Ao longo do processo de incremento do
carregamento, a viga passa pelas trés fases distintas, os chamados
estadios ja citados.

11.2.1 ESTADIO |

Corresponde ao inicio do ensaio, com valores baixos de
cargas. o que corresponde a valores pequenos para as tensdes. Assim,
em qualquer segdo o concreto resiste bem aos esforcos de tracdo que
comegam a aparecer. Nio hd portanto, nenhuma fissura na zona
tracionada. O diagrama tensdo-deformagio pode ser representado por
uma reta, onde o valor da tensio de compressio ¢ igual ao de tracio.

KP KP |
T_a— pre—ent 9 B 0c |= | G
A a s » 2| |

bw
A
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Neste estadio, para efeito de calculo, consideram-se as leis
gerais da Resisténcia dos Materiais. As tensdes sdo calculadas pela
formula geral da Resisténcia (NAVIER): “as tensoes sao
proporcionais a distancia a linha neutra™

Mxy
J:__fx}
F

No estadio [ calcula-se no regime eldstico com
proporcionalidade entre tensdes e deformagdes, satisfazendo assim a
lei de Hooke. O calculo no estadio 1 ndo é econdmico. uma vez que
ndo se devendo ultrapassar as tensdes de tracdo no concreto que sio
muito baixas, se € levado a projetar segdes de grandes dimensdes.

Mesmo pensando em projetar estruturas cujas condi¢oes de
utilizagio ndo permitam a formagdio de fissuras, como ¢ o caso de
reservatorios onde a estanquidade ¢ fundamental, ainda assim a
tecnologia de impermeabilizagdo que hoje existe faz com que essa
hipotese de calculo no estadio I seja completamente rejeitada. desde.
que se pode com segdes menores garantir a estanquidade necessaria.

Ao se aumentar a carga de ensaio verifica-se que 0 acréscimo
de tensdes provoca na zona tracionada uma condigio de regime
pldstico, ou seja. ¢ ultrapassada a fase elastica na zona tracionada sem
ruptura propriamente dita do concreto. O diagrama tensdio-deformagio
apresenta ainda um trecho reto na zona de compressio ¢ um trecho de
curvatura ja acentuada na zona de trag¢lio. onde aparecem fissuras
superficiais muito pequenas. O concreto jd ndo oferece resisténcia as
solicitagdes de tragdo ¢ as fissuras tendem a subir para a zona
comprimida. Na zona de tragdio, o concreto entra na fase plastica, com
trecho retangular no diagrama de tensdes. Essa fase ¢ chamada
stadio Ta:

A linha neutra tende a se deslocar para a zona comprimida.
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Aumentando-se a carga kP. as fissuras na zona de tragio
também aumentam ¢ consequentemente, a posi¢do da linha neutra
eleva-se novamente. A resisténcia a tragdo do concreto ¢ ultrapassada,
porém o concreto na zona comprimida ainda se encontra na fase
clastica, obedecendo ainda a lei de Hooke. Esse estadio ¢ o chamado
Estadio II, muito usado nos célculos. até a década de 1960.

11.2.2 Estadio Il

E também conhecido como o “método classico™ de calculo.
Nesse método o concreto ja ndo responde aos esforgos de tragdo. pois
o seu valor de resisténcia encontra-se ultrapassado e portanto. as
tensdes de tragdo sdo resistidas unicamente pela armadura. Na zona
comprimida, o concreto obedece ainda a lei de Hooke sendo
responsavel pelos esforgos de compressdo. Por isso o diagrama de
tensoes ¢ linear na zona comprimida e inexistente na zona de tragio,
onde as tensdes sdo desprezadas. concentrando os esforgos de tragdo
unicamente na armadura.

Nesta fase o caleulo das tensées na se¢io de concreto armado
pode ser feito como se fosse de concreto simples, desde que se
substitua a drea da armadura por drea de concreto igual a "n” vezes a
area da armadura. E o que se chama de se¢do homogeneizada, onde:

4 =nx4 com n= £,

E

L

A grande falha do método classico ¢ que, na realidade, o
concreto ndo obedece a lei de Hooke. Surge com a aproximagio da
ruptura  fendmenos de plasticidade. que alteram o pressuposto
diagrama de tensdes. Essa nova analise impds a necessidade de se
calcular o concreto armado sob uma nova fase conhecida como
Estadio II, que corresponde a fase de ruptura da se¢do.
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11.2.3 Estadio llI

A medida que a carga aumenta aproximando-se de um valor
capaz de provocar a ruptura da pega, as tensdes aumentam na zona de
compressdo até o concreto comprimido entrar em fase plastica. ndo
havendo mais obediéncia & lei de Hooke. A tensio na armadura
ultrapassa o limite de proporcionalidade. atingindo o seu limite de
escoamento. Apresentam-se grandes deformagdes no ago ¢ a0 mesmo
tempo compressdes de tal ordem no concreto. que se verifica a ruptura
da pega. Esta fase de cdlculo ¢ denominada de Estadio II. Nela. a
verificag@io das se¢des deve sempre ser feita para os estados limites
altimos e para os estados limites de utilizagio.

Este método de calculo conhecido como Método de Ruptura
considera a dependéncia ndo linear entre a deformagio ¢ a tensio nas
zonas proximas a ruptura. O Método implica em que sejam
consideradas as cargas que levam a estrutura. ou parte dela. a ruina.
s cargas admissivels sdo obtidas através de um coeliciente de
seguranga maior que um (1), que ¢ um fator de majoraglio das cargas
admissiveis.

.

Em resumo, a estrutura ¢ calculada para uma solicitagdo de
ruptura que corresponde 4 carga de utilizagdo. multiplicada pelo
coeficiente de segurancga.

A Norma Brasileira (NBR 6118) no artigo 4.1.1.1 estabelece
que o calculo no Estadio 11l de pegas na flexdo simples ou composta.
salvo o caso de vigas-paredes. seja feito de acordo com as seguintes
hipoteses:

e até o limite antes do inicio de ruptura, as segoes no
conereto suposto nio fissurado permanecem planas ( Lei
de Navier):

e aresisténeia a tra¢iio do concreto deve ser desprezada;

e o cncurtamento relativo maximo do concereto ¢ igual  a
3.5%, (3.5mm/m) na flexiio ¢ igual a 2%,(2mm/m) na

compressio centrada;
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o alongamento relativo do ago ¢ limitado ao valor maximo
de 10", ou seja. 10mm/m. a fim de prevenir deformagdo
plastica excessiva:

a tensdo de compressdo no concreto apresenta-se como um
diagrama parabola-retangulo. sendo permitido substituir
esse diagrama por um diagrama retangular. Nesse caso.
sendo x a altura da zona comprimida, a linha neutra. de
posigdo x no diagrama parabola-retingulo. passard a ter
posi¢do 0.8.x. Em qualquer hipotese. ao valor da tensdo de
compressdo serd aplicado um coeficiente de redugdo igual
a 0.85 (efeito Rusch). Esse coeficiente podera ter o valor
de 0.8. no caso em que a largura da se¢do. medida
paralelamente a linha neutra. diminua a partir desta para a
borda comprimida. (Para maior esclarecimento consultar a
NBR-6118. paragrafo 4. item 4.111).

respectivos diagramas sdo representados conforme figura

3.5 %o 0,85 fed 0,85 fed

Tl

0.84

'
'
Y

Com y =08.x. adreado diagrama retangular corresponde a
mesma  drea do  diagrama retangular-parabolico. Ficil deducio
matematica, onde o valor de “x ", ¢ considerado dividido ao meio.

separando

o trecho retangular do trecho parabélico. A igualdade entre

as duas dreas. retangular e retangular-parabolico. significa se ter. para
uma mesma secdo, o mesmo valor da resultante das tensges de
compressio. O diagrama retangular permite a elaboragio de tabelas de
caleulo mais simplificadas. sem prejuizo da seguranga,
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0,85 fcd 0.85 fed

= ¢
= c (X2 - <

I

>

(by ¢ 0 mesmo para ambos Xy2

os diagramas )
¥Y=0,8X

Para os agos, a tensdo na armadura ¢ a correspondente a
deformagdo determinada de acordo com os diagramas simplificados.
conforme estabelece a Norma Brasileira. Para os agos de classe B. a
NBR-6118 permite calcular a segdo da armadura com o diagrama de
um ago de classe A com o mesmo fi4 (ficq ), desde que a segdo seja
dividida por um coeficiente Ks, nas seguintes condigdes:

0‘? x -f‘l!:. ' Af;.lf
1- Ks=1,quando ¢ <——— ou & =0.002+ T
e Lo
2-Ks=085 se ¢ =—
B -

interpolando-se linearmente nos casos intermediarios. Entdo se tem:

/. /. w s
para —'f = g +24 tem-se: 0.85<K <I

. 4

o
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12. COMPORTAMENTO ESTRUTURAL

O comportamento de uma estrutura ¢ definido pelas relagoes
existentes entre as agdes ¢ os efeitos correspondentes. De um modo
geral o comportamento lincar ¢ designado por comportamento
eldstico: )
ACOES

EFEITO

No Estadio [ o concreto tracionado esta ainda na fase de ndo
fissuramento. No Estadio 11 considera-se o concreto tracionado como
totalmente fissurado. A passagem do Estadio [ para o Estadio II ¢
eradativa. No Estadio II ¢ valida a linearidade do comportamento do
concreto comprimido (Lei de Hooke).

O Estadio III corresponde ao estado de ruptura do conereto
comprimido. ndo existindo a partir dai um novo comportamento. Por
1550. ele ¢ chamado de estado limite dltimo.

Existem duas formas bdsicas de ruptura. como salienta o
professor Péricles B. Fusco (1976) em  seu livro intitulado
“Fundamentos do Projeto Estrutural™ a ruptura fragil ¢ a ruptura
ductil. Na ruptura fragil. o comportamento do material atinge a
condi¢dio de ruptura. praticamente sem aviso prévio, bastando que seja
atingido um certo valor especitico de deformagio. Na ruptura ductil. o
comportamento do material permite o aparecimento de uma fase
plastica sem se romper. A ruptura se did quando o material atinge uma
deformagio suficientemente grande. que corresponde ao esgotamento
da capacidade de resisténeta do elemento.

No concreto armado. quando a ruptura do  clemento ¢
conseqliencia da deformagdo excessiva por escoamento da armadura
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tem-se a ruptura ductil. Assim a peca. antes do colapso. apresenta
sinais de adverténcia do perigo iminente. As fibras tracionadas estardo
apresentando fissuras. que desenvolvem aumentos progressivos. E o
caso de se¢des sub-armadas que serdo vistas nos capitulos 14 ¢ 13,

Quando o colapso se da unicamente pela ruptura da zona
comprimida da se¢do. tem-se a ruptura fragil. A influéneia da
armadura ndo colabora para o aumento da resisténcia da secdio. uma
vez que a deformagiio do elemento ndo afeta a condigio de
escoamento da armadura. que ainda estd em fase elastica (Lei de
Hooke). Sdo as chamadas se¢des super armadas.

Conclui-se. que o concreto armado por ser constituido pelos
dois materiais. concreto e ago. pode apresentar tipos de ruptura. quer
pelo concreto. quer pelo ago. ou. até mesmo simultaneamente com o
concreto e ago atingindo seus respectivos estados limites tltimos.
Assim. no dimensionamento de uma estrutura, e principalmente
quando se tratar de verificagio de estabilidade. o concreto. ou o aco,
ou ambos. podem definir o estado de ruptura. vale entio o lembrete:
“nenhuma corrente ¢ mais forte. do que o seu elo mais fraco™.

12.1 ESTRUTURA DE UM EDIFICIO

Basicamente integram a estrutura de um edificio os se eguintes
clementos estruturais:

e lajes

* vigas

e pilares

e fundagdes

As lajes sdo estruturas laminadas planas solicitadas por cargas,
predominantemente normais a0 seu plano médio. De um modo geral
sdo elementos horizontais. onde prevalecem duas dimensges sobre
uma terceira (espessura). Basicamente, em uma edificacio. as lajes
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sd0 os primeiros elementos estruturais que recebem as cargas. que sdo
transmitidas para as vigas.

As vigas sdo pe¢as estruturais que servem de apoio para as
lajes, transmitindo para os pilares as solicitagdes devido ao seu
carregamento.

Os pilares, de um modo geral. servem de apoio para as vigas.
Atraves deles, as cargas recebidas, inclusive o seu peso proprio. sido
transmitidas para as fundagoes.

As fundagdes sdo dimensionadas para receber, com seguranga.
as cargas dos pilares e transmiti-las para o solo. Este. por sua vez. tém
que ter capacidade para resistir aos esforgos solicitados pela estrutura.
através da fundacio.

.

[ de fundamental importincia para a definicdo do tipo de
fundagdo a ser projetada, que sejam realizados estudos sobre as
caracteristicas do terreno e a sua resisténcia. Nio se pode escolher ¢
dimensionar qualquer tipo de fundagiio sem conhecer as caracteristicas
de resisténcia do solo. Estas caracteristicas € que vio definitivamente
influir na decisdo a ser tomada pelo calculista sobre o tipo de fundagio
mais adequada a cada projeto. se fundag¢iio rasa. se fundag¢io protunda.
ete. Deve-se sempre exigir um estudo de Sondagem Geotéenica do
solo. com o objetivo de definir tecnicamente a fundagio a ser
projetada, o que torna importante o parecer de um téenico em
Mecanica dos Solos.

12.2 LAJES: LAJES ARMADAS EM DUAS DJREC@ES E
LAJES ARMADAS EM UMA SO DIRECAO

As lajes recebem basicamente as seguintes cargas:

e Peso proprio
e Revestimento
e Sobrecarga
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As duas primeiras (peso proprio e revestimento) sao chamadas
cargas permanentes (g). ¢ a terceira (sobrecarga) ¢é denominada de
carga acidental (p). cujo valor ¢ definido pela NBR-6120 para os
diversos casos de utilidade. A carga total (q) ¢ a soma das duas:

qQ=g+p

Ha casos especiais em que cargas de paredes incidem sobre a

fr

laje.

Desviando o rumo da linha de dimensionamento em concreto
armado sera visto a seguir. o cdlculo dos estorgos solicitantes das
lajes, decorrentes de seu carregamento. e suas reagdes de apoios.

As lajes apoiadas nos quatro lados podem ser divididas
classicamente em duas categorias:

e Lajes armadas em duas diregdes (armadas em cruz):
e [ajes armadas em uma so6 diregio.

As lajes serdo consideradas armadas em cruz ou em duas
dire¢des. quando a relagiio entre o viio maior e o vdo menor tor menor
ouigual a2:

,‘

L =Lt <o (ARMADA EM CRUZ OU
=L EM DUAS DIRECSES )

-

b
L

Ay

_ . i :
Quando 4 = 7 > 2. ou seja. a relagdo entre o viio maior e 0

VAo menor for maior que 2. a laje serd considerada armada em uma so
dire¢io.

80



CONCRETO ARMADO

12.2.1 LAJES ARMADAS EM CRUZ

Quanto aos apoios nos quatro lados das lajes pode-se ter apoio
simples e apoio de engaste. Na prética, encontram-se seis casos de
apoios, conforme podem ser vistos nas figuras que seguem:

rd
7 - o
4 “ b /] vy “
1142931 94F95F96¢F
1 - LA |~

— 7 A

Existem ainda casos especiais como lajes com bordos livres
(sem apoios), lajes solicitadas com grandes balangos, etc. Todos esses
casos foram exaustivamente estudados, de modo que atualmente ja
existem tabelas especificas para o calculo dos esforgos solicitantes, ou
programas especificos em computadores.

Nas lajes armadas em duas diregdes a carga total (q) divide-se
em dois quinhdes de carga. Chamando 1 e |, os vidos da laje, tem-se:

q=qs+tqy onde qy=ky.q
qy=q—Qqx

Esses quinhdes sfio cargas por metro quadrado que atuam em
faixas de 1 metro de largura.

12.3 DISTRIBUICAO DE CARGAS EM LAJES ARMADAS
EM CRUZ

Para efeito de simplicidade considere-se uma laje armada em
cruz, apoiada nos quatro lados:
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como se trata de laje armada em cruz tem-se:
% 23 ou A==+%52
/
Seja q a carga total (q = g + p) tem-se a seguinte distribuicdo
por faixa de 1 m:
na dire¢do I tem-se qy.

na dire¢do |y tem-se q .

onde dxtqy=q.
Para calcular q c e qy tome-se o valor das flechas no meio do

vao:
4
f‘ N SXQ‘_‘.XI’_: 5 B SX(}_,_X!_V
T 384x ExJ Y 384x ExJ
E, ¢ o mesmo (modulo de elasticidade)
J, ¢ 0o mesmo (momento de inércia relativo a secio unitaria da
faixa).

evidentemente: f, = f,

logo: qxl;‘=q}_]_\.4

g 49 _49.%4. _ ¢ I,
—_—= — = — = g = —X(
E P P+l sl S

. ; [,
dividindo por /7, ecomo: A= -1—

/14
tem-se: q, = X g
ST T

e 4, =q9-4,
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Portanto, o quinhdio de carga pode ser determinado em fung¢éo
3

de uma relagdo entre os lados. Assim, a fragdo pode ser

A
tabelada para diversos valores de 1, e de 1y, sempre na condigéo de

1

!—‘S 2. O valor de ]l_)j_ tabelado, serd chamado de ki, que sera
; +

obtido da tabela em fungdo de A= ?— Em anexo encontra-se. as
tabelas de lajes tiradas do livro Concreto Armado, vol. 1. do Prof.
Aderson M. da Rocha.

Assim: q =K. q

qQy= 4—(qx

Como “q” é a carga por unidade de drea, q«e q, ,cuja soma
¢ “q”, também sio cargas por unidade de drea. Na faixa de 1 metro
de largura serdio evidentemente tomadas como cargas por metro linear.

A determinagdo de k para uma laje com apoio nos quatro
lados pode também ser feita para cada um dos cinco casos restantes de
apoio de bordo. E s6 usar corretamente os valores das flechas.
obedecendo as condi¢Bes de apoio das bordas. Entdo, ha para cada
caso uma tabela especifica em anexo que fornecera o valor de ks .em
func¢io de:

Para execugdo dessas tabelas é necessario fixar o lado que sera
chamado de I, e o lado que se chamara de l,. Neste livro optamos por
utilizar as tabelas apresentadas pelo professor Aderson Moreira da
Rocha,(1981. Concreto Armado, volumel, Editora Cientifica) onde a
fixa¢do de Iy ¢ 1, obedecem ao seguinte critério:
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I, deve ser o vdo situado na dire¢do que possui 0 maior
numero de engastes. Se em ambas as dire¢ées houver o mesmo
numero de engastes, | | serd o vdo menor. Por exemplo:

6 L =4 6 L =4 L =6
ly=6 Ly=6 @ Ly = 4
4 4 4
o/ A
“
/] k =6 g : Ly =4 //f jt.\'=4
y = /] L Ly =6 /] y=6
T TTTTT i
4 4 4

Para o célculo dos momentos fletores nas lajes armadas em
cruz considere-se a laje dividida em duas séries de faixas ortogonais,
de um metro de largura: Ly

q=0:*q

12.4 TEORIA DAS GRELHAS

Pela teoria das grelhas, os momentos fletores para cada diregio
sdo calculados como se cada faixa trabalhasse independentemente
uma da outra. Os valores desses momentos dependem dos tipos de
apoios de bordo, se sdo apoios simples ou se sdo apoios de engastes.
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De uma forma geral se tem:

3 q, %I
=B g A g X, =
' m, ' m, n ' n,

X ¥

gl gk

Os valores de m” e de n dependem da natureza dos apoios, por
exemplo:
2L N

b g |
‘:? © /] 't 7
1] T
| = /] -
£ A £ g N | E
A = 8 CTTTT D 11 TR
n= n=8 =
Ap=8 D %. % %l AN
m =142 m =1422

12.5 PROCESSO DE MARCUS

Marcus tomou por base o comportamento das lajes armadas
em cruz, a partir de resultados obtidos pela integragio de derivadas
parciais fornecidas pela Teoria da Elasticidade.

Partiu da teoria das grelhas mas considerou a interdependéncia
das faixas entre si, ao contrario do suposto pela teoria das grelhas.
Com essa hipotese levou em conta o efeito redutor devido a essa
interdependéncia e devido também aos momentos volventes. que
aparecem nos cantos das lajes.

Determinou entdo coeficientes de redugdo v, e v, que devem

ser multiplicados pelos valores dos momentos dados pela teoria das
grelhas. Os coeficientes redutores v, e v, , evidentemente, sdo valores

menores do que 1:

20x k
v, =l-——
3xm x A
20x k, x A’
I R e —
3xm,
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Esses coeficientes corrigem os valores obtidos pela teoria das
grelhas, uma vez que a laje funciona como uma placa tnica de faixas
interligadas entre si, resultando em flechas menores do que as
indicadas pela teoria das grelhas e, consequentemente, com momentos
menores.

Desenvolvendo a teoria de Marcus no célculo dos momentos
fletores das lajes armadas em cruz, obtém-se para o0 momento de vio
na direcdo Iy e ly:

q.x1’ k I 5
XA XX g xi: m.
M, =-—~xp = Al v, = A% fazendo: —— = m,
n, m. m, k. xv,
k.xv,
5
gxl;

tem-se: M, =
m

X

analogamente:

5 3 ) 3
g .xd: k,oxqgxl: ko xgx A xI: gxI’
M, =——txp =———txy =—"""" " “yp = 12 ks
m, n, ' n, : m,
k. x A xv,
mn,
chamando: ————=m
e v
k. x A xv, '
gl
vem: M =—

m,

Com raciocinio andlogo se tem:

x, =44 oy 9%k
n ’ 1,

x 0
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Os coeficientes my, my, ny e ny encontram-se nas tabelas em

L, ; ; :
anexo, em fungdo de A = 7‘— e do tipo de condi¢des de bordo da laje.

¥
Entdo, com o valor de 4 obtém-se ky, my, my ny e ny para cada
caso especifico. Calculam-se entdo, os quinhdes de carga e os
momentos fletores respectivos. Deve-se observar que as expressoes
acima, que fornecem os momentos fletores foram trabalhadas de modo
que o numerador fosse sempre 0 mesmo.

Além dos momentos fletores, aparecem momentos de tor¢ao
nos cantos das lajes, também chamados momentos volventes. Esses
devem ser combatidos, conforme prescreve a NBR-6118. Os
momentos volventes sdo nulos no centro da laje e maximos nos cantos
da mesma.

A varia¢do dos momentos volventes e fletores sdo de sentido
contrario, ndo havendo portanto coincidéncia dos valores criticos.
Entretanto, ndo se deve desprezar o efeito desfavoravel do momento
volvente que ocorre nos cantos de bordos de apoio simples das lajes.

cujo combate pode ser feito com armaduras de canto, preconizadas
pela NBR-6118.

12.6 LAJES CONTINUAS

Conceitua-se como lajes continuas, aquelas que sdo adjacentes
a outras lajes. em seu mesmo plano. E o que geralmente ocorre nos
calculos de estruturas de edificios, onde hda sempre um painel de lajes
que pertencem a cada pavimento.

Na pratica, o célculo dessas lajes recai no caso de lajes
isoladas, adotando-se o seguinte artificio: destaca-se a laje do painel,
admite-se que o apoio intermedidrio que liga uma laje a outra seja
assimilado como se fosse um engaste perfeito, e que 0s apoios
extremos, aqueles sem  continuidade com outras lajes, sejam
considerados apoios simples.
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O artificio acima descrito representa uma aproximagdo do
verdadeiro funcionamento estrutural das lajes. Os valores ficam mais
proximos da realidade quando as lajes contiguas estdo totalmente
carregadas e suas dimensdes tém valores ndo muito diferenciados
entre si. Quanto ao artificio utilizado de assimilar os apoios extremos
como se fossem apoios simples. constitui uma otima opg¢do. uma vez
que se evita assim a consideragdo de momentos torsores que
solicitariam as vigas dos apoios extremos. Esses momentos torsores
seriam ocasionados pelos momentos fletores negativos de engaste. na
ligagdo da laje com a viga. Nada disso acontece. se a ligacdo é de
apoio simples.

12.7 LAJES ARMADAS EM UMA SO DIREGAO

Nas lajes armadas em uma s6 dire¢do ndo ha divisdo em
quinhdes de carga. Toda a carga (q) ¢ transmitida segundo a direcio
menor, carregando as vigas de apoio do vdio maior, Figurativamente,
pode-se imaginar o efeito “cama de lona™ ou tabuas ao lado uma da
outra. apoiadas sobre dois longos trilhos.

As lajes armadas em uma sé diregdo também podem ser
isoladas ou continuas. Elas sdo calculadas sob acdo da carga
permanente. mais a carga acidental. Eventualmente, pode haver
paredes sobre a laje. Calcula-se para uma faixa de largura unitaria
como nas lajes armadas em cruz. s6 que a carga total ~q” ndo se
distribui em quinhdes de carga. Ela atua totalmente segundo a menor
dire¢io.

12.7.1 LAJES ISOLADAS

Apresentam-se 0s seguintes casos:

7
L LL>2 [IIHLFIH—I M_—_%_Li @
M
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X )(_._? t
;L A g
L T T 21
“ >2 :
. e L B b M 2
: x Mo % |
y & N 2 x .Ft
7 4 ; = 2 f\ £ " 3
/] e . : '
L? 2 Mo P f
Z M M
- 2
il

Na pratica.  raramente  ocorrem  engastamentos  perfeitos.
Assim. no caso de laje isolada ¢ prudente se considerar para o cdleulo
do momento no vdo a hipotese de apoios simples (caso 1) ¢
estabelecer uma armadura negativa para o apoio de engaste. cujo grau
de engastamento nem sempre ¢ de engastamento perfeito. podendo ser
considerado como um engaste parcial. Essa armadura ¢ também
chamada de armagiio de costura quando ndo ¢ calculada para combater
momento de engaste. e sim, colocada para evitar o aparecimento de
lissiras que podem ocorrer ao longo da ligagdo de apoio da laje com a
viga. Enfim. na ligagiio laje/viga, havera. sem duvida, um certo grau
de engastamento, mas dificilmente serd um momento negativo de
engaste perfeito, representado acima nos casos 2 e 3. Até mesmo.
falhas no processo de execu¢do como a possivel posigdo incorreta da
armadura negativa, induz a que se proceda com prudéncia. A
experiéncia do calculista serd nesses casos de grande importancia.

12.7.2 LAJES CONTINUAS: ARMADAS EM UMA SO
DIRECAO
A NBR-6118 permite que se use um processo aproximado para
o cilculo dos momentos fletores positivos e negativos das lajes
continuas armadas em uma s¢ dire¢do, desde que o menor vio da laje
continua ndo seja inferior a 80% do maior vio. Neste caso, chamando
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genericamente os momentos de vao e apoio respectivamente de Me
X. tem-se;

_qx[‘ _(jXF

X
© .

1 1

onde. k; e ks teriam os seguintes valores:

e 1° Caso: ndo havendo misulas nas condi¢des do item 3.1.3 da
NBR 6118:

MOMENTOS NEGATIVOS

Apoio interno dos vaos extremos ks =
Demais apoios intermediarios | ka=10
Apoio interno quando s6 houver dois vaos k=8

MOMENTOS POSITIVOS

Vaos extremos k=11

Vios intermediarios ky=13

Segue abaixo um esquema onde podera se visualizar os valores
de "k para vaos e apoios. de acordo com o artigo 3.3.2.6 da Norma
Brasileira em vigor:

9 10 10 9
Ay B g B g A s A op A
¢

LA n ) A 11 A
2° Caso: havendo misulas:

3 4 9 3
: A A A g A 5 A
3

; A4 A nn A




CONCRETO ARMADO

Para os apoios, “/" deve ser tomado como a média aritmética
dos dois véos adjacentes ao apoio considerado.

No caso mais geral, quando a diferenga entre os vdos
ultrapassar 20% do maior vao, essas lajes serdo calculadas como no
caso de vigas continuas, nido se considerando nos vdos momentos
positivos menores que aqueles que se obtém admitindo-se
engastamento perfeito da laje nas extremidades de apoio. quer seja
vdo extremo ou vao intermediario. Esse cdlculo sera feito para uma
faixa continua de largura unitaria.

12.7.3 REACOES DE APOIO

Quando uma pega ¢ simplesmente apoiada as reagdes so:

7V
AIHI|1|H[||IA RA=RB=U=9$<?'L
A, L 48

No caso de apoio e engaste (teoricamente perfeito):

Lol
/%B RBZ-?_L.
,.' Q
A
AH]Il]H]FI\Ilé R,‘=i'?'f'
At B 5
az_g_'?b!'

ou, aproximadamente; Ry =04 q.l e Rg=0.6q.

No caso de uma pega bi-engastada:

X;., XB ]
f\ A Xn=X8=-?—{'-
AT IIT IR 12
/7 f ?«-t
A:L L 4B R,=Rg= - =0S.-%¢
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O raciocinio acima exposto permite que se adote consideragoes
analogas no cdlculo das reagdes das lajes sobre as vigas de apoio,
utilizando-se os valores 0.5. 3/8. ou 3/8. conforme suas condigdes de
bordo. E comum se usar 0.4 em vez de 3/8. ¢ 0,6 em vez de 5/8 como
valores aproximados para fins priticos.

Abaixo. dois exemplos ilustrativos em lajes armadas em cruz:

= L %ky _
L Ry= e

0.5% Ly

L &
v:
ty| Vs R v, R Vv,

RE = 0.4-

V‘1 X‘LX

=3

4
7
3
Vz L'
b 4 Ry=06%L
V! 4

Au Ry= 0524,
ts| v i
Lvaz Yo Ry 0S %L,
24 :
Z E .
/ > RV,_ Gu6 '?;,. L‘F

v, :
; i 1 L 3.
—r Ry= 0.4-%, 4y
As reagoes de apoio nas lajes armadas em uma s6 diregdo. no
caso simplificado (lyenor=0.80 / ) obedecem aos mesmos critérios.

FLUN LY
Quando a diferenga entre os viios exige o cdlculo de faixas como viga
continua, as reagdes obedecerdo também aos casos de reacdes de
apoios em vigas continuas. ou seja. sdo reagdes hiperestaticas.

De acordo com a NBR-6118 (artigo 3.3.2.9) as reacdes de
apoio nas lajes retangulares com cargas uniformemente distribuidas
podem ser calculadas considerando-se para cada apoio a carga
correspondente a drea de influéncia sobre o apoio. devida aos
tridngulos ou trapézios obtidos, tragando-se a partir dos vértices retas
inclinadas de:

* 45" entre dois apoios do mesmo tipo;

e 60" a partir do apoio engastado. quando o outro for apoio
simples.
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12.8 PAREDE SOBRE LAJE

Ocorre, algumas vezes, constar no projeto parede como carga
sobre a laje. Considere-se os dois casos mais comuns:

e parede sobre laje armada em cruz:
e parede sobre laje armada em uma so diregdo.

No primeiro caso, a carga da parede pode ser considerada
como carga uniformemente distribuida sobre a laje. A carga da parede
¢ computada dividindo-se o peso total da parede pela drea da laje.
obtendo-se uma nova parcela por metro quadrado. Por medida de
seguranga ndo se descontam no calculo da area da parede as arcas
vazias, ocupadas por esquadrias (portas. janelas, etc).

No segundo caso, paredes sobre laje armada em uma so
diregiio, deve-se considerar duas hipoteses:

e paredes paralelas a dire¢io menor;

e paredes normais a diregdo menor.

No caso de paredes paralelas a diregdo menor considera-se a
parede como distribuida em uma faixa de largura igual a ‘2 do vio
menor. No caso de paredes normais a dire¢io menor, a parede deve

ser considerada como carga concentrada ao longo do seu comprimento
de agdo. O calculo € feito para faixas de um metro de largura.

Exemplo: seja q” a carga normal da laje (peso préprio +
revestimento + sobrecarga):

Caso a Caso b
4 A
------- - - B
L L L OE bl L
orrrn B ‘: T>2 . T>2
______ |, ;
A
L L

93



GERALDO VIEIRA

© ®

Trecho A Trecho A
7 7
[TITITITIIITITTn
AII!III]IIII]!IA k£ L
G £ : . L ﬁ‘
4] E 1 1
Trecho B . Trecho B
?_'_?b a b
I [TTTITIIT11T
A AN
L L 1 L L |
1 1 1 1
‘u‘.l"_’(.IrL'
=T
—xIxf
5

P - carga p/metro de parede

Deve-se sempre lembrar que o cdlculo das lajes ¢ feito para
faixas de largura unitaria (1 metro). O calculo e dimensionamento das
lajes devem satisfazer 4 condi¢io de estabilidade. isto ¢é. devem
responder com seguranga as agdes das cargas que as solicitam. assim
como garantir a seguranga quanto as deformacdes. Nesse sentido, a
NBR-6118. no item 4.2.3.1. fixa os limites maximos aceitaveis para as
flechas nas lajes.

Sob agdo da carga total as flechas ndo devem ultrapassar 1/300
do vio tedrico. e no caso de balanco este limite ¢ 1/150 do seu
comprimento teérico. Torna-se, portanto, muito importante a fixacdo
da altura de calculo da laje, de modo a garantir a inércia necessaria
contra deformacio excessiva.

A NBR-6118 apresenta uma tabela que fixa as condi¢des de
determinagdio das alturas necessarias para as lajes, que garanta as
condi¢des minimas de seguranga contra deformagdo excessiva, para
casos normais de cargas nas lajes de um edificio. Chamando de “d” a
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altura Gtil da laje, isto ¢, a distdncia do centro de gravidade da
armadura de tra¢do ao bordo comprimido, calcula-se:

[
D2 X Py

d= e h=d+1

onde / ¢ o menor vdo, e ¢, € ¢, sdo valores indicados pela Norma
Brasileira (item 4.2.3.1, paragrafo C), dependentes das dimensdes da
laje, condigdo de bordo e tipo de ago utilizado.

Usando-se a tabela 2 da NBR 6118, pode-se achar a altura util
das lajes armadas em cruz, de modo a garantir flechas menores que as
méaximas admissiveis pela Norma Brasileira.

No caso das lajes armadas em uma s¢ dire¢do os valores de ¢,
sdo os seguintes:

Lajes simplesmente apoiadas 1.0
Lajes continuas 1.2
Lajes duplamente engastadas - 1.7
| Lajes em balango 0.5

Os valores de ¢, dependem do ago (NBR - 6118):

f, (kg/em?) Lajes macigas
CA-25 33

CA-32 33

CA-40 30

CA-50 25

CA-60 20 |

Os valores de altura atil das lajes, calculados utilizando esses
cocficientes, tem conduzido a resultados muito conservadores. Na
pratica ¢ usual admitir uma redugiio da ordem de 10 a 20%. para os
casos correntes de edificios.
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Deve-se ainda estar atento as condigOes minimas para
espessura de lajes. que sdo fixadas pela NBR-6118 no seu item 6.1.1
conforme segue:

“as espessuras das lajes ndo devem ser menor que:

e 5cmem lajes de cobertura nio em balango

e 7 cmem lajes de piso e lajes em balango

e 12 cm em lajes destinadas a passagem de veiculos™.

Para calcular o peso das paredes sobre as lajes em um projeto
de estrutura de edificagdes, os valores das cargas a serem consideradas
sdo objeto da NBR-6118. As Normas dizem:

Tijolos furados 1300 Kg/ m ou (13 \*’mj)
Tijolos macigos 1800 Kgf’m ou (18 KN/m”)
Argamassa de cimento e areia 2100 Kgm ou (21 KN/m’)
Concreto Armado 2500 Kg/m’® ou (25 KN/m’)

Assim. pode-se calcular o peso de um (1) metro quadrado de
parede singela. levando-se em conta os tijolos e a massa de

acabamento. Exemplo: 2 10 2
EmImx Im setem: ;/o 7
.. 5 o ol
Tijolo: 1x1x0.10 x 1.3= 0.13t/m" o O} ¢ Araamassa
[ 2 o]
%
Argamassa: 1x1x 0,05 x2.1= 0.11 t/m’ 13 3
/o Z ?’;}{po
R rddo
Total= 0,24 t/m- /o %
1o o
Z o O;
% K17
14

Verifica-se pelo exemplo dado. que o peso de 1 m’ de
alvenaria singela ¢ igual a 240 kg. Para achar o peso total de parede
sobre a laje. multiplica-se esse valor pelo pé direito e pelo
comprimento da parede sobre a laje, ou seja, multiplica-se pela area
total de parede sobre a laje.
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Exemplo: determinar a carga que solicita a laje L2 (quarto),
apresentada no esquema estrutural abaixo:

. 400 5,00 j _
i Fil Fi
V, "
L 'y
h=10 | - i 1 1S
- N WI‘% ~ § [4Y]
v, i
y, h=12
N
h=10 S
V. ” Y —
: 1 |
d — V'

A NBR-6120 diz que a\carga acidental (sobrecar%a) para uma

laje destinada a ser dormitorio ¢ de 150 kg/m” (1,5 KN /m?)
Entdo: (carga unitdria da laje)

peso proprio : 1 x 1 x 0,12 x2,5 0.30 t/m"

revestimento 0,08 t/m”

sobrecarga 0.15 t/m”

g = 0,53 t/m"

Peso da parede (desprezando-se na medida do comprimento
total o fato do canto ser contado duas vezes):

P=024x(3+1)x2,8=27t

Como a laje L2 ¢ armada em cruz:

6,00

4
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a carga da parede distribui—se uniformemente sobre a laje:

2.7

S5x6

=0.09 t/m>

q!' =

Assim a carga de calculo da laje L2, é:

[q=0.53+0,09=0,62 t/m’]
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13. SEGOES RETANGULARES

13.1 ALTURA UTIL, DEFORMAGQOES, VALORES LIMITES

Chama-se de altura Gtil em uma se¢dio de concreto armado. a
distancia que vai do centro de gravidade da armadura de tra¢do ao
bordo comprimido. Chamando de “h™ a altura da se¢dio e “d” a
altura util, pode-se dizer de um modo geral:

e para as lajes: d=h-1lcm
e paraasvigas:d=h-3cm

Sempre ha casos de excegdes, que ocorrem quando se tem que
usar bitolas de ago mais grossas nas lajes, ou camadas de barras nas
vigas. Nas vigas isso acontece quando a largura da se¢do ndo
comporta todas as barras em um mesmo plano horizontal. Abaixo. séo
apresentados exemplos figurativos:

< d=h-3 <=
D
Qu ainda:
i d=h-7
|

Para saber como ¢ quando usar camadas de barras, recorre-se
a NBR-6118. que prescreve:

"a armadura longitudinal das vigas pode ser constituida de
barras isoladas ou de feixes formados por 2, 3 ou 4 barras, ndo sendo
permitidos feixes de bitola superior a 25 cm™. O espago livre entre
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duas barras, ou dois feixes da armadura longitudinal, ndo deve ser
menor que 2 centimetros, nem menor que o didmetro das proprias
barras (do circulo de mesma area, no caso de feixes), nem menor que
1,2 vezes a dimensdo maxima do agregado”. Isto no plano horizontal,
pois no plano vertical o espagamento deve ser maior ou igual a 0.5
vezes a mesma dimensdo adotada para o plano horizontal. Diz ainda a
NBR-6118 que “se as barras ou feixes forem de didmetros diferentes,
sera considerado o maior deles”.

13.2 POSICAO DA LINHA NEUTRA

Considere-se entdo uma secdo retangular com drea de
armadura de tragdo As. No estado limite Gltimo tem-se o concreto com
valor de tensdo f.4 e deformagdo de encurtamento da borda mais
comprimida na ocasido da ruptura, ¢, de 3,5 mm/m. Para o ago, tem-

se o0 valor de tensdo fyy, e de deformagdo &, cujo limite maximo ¢ de
10 mm/m (condigdo prefixada pela NBR-6118).

3.5 %o o asf.-_x 0,85/ cd

Lo L

Do diagrama das deformagdes acima pode-se deduzir:

3.5 & 3.5
—_ = ! Y= —x(d
X d-x 3.5+¢,

h

0.8x3.5 2.8
'_"‘—X_d y =
3.5+£_1 3.54¢

'}.’ —

O valor de y define a posi¢do do eixo neutro da secio
independente dos valores de cdlculo das tensdes no concreto. porém

100



CONCRETO ARMADO

dependendo da categoria do ago empregado. E importante lembrar que
para os a¢os ndo encruados:

'y S
E , = —— e -
# g S 1.15

5

€, para os encruados:

.f;uf . jl,,r‘-
e e e
S 15

£, =0.002+

v

Assim, pode-se indicar na tabela que segue os valores limites
de tensiio e deformag@o. para cada tipo de categoria de ago:

ACO f,s kg/em’ €, mm/m
CA-25 2174 1.035
CA-50A 4348 2.070
CA-60A A0 2.484
CA-50B 4348 4.070
CA-60B 5217 4.484

£, representa o valor da deformagdo do ago correspondente
a tensdo de escoamento fyg. Assim fyy e &, representam

respectivamente, os valores de tensdo e de deformagdo, no caso limite
de aproveitamento, ao maximo, da resisténcia do a¢o no concreto
armado. Nessas condi¢cdes limites, o concreto estara com a

deformagdo de esmagamento de £, = 3,5 mm/m.

Chama-se entdo de yj,, o valordey nessas condi¢des limites:

2.
.y[un = 8 X d
3'5 + .'c"_l.'i.lr
2.8
fazendo: S =T
35+¢€,
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vem: Vi = Sim Xd
3.5
e, no caso de Xjim - T —
3.5+¢,

55

fazendo: Cup =T
3.5%% 4

resulta: Xi =y Xl

Analisando o diagrama simplificado de tensdo/deformagdo do
ago:

UA :

)

I
|
|
4

>£

|
|
|
Eyd Esmdu = 10 mm/m

Pode-se dizer que os valores de vy, definem a posigdo da
Linha Neutra para as se¢des normalmente armadas, ou seja, aquelas
em que o esmagamento do concreto se da, simultaneamente, com 0

escoamento do ago, ou seja, tem-se a0 mesmo tempo £, €€,

Para os diversos tipos de ago pode-se determinar os valores de
siim» completando assim a tabela anterior:

ACO fya kg/cm” &,, mm/m Slim

CA-25 2174 1,035 0.617
CA-50A 4348 2,070 I 0.503
CA-60A 5217 2,484 0.468
CA-50B 4348 4,070 . 0.370
CA-60B 217 4.484 | 0.350
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Sendo de 10mm/m o valor maximo de alongamento para o ago
permitido pela Norma Brasileira NBR-6118, pode-se, desde ja,
determinar o valor minimo de “s”, o que norteard a confec¢do de
tabelas, que facilitam o dimensionamento de segdes em concreto
armado. Nas tabelas de dimensionamento ndo deverdo constar valores
de *s”, menores do que o minimo.

Para os diversos valores de ¢ , alongamento do ago, tem-se:

2.8
y=———xd
3548
2.8
com: §=-———0
3.5+&
quando g =g se tem:  $=Siim
para ¢, = 10%, =10 mm/m:
2.8
S!mn = .-,_— = 0’20?
3.5+10

Conclui-se dai, que nas segdes de concreto armado o valor
minimo admitido pela NBR-6118 para posi¢do da Linha Neutra é:

Ymin=0,207,d
pois, para valores de “s”, menores do que 0,207, se teria valores de ¢,
maiores de que 10 mm/m, o que ndo € permitido pela NBR.

Do que foi exposto, pode-se concluir:

I. a se¢dio ¢ considerada Normalmente Armada quando a ruptura se da
com o esmagamento do concreto, a0 mesmo tempo em que ocorre o
limite de escoamento da armadura. Atinge-se assim, simultaneamente,

ta. £4-ta € €.

2. a seg@o ¢ considerada Sub-Armada quando o esmagamento do

concreto se da apds o escoamento da armadura. Isto é, no momento
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em que 0 ago comega a se escoar, o alongamento da armadura ¢ ¢, e

o encurtamento do concreto é: £ <&, portanto, inferior ao valor de

ruptura. Entretanto, durante o escoamento da armadura o momento se
mantém constante, a tensdo na armadura fica constante e igual a fg;
a linha neutra vai subindo até que se dara a ruptura por esmagamento
do concreto, com : ¢ = ¢, estando 0 ago com & =¢£ .

Nos calculos, para as segdes sub-armadas adota-se essa
configuragdo final, isto é: a armadura se escoa com deformagdes
crescentes, mas o valor da tensdo € constante f,y; 0 momento também
se mantém constante € o0 concreto atinge ao longo do processo, o
valor:

& =&, =35mm/m.

Conclui-se, que essas duas primeiras hipoteses podem ser
analisadas como um Unico caso: ago escoado e concreto esmagado.

3. a se¢do ¢ considerada Super-Armada quando o esmagamento do
concreto se da sem que a armadura tenha atingido o seu limite de
escoamento.

Tem-se entdo: ¢ <¢, e & =¢,=35mm/m=3,5%,

€,
evidentemente, s > s,

Esse tipo de se¢do deve ser evitado, uma vez que além de nio
ser econémico devido ao excesso de armadura, apresenta o agravante
de atingir ruptura brusca, sem o aviso que é dado nas pegas onde as
segdes sdo normalmente armadas ou sub-armadas, onde esse aviso
permite uma visdo do processo gradual de fissuragiio.

Quando, por imposi¢do do projeto, tenha sido limitada a altura
da se¢do de modo a conduzir o calculo para uma se¢do super armada,
¢ preferivel, se for possivel. aumentar a largura da secdo na zona
comprimida, ou entdo, se a segdo esta fixada, recorrer a uma se¢do
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normalmente armada, com armadura de compressdo auxiliando o
concreto na zona comprimida. E o caso de dimensionamento com
armadura dupla, que sera analisado adiante.

As figuras que seguem mostram o comportamento grafico do
aco e do concreto, no dimensionamento de se¢des na flexio simples:

13.2.1 ACO COM PATAMAR DE ESCOAMENTO

] A |

_______ i

SH<H

[+

|
I
|
+ €
ayd Ssmdx.= IOZ

13.2.2 ACO SEM PATAMAR DE ESCOAMENTO

No diagrama abaixo temos:
OBN- corresponde ao ago tipo A
OACM- corresponde ao ago tipo B

A

Tipo © B
B G e 70 it
= e
| Tipo A
75 SIS 7
% J:/d 7 1
/l |
A
// I |
’ I |
V4 I |
L i Il ’-
0lo E‘y ‘Eyd+ 0,002 €
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No trecho AC o diagrama é curvo. C representa o ponto de
escoamento convencional do ago tipo B, que corresponde &
deformagdo residual de 2 mm/m (0.2%).

Nos trechos OA e CN, os dois agos tém o mesmo aspecto do
diagrama simplificado da NBR-6118. A variagdo se da no trecho AC,
que € curvo no ago tipo B.

13.3 SEGAO RETANGULAR COM ARMADURA SIMPLES

O diagrama das deformagdes na segdo € representado na tigura
que segue :

€,, - alongamento do ago em se¢do normalmente armada
&, — alongamento genérico do ago

£ <&, - se¢do super-armada

& > &, - seglo sub-armada.

Na figura abaixo. pode-se visualizar os possiveis
comportamentos das deformagdes em uma se¢do retangular qualquer:

1 ] 5_. m
1
1
I - e
1
’
1 /} ;
T ] i £
[ H / ' Eyd ,— NORMALMENTE ARMADA
I S, i f—bL+ i Es<Ey—>SUPER ARMADA
1
_._'f_s._.._ L Es> E4— suB-ARMADA
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13.4 SECAO RETANGULAR COM ARMADURA DUPLA

No caso de armadura dupla, o diagrama apresenta o seguinte
aspecto:

P i R e
E;
] =3
R S -4;;
—bw A

g - deformagdo do ago comprimido: €',< £y

d’ - distancia do centro de gravidade da armadura comprimida
ao bordo comprimido. Na maioria das vezes. d'= 3cm.

O calculista deve estar sempre atento ao que prescreve a NBR-
6118: “os esforcos na armadura de tragdo A, e na de compressio A’
sO podem ser considerados concentrados no centro de gravidade de A,
e de A’ se a distancia deste centro ao ponto da se¢do da armadura
mais afastado da linha neutra, medida normalmente a ela, for menor
que 5% de h”. Prescreve ainda a Norma Brasileira, que ~a armadura
longitudinal de tragdo ndo deve ser inferior aquela, com a qual o
momento de ruptura calculado sem se considerar a resisténcia a tragdo
do concreto ¢ igual ao momento de ruptura da se¢do sem armadura”™.

Com o objetivo de simplificar, a Norma Brasileira ressalva,
que “nos casos de secdo retangular e se¢io T, pode-se considerar
como valor de drea minima 0,25% de byh quando a armadura for em
aco CA-25 ou CA-32, e 0,15% de byh se a armadura for de ago CA-
40, ou CA-50, ou CA-60".
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13.5 DIMENSIONAMENTO DE SEGCOES RETANGULARES:
FLEXAO SIMPLES

No caso de se¢des retangulares, as tensoes normais na se¢ao
sdo devidas a presen¢a de um momento fletor My | cujo eixo estd
contido no plano da se¢do ¢ coincide com um eixo central de inércia.

Dois casos devem ser considerados:

e armadura simples
e armadura dupla

Seja M o momento fletor atuante, também chamado momento
caracteristico. O momento de estado limite altimo, chamado momento
de ruptura, obtém-se multiplicando o momento atuante M pelo
coeficiente de seguranga y, =1.4 (NBR-6118). Este fator de

seguranga ¢ também chamado fator de majorag¢do das cargas.

O problema do dimensionamento consiste em garantir que as
dimensdes da secdio sejam tais, que o colapso se realize quando a
solicitag@o atingir o valor do momento M.

My=py,xM (y,=14)

O Comité Européen du Béton (CEB) considera y, = 1.5.
Segue abaixo o grafico das deformagdes e das tensdes em uma

secdo retangular de concreto armado no estadio I11:

84:6: D

P 0,85 fcd

- c y c

LS SN

—bw )

==
_,48: T

C, ¢é a resultante dos esfor¢os de compressio na secio:
T, € aresultante dos esforgos de tragdo na armadura:
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0,85, ¢ a redugdo que se faz sobre f,y ., devido ao chamado
efeito Rusch, que demonstrou a tendéncia do concreto em ter a sua
resisténcia diminuida em cerca de 15%, quando sujeito a carga de
longa duragdo. Os valores de f,, e portanto de f.; usados nos
calculos sdo provenientes de ensaios de corpos de prova, realizados de
maneira rapida. Dai a Norma Brasileira indicar o fator de reducio 0.85
para levar em conta a observagdo feita por Rusch.

O momento My de ruptura da se¢do ¢ equilibrado pelo
momento resistente interno, em condigdes de estado limite dltimo. O
bindrio ¢ formado na se¢do pelo sistema de tensdes. com resultante C
de compressao no concreto e resultante T de tra¢do na armadura.

Pela condigdo de equilibrio se tem:

C=T
onde, C=085xf xb xy e T=A;xf,
da figura: z =d-y/2

sxd
comoy=sxd, z=4d -

s
=¢ (1- 5]

De My =C.z, tem-se:
M=085fy .by.y.(d-sd/2)
Mg=085 .1 .by.s.d (1 =s/2)

Desenvolvendo, acha-se o valor de =d™:
d =M, /085 . fuy« B0 1—802)

= 1.4M/0.85 f.y. b“..s(l-%)

5 1,4 M

d = Hor

0.85x [ xsx(l- :)
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1.4 M

085x £, xsx(1-2) 17

1.4

chamandode r =

\ 0.85x f xsx(l- ;;)

tem-se; d=rx

Esta formula permite calcular a altura util necessdaria de uma
se¢do, para combater com seguranga (1.4) um determinado momento
atuante M, quando for prefixado o valor da largura b.

O valor de r, como se pode observar, pode ser tabelado para
cada tipo de concreto, assim como. os diversos valores de s.
Lembrando que s = ;i assim r ¢ também fungdio do tipo de
354¢
aco que se esta usando no calculo. pois s depende dos valores da
deformagdo do ago empregado.

Pode-se assim criar uma tabela para diversos valores de r,
conforme as variagdes que terdo o concreto e o tipo de aco.(Tabela 8).

De: My=T.z
Vem: My=As.fy.(d-y2)=Asfy.d(1-572)
As=My/ty d(1-s2)=14/fy(1-s22) M/d

chamando: a=14/fy (1-5s/2)
\
vem: As = - x{i J
¢

Esta expressdo permite calcular a armadura necessdria para
combater 0 momento atuante M, nela ja se achando incluido o fator de
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seguranga 1,4. Os valores de a, como os valores de r, podem também
ser tabelados. Assim, pode-se calcular a altura util e a se¢do de barras
necessarias, a fim de em conjunto na se¢do formarem o bindrio
resistente a agdo de um momento fletor solicitante.

Na elaboracdo da tabela, que fornece os valores de r ede «. ¢
preciso estar atento a fixa¢do das unidades de trabalho com que essas
tabelas foram elaboradas. As unidades escolhidas interferirdo nos
valores numéricos desses pardmetros.

Na tabela 8, em anexo, as unidades foram trabalhadas
empregando-se tonelada e centimetro. Dessa forma, o momento sera
: = ; 2

usado em tcm, as dimensdes em ¢m, € a area em c¢m’.

Entrando-se com o valor de “r”, obtem-se o valor de "x”
respectivo, assim como, o de “s” e de coeficientes que permitem
calcular os valores de “u”, “y” e *“z”. Esses valores estdo sempre
correlacionados ao tipo de concreto e de A¢o utilizado, ou seja, Ago
Comum ou Ag¢o Especial sendo este ainda do tipo A ou do tipo B. Na
tabela, os coeficientes para ago tipo B, compreendidos até o valor
sublinhado, representam condigdes de armadura simples, sub-
armadas, sendo os valores sublinhados os correspondentes a condigdes

limites de armadura simples, ou seja, se¢des normalmente armadas .

Os coeficientes abaixo dos sublinhados, correspondem a
condigdio de se¢do super-armadas, que, como veremos adiante, devem
ser evitadas, fazendo-se opgdio pelo calculo da se¢do com armadura
dupla.

Como caso particular, pode-se achar a altura Gtil necessaria e
respectiva armadura, para 0 caso em que se queira uma segdo
normalmente armada. (simultancidade entre o esmagamento do
concreto na zona de compressdo ¢ o escoamento do ago na zona de
trag@o). Neste caso, trabalha-se nas condigdes limites. (X tim s ¥ fim » S
lim)
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d = | 1.4 . ji
‘ 5 ! ‘s-lun M b
‘M 083 X f“*’ * 'Slhm A (1 - ')) “
d g = g d Q—zlltura lllll necessaria para a seedo

’"lll'l] X r
\ b,

Normalmente Armada

C. Abzl."‘la’f] t‘l\d{l_‘S]“nFFE} XM-’Idn
A s - alml X \[
o

Dimensiona-se assim a altura ¢ a armadura para uma segdo
normalmente armada.

Pode-se também calcular o valor do momento tletor que uma
determinada se¢do b, h. ¢ capaz de absorver como se¢do normalmente
armada:

d= =3

M
de d=rx ‘—{ trabalhando com ry;, ( N. A ).

Esse € o valor maximo do momento fletor, que fard a se¢do by
X h trabalhar como se¢do normalmente armada. Qualquer valor
superior a esse levard & condigio de segdo super armada. e deve ser
evitado. Nesse caso. recorre-se ao calculo com armadura dupla.

Para todo o valor de M <M . a segdo trabalha como se¢do
sub-armada. com armadura simples. Para valores de M = M, . a segdo
trabalha como normalmente armada. também com armadura simples.
devendo-se sempre se estar atento ao valor da se¢io minima de
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armadura exigida pela NBR-6118 (0.13% de by.h para os agos
especiais).

Relembrando:

e seciio normalmente armada:

X = Xlim ¥ = ¥Yim S5 = Siim @ = Qi
I = Tiim a = all]ll

esecio sub-armada:

X < Xlim ¥ < Yiim S < Slim @ > (,Qh,n

I'= i a < 24T

®sc¢do super-armada:

X > Xlim }" > }’Iim s> Slim (p < gohm
I <Tim o> Ay

s, \ .
onde, (pzl—; ¢ um pardmetro que pode também ser tabelado.

facilitando o céleulo do brago de alavanca interno da segéio:
z=d-yR22=d-sd22=d(1-5/2)= pxd

Fixando o valor de resisténcia do concreto e o tipo de ago
pode-se. com o uso da tabela 8 em anexo. calcular qual o valor
maximo do momento fletor e respectiva armagdo, que uma se¢do
retangular  absorve. no limite de armadura simples (se¢do
normalmente armada). Este sera chamado de momento admissivel da
se¢do, onde os valores de b, e h sdo prefixados. Por exemplo:

"M = bu X d- e A = ahln * Mu
h v o " d

lim
-

5
d = altura atl da se¢do, M em tem, by, em ecm, Ag em cm”
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Para M > M, tem-se o caso de se¢do super armada. que deve
ser dimensionada como se¢do duplamente armada., isto €, com
armadura dupla. Quando M < M,. a segio ¢ dimensionada com
armadura simples. E o caso de se¢do sub-armada, ou normalmente
armada.

SF,(,‘OES RETANGULARES COM ARMADURA DUPLA
[2 0 caso citado acima de M > M ;

AM =M-M, ou AM =M, - M ,
onde M,=Mxy, (7, =14)

e M, =M, xy,

A secdo tem o aspecto da figura abaixo:

Al

Para equilibrar o momento de calculo no estado limite tltimo
deve-se criar esforgos internos que equilibrem a diferenga:

A;“b'[ﬂ- = 11'1(“, = I'l-’[”“, =1.4x ('lf = ;"l'f“)
Partindo da se¢io normalmente armada, cria-se um novo

bindrio interno mediante a colocagdo de uma armadura de compressdo
e um acréscimo na armadura de tragdo A4, . Este bindrio ¢ que ird

equilibrar 0 momento ndo absorvido pela se¢do, que ¢ a diferenca
entre 0 momento solicitante M, e o momento admissivel da seciio M,.
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A armadura de compressdo deve ter seu centro de gravidade a uma
distancia ¢  mais proxima possivel do bordo comprimido.

y 3,5 o/oo b OBSfcd ;
* . Id E Id E ¢
= & ==
. il —— N = =
a0 0l / ______________ I ———
b bW Eyd T + AT

A deformagao do ago a tragdo esta com o seu valor limite ¢ .
e a deformagiio relativa do ago a compressdo tem um valor & que

pode ser superior. igual ou inferior a sua deformagdo relativa de
céleulo.

As equagdes de equilibrio para My sdo:

1-AM, =C'x(d-d)  onde: C'=dAxf, ()
2- AM, =AA, x_f_'l,u,x(d—d') (2)
Da equagdio 1 tira-se: AM, = A x [, ,x(d —d)
AM,
AM ,

da equagdo 2:

5

Jux(d=d)
Para combater o momento admissivel M, a se¢do de

armadura correspondente ¢€:

- alun & ‘,.w”
M) C{
LLogo. a armadura total de tracdo ¢:

QXM N AM
‘ d fox(d=d)

A

A
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E, a armadura de compressio ¢:
A;"'.'{”,:
foux(d=d)

Tem-se assim, o calculo das armagdes para uma se¢do com
armadura dupla.

S

Para o cédlculo da armadura de compressdo deve-se determinar
o valor da tensdo fy,g no ago comprimido. quando se cumpre as
condigdes da se¢do normalmente armada. (X =x,,. ) = V-5 = S, )

Do diagrama das deformagoes tira-se:

& _ ""In‘n B d

o Sabe-se que: = Him
3.3 Xlim 08
; : !
£ =35x (-1 =350 2824,
m -rhm
0.8
mas. -l.iuu = Sin % ¢l
El — S.SX(I —M}
Sl;m x {{

Nos casos comuns de vigas de edificio. o recobrimento da
armadura de tragdo pode ser considerado. sem erro sensivel. como
sendo de valor praticamente igual ao valor de d . podendo-se admitir:

d=h-d
r ]
(1 |
- 0.8 x —
£ =3sn(——08%d L ssolio T |
Sy X (h=d) d
'h|1||| x (l g _)
_ h
fazendo: m=d/h
08 xm

vem: €& =35x|1-
Sy X (1 =m1)
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Conhecido o valor de ¢ , calcula-se facilmente o valor de
fyca pela expressdo:
jl'{'n’ = 8\ 2 E\
Torna-se facil assim, construir uma tabela para os diversos
valores de "m”, e que fornecera os respectivos valores de f . Para

maior comodidade a tabela foi elaborada usando-se “m™ em
percentual:

m:ixlOO
h

Por exemplo:

h=50 d=50-3=47 d'=3

5 m=ix100=6
50

20—

Na pratica, para as vigas comuns de edificio sendo os valores
de m pequenos, a fim de aproveitar um maior brago de alavanca. os

valores de ¢, aproximam-se de 3,5 mm/m, conforme se observa no
diagrama de deformagdes. Os valores de calculo das deformagdes para
esses agos, & ou £, , sdo também pequenos:

o CLASSE | 7 :
Ted e _f fﬁ.ﬁ .f_h!l g_l'uf
E\ (th‘m:) {Kgfcm:) {mm/m)
s -, CA-25 |2500 2174 1,035
para ¢ <é&,, 0, =€ xE,
CA-30A | 3000 4348 2.070
CA-60A | 6000 3217 2.484
CA-30B 5000|4348 4.070
T CA-00B [ 6000 5217 4,484

A tabela acima mostra que para o maior valor, ago CA-60A,
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&, =¢€,=2484mm/m=2S5mm/m, e. para os valores de m,

_1t'l|f

aproximadamente até 15%. cumpre-se esta condi¢do: &, =¢,.

Para exemplificar considere-se uma viga de altura igual a 50
cm, exposta em meio fortemente agressivo. onde portanto se fixa um
cobrimento de dem na armadura de compressdo, resultando por
conseqiiéncia um valor de d° = 7 ¢m. supondo-se duas camadas de
barras de compressao, logo:

m=7/50x 100=14% e.

£ =252=25=¢_ =¢,

It

Assim, com os valores de m. determina-se ¢, e calcula-se o

valorde f ,:
‘fllufl = E\ x E\

Para os agos de categoria B. uma vez determinado o valor de
£ como ago tipo A e usando-se o diagrama simplificado da NBR-
6118. faz-se a necessaria corre¢do no valor de A’y, multiplicando-se o
valor de f,. encontrado por um fator de corregdo K:

Para ¢ <0.7x % Ki=1 0,
|
/ o
Para & 20.002+=22 K =1 | :
; |
3.5 % 1 : T
; Eyd 10 %o
‘-r I = ‘j‘;cd

Para & = _E_ K =10,85
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Interpolando-se  linearmente nos casos intermedidrios
conforme expressdes que seguem:

£ : )

Para JSS.SQJFQ
E. E,

tem-se: 085<K, <1

Para maior comodidade a tabela 9 em anexo fornece
diretamente as tensdes nas armaduras comprimidas para os agos
usuais do mercado da construgio. E suficiente entrar com o valor de
m, em percentual,

13.6 APLICACOES NUMERICAS

1- Apresentar detalhe esquematico da armacdo necessaria para a se¢io

principal da viga abaixo, trabalhando-se com concreto de fy= 150
2 =

kg/cm®, e agco CA-50 B.

2 t/ml
[T IO T T TIITTITIII 80
A JAN
| 6.00 |
4 7

i
Resposta:

Momento tletor na se¢@o principal (se¢dio mais solicitada):

¥
;"lff == i 6

=9,00tm =900/cm

Como a seglio ja estd prefixada: h=60, e d=57
= i — 8.49

/‘)UO

V 20
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da tabela 8 tira-se: « = 0.360

0366x900
A =———=38
5
Ver se¢do das barras na tabela 11 em anexo.

3416

detalhe esquematico da se¢do:

32150

2- Apresentar detalhe esquemdtico de armaglio para a se¢do principal

da viga abaixo indicada. sabendo-se que esta seglio ¢ normalmente

armada. Trabalha-se com a¢o CA-30 A ¢ concreto de ty, = 170Kg /
A

cm-. p=2t
2,00 [
. ] T 3t/ml
Resposta L 400 ;
4 7
3x4 2x4d _ *
V= 3 + p = 8.0tm = 800tcm

Como se trata de se¢do normalmente armada trabalha-se com
Nime € &, correspondentes aos materiais usados, tirados da tabela 8:

=600 e a, =0430

Ulim

1]
LS
i

+
2

1l
L2
. |

!i =34 h

cf-—ﬁOOx,\ 5

= Uit st 1o m 3¢22.5
34

O uso de 3¢22
area necessaria de calculo.

A

.3, € uma opgdo valida, mas cobre em muito a
vow 2
Na pratica A, = 10,1 ecm” pode
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A Tl e 2 _—
corresponder a S¢ 16 = 10.0 ¢em™. com erro para menos. perfeitamente

desprezivel, Abaixo. o detalhe esquemadtico da se¢iio:

a7 ou 37

L L W
|25
4

21
iazzs @

] T v 4 = =
Note-se também, que tanto 3¢22.5 como 5¢16. cabem
satisfatoriamente em uma so camada horizontal. portanto. fica valido
ovalorde d=h-3.
3 NIV e afe Ao 3 Lo - - - x
3-Apresentar detalhe esquemdtico de armagdo para a se¢do de apoio B
da viga abaixo indicada. trabalhando-se com ago CA-50 A e concreto

e

de f4=150 kgfcmz.
It/ml
M T O T T T T i
A JAN JANS
Jﬂ 400 ‘1[,8 6,00 J¢

fi’t‘.\';}rl.\'(u )
Calculado o momento fletor no apoio B. encontra-sc:
X =-10.50tm = - 1050 tcm

Como a seglio jd foi fixada. verifica-se qual o momento
admissivel desta se¢ilo (caso de normalmente armada):

h=40 d=h-3
d=37 bw=25
: 5% 37 _
na tabela 8 tira-se: = 0.39 M = S 838 tem
6.39"

como: M= X;;= 1050 tem > 838 tem

tem-se: AV = 1050 — 838 = 212 tecm , que ¢ o valor do momento ndo
absorvido pela se¢io como N A, Como ji foi visto, ele vai ser
combatido criando-s¢ um novo bindrio interno na se¢do, através de
uma armadura de compressdio ¢ um acréscimo na armadura de tragio.
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armadura de compressdo:

gl =3 d-d'=37-3=34

m = :—0 x100=7,5  databela tira-se fy.q=4348 kg/em®

; / dx212
A4 == A e L = 2.0cm” = 3¢10
L%l d—*d) 4348 x (37 - 3)

armadura de tragdo:

L2 Aim Mo, My 0430x838 , 14x212000
i o }'I,X(c/—d) 37 434834

=9.744+2.0=]| 1,74{:;?'
4 =1174 = 39225

O detalhe esquematico € o seguinte:

IS0 - 28125

Evidentemente, a opgdo serd tanto mais econdmica, quanto

mais a area das barras escolhidas se aproximem da drea necessaria
exigida pelo cdleulo. Deve-se observar que se a largura da viga nao
comportasse a quantidade de barras em uma s¢ camada o célculo teria
que ser refeito. uma vez que a altura util Ja ndo seria mais a mesma,
pois. com duas camadas seu valor diminuiria.

Com o uso da tabela 8 foi calculado o valor do momento

admissivel M, e. a partir daf verificou-se que se tratava do caso de
armadura dupla. pois M>M, Entretanto. pode-se chegar a mesma
conclusdo. seguindo o caminho utilizado no primeiro exercicio, ou
seja. calcular o “r” para as condigoes estabelecidas:

M 2
== 5.70
1030
|

V 25
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Consultando a tabela 8 verifica-se que este valor encontra-se
abaixo daquele que define o 1y, = 6.39 . logo trata-se do caso de
armadura dupla, pois para r=5,70 a se¢do seria super-armada. Vale
ressaltar que a cada valor de “r" se tem um "« correspondente. ¢
vice-versa.

O dimensionamento de vigas de se¢do retangular aplica-se
também ao dimensionamento de lajes macigas. pois o calculo ¢
dimensionamento de lajes ¢ feito para uma largura unitaria (100 cm).
com altura ~h”. Para exemplificar considere-se o caso abaixo:

APLICACAO NUMERICA:Calculo e Detalhamento de Lajes.

(método de Marcus)

Apresentar detalhe de armagdo para as lajes do painel abaixo
indicado, trabalhando-se com ago CA-60 B e concreto de =150
kg/em®. A espessura das la%es ¢ de 10 cm. A titulo de ilustragdo
admite-se que as lajes L' e L* correspondem a sala e quarto de dormir.
respectivamente. A laje iy corresponde a dispensa ¢ drea de servigo.

g 6,00 L 5,00 L
I : gl
v, a P, b
- P‘% ;/ﬂ %1 i
L' L?
o
<, 5 2
=~ >
= V) a b
-+ Pl 7 7P,
P5 |_3
8 ©
o3
=
2
£
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Resposia :

Como se trata de lajes continuas, calcula-se cada laje
respeitando as condi¢des de vinculo de continuidade com a laje
vizinha. Havendo continuidade o bordo sera considerado de engaste.
Os bordos onde as lajes ndo sdo continuas serdo definidos como
apoios simples. Para os bordos em que a continuidade com a laje
vizinha apresenta-se com comprimento parcial. adota-se o seguinte:

e quando o comprimento de engaste € maior, ou no minimo
igual a 2/3 do vio correspondente, serd considerado o
bordo como de engaste. Caso contrario serd considerado
bordo de apoio simples.

Tem-se: 6.00
Laje 1 Z
aje Z
Z
o 7z
= é Ly
z
L
Z
Z
[
peso proprio: 0.10x2.3 = 0.25 t/m’
revestimento: = 008

!

sobrecarga(NBR-6120) 0.15 -

q =048 vm’

como L/ 1> 2 trata-se de laje armada em cruz.
Usando-se a tabela correspondente tem-se:

4
A =—=10,67
0

124



CONCRETO ARMADO

ky =0.335 g, =0335%x0,48 = 0.16
Um’q, =0.335x0.48 = 0.16
my = 65.28 q, =0.48-0.16 =0.32
t/m’
my = 35,67
ny = 23,88 gxI; =048x36=17.28
17.2
M, = ?_' D 0.26 tm
- 63528
2
M = LSS 0.48 tm
v 3547
2
X= S =0,72 tm
23.88
Laje L2

A sobrecarga ¢ a mesma da laje L1 (NBR — 6120). logo. q =
0.48 t/m”.

A laje L2 com a laje L3 tem um comprimento parcial de
continuidade. Para definir a hipotese de bordo a considerar. isto é. se
apoio simples ou engaste. calcula-se:

-

x3.0=333 como [/, =3.0 tem-se:/, <

L | 12

logo. o bordo sera considerado de apoio simples.

L,"

“

?

“
8 4 Ly
Y 7

Z

2 5,00 )
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1:1:0.30 gxI>=048x25=12
5
k, = 0.506 ¢, =0.506x0,48 = 0.241/
m, = 44.65 g, =0.48-024 =024/’
m, = 34.35
ny = 135.81
12
\[ = =027m
44.65
[2
o= = 0.35/m
3433
12
X = = 0.761m
158

Deve-se observar que se tem dois valores de momento
negativo para o apoio de continuidade. entre L1 e L2.

ParaLl: X(=0,72tm
ParalL2: X (=0.76 tm

Como o momento deve ser tnico (condi¢do de equilibrio no
no). a pratica tem demonstrado que nesses casos pode-se adotar 0
seguinte critério:

* 0 momento negativo de apoio entre duas lajes contiguas
serd tomado igual a média entre os dois valores, porém
nunca inferior a 80% do maior.
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Entdo:
' , 0.72 +0.
Xia= ﬂ =0.74tm
2
X,y =08x%0.76 = 0.61im
logo,
X, > =074mm
Ly
I,
Laje L3 :
3 by
| 3,00

De acordo com a NBR-6120 a sobrecarga a adotar ¢ de
i
0.20 tm™

peso proprio 0.25 t/m’
revestimento 0.08 t/m”
sobrecarga 0.20 t/m’
qg= 052 t/m’
Da tabela, com A = % =1 tira-se:
X
ky=0.714 qs = 0,38 t/m’ qe = 0,15 t/m’
gxI?=053%x3 =477
4,77 _
my = 29.93 M, = =0.16/m
29,93
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4.77 .
m, = 36.74 M =— =0.13mn
' 5074
n, =11.20 A 17 = 0.43tm
1120

A armacdo negativa entre L3 ¢ L2 serd:

04340
e % =0.22m ¢ 080x043=034m

3= 2

N s =034m

Evidentemente. neste caso. se ficaria em posigdo de bastante
seguranca. adotando-se o proprio valor tnico de X3 = 0.43tm.

Como os valores das dreas do ago a caleular devem se
distribuir em largura de 100em (1 metro). usa-se uma quantidade
erande de barras de pequenos didmetros. o que atende as preserigoes
normativas:

o didmetro das barras ndo deve ultrapassar 1/10 da espessura
da laje. Na regido dos maiores momentos nos vios das lajes. o
espagamento das barras da armadura principal nio deve ser maior que
20cm. Nas lajes armadas numa tnica diregdo. de altura “h™. esse
espagamento ndo deve também ser maior que 2 h. A armadura de
distribuicdo por metro de largura da laje armada em uma so diregio
deve ter segdo transversal. de drea igual ou superior a 1/3 da armadura
principal. com um minimo de 0.9 e, ¢ ser composta de. pelo menos.
trés barras™.

A seguir serd visto o caleulo das armaduras das lajes L1. L2 ¢
L3. cujos momentos ja foram determinados. Sera usado ago CA-60B
¢ [y=130 kg/cm™.
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As lajes serdo calculadas segundo faixas de 1 metro de largura.
Assim se recai no processo de célculo de se¢do retangular:

L /
4 s 7 In
00 ’
d=h-1 (altura util da laje, salvo casos especiais.
d=10-1=9

Laje L1: (usando a tabela de dimensionamento), tabela 8:

9 0,299x% 26

M. =026 r=—===1765 A4 =-—"—""""—=086cm’
126 9
100
2
M, = 0,48 ¥ = ——g-'— =1299 A4 = wﬁ =1,59¢m’
8 |
100
XLiia=0,74 r=10,46 A = 0;2?3—"?& = 2.46¢m’
Para o momento de 0,74 tm, “r* adotado serd o valor maximo
da tabela que corresponde a s, = 0207, rga = 9,10, e @, =

0.299, que sdo valores limites de uso, uma vez que esses valores
correspondem na tabela ao valor minimo de “'s* permitido pela Norma
Brasileira, o qual ¢ fixado em fungdo do valor do maximo
alongamento do ago, que ¢ de 10mm/m.

Como para 0.74 tm trabalhou-se com as condigdes limites de
uso de “r” e de «. logo. para qualquer momento inferior a esse valor
¢ usando-se a mesma altura de laje e os mesmos materiais, sempre se

terd: o =«

mn -
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Laje L2
’> )
M.=0.27 tm A = w =0,90cm”
209 x 3 :
M,~050m 4 =2 et
2
X2 =0,74 tm 4 = [)’“();)'—XM = 2.46¢m’
Laje L3
2 i
M, =0.16 tm A4 = %@ =0,53¢cm’
2 3 ,
M, = 0,13 tm A = GRS 0,43cm”
2 43 .
X1302=043 tm ,4‘ = 9:-999X74J =1.43¢m”

Escolha das barras:

Usaremos barras a partir da bitola de 4,2mm, lembrando que
para armadura principal o espagamento maximo ¢ de 20 cm (NBR).

L1:
My=026tm  A;=086cm’= ¢ 4.2¢.16
M, = 0,48 tm As=159cm’ = ¢ 42c90ud.6c.10
Xi112=074tm A;=246cm’= ¢ 5.0¢.8
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L2:

M =027 tm As=090cm” = ¢ 4.2¢.15

M, = 0.27 tm = M, As=090cm = ¢ 4.2c¢.15
L3:

a bl
M=016tm A;=0.53cm” = ¢ 4.2 ¢.26 para este momento.
como se trata de armadura principal serd usado 4.2 ¢.20cms.

Mc=0.13tm  A;=043cem’= ¢ 4.2¢.32

Xi302=043tm A;=143cm = ¢ 5.0c¢.14

E pratico se usar para armadura negativa espacamentos
maiores do que aqueles usados na armagdo positiva, tendo em vista
que a armagdo negativa ficando na face superior, se o espagamento
entre as barras for muito estreito, pode dificultar a concretagem na
regifio dos apoios. Dai, se ter usado no exemplo acima uma bitola
maior (5,0) visando a se obter um espagamento maior. sem prejuizo da
area de barras exigidas pelo calculo.

13.7 DETALHAMENTO DE ARMADURA DAS LAJES

Observe-se, que no diagrama de momento fletor para uma pega
simplesmente apoiada solicitada por carga uniformemente distribuida.
a uma distancia de 0.10 do vio a contar dos apoios. o valor do
momento fletor é praticamente metade do seu valor maximo no meio
do vio. Se o valor ¢ metade, pode-se concluir sem grande erro, que a
armadura necessaria. para um mesmo valor de “h". serd também
metade daquela que se necessita para o valor maximo no meio do vao.
Isto porque a variagdo de @ € muito pequena, e as vezes € 0 proprio
a,  jatabelado.

Assim. no detalhamento de armaduras das lajes ¢ comum
dividi-la em faixas principais ¢ secundarias, onde nestas atuardo
metade da drea de barras existentes na faixa principal, o que,
evidentemente. resulta em cconomia.
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Quando se trata de um vido extremo de laje continua. essa
redugdo verifica-se em uma faixa secundaria a uma distancia cerca de
0.20 do vdo no lado do engaste, e 0,10 do vdo no lado do apoio
simples. Para um vio central pode-se considerar a mesma ocorréncia a
0,20 do vio para ambos os lados, o que facilita o detalhamento. Em
verdade. o valor seria um pouco maior do que 0.20.( .Abaixo uma
apresentagdo das faixas relativas ao exercicio anterior:

41,0-50111,
: Ly P,

A

0,60,
= ]

\'\'\'\\"\\\

g’/ﬁﬁfw’%ﬂ : 757///////{_%
“’ Ps ﬂ// Ll // s

/

Ly /!

. 4
77

Zp,

S
N
Ny
{030

P? 7
03, Y o3
11 T

As faixas hachuradas sdo as faixas secundarias, onde a
armagdo pode ser reduzida 4 metade da principal.

Como ¢ possivel reduzir para metade a area de barras nas
taixas secunddrias. (metade de A, principal) adota-se o defasamento
das barras, desde que se obedeca as condigdes de armadura minima
prescrita pela Norma NBR-6118, e aqui ja ressalvadas. E
aconselhavel, que se execute duas plantas de armagdo, uma para
armagdo positiva e outra para armagio negativa.

Exemplo: Armagdo Positiva
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De um modo geral. as barras devem se apoiar. pelo menos. em
metade da largura dos apoios. Quando os apoios sdo muito largos as
faixas secundarias devem ser fixadas a partir do vio tedrico
preconizado pela NBR-6118.

Nos cantos referentes a P, . P; ¢ Py .devem ser colocadas
barras para combater os momentos volventes. conforme recomenda a
Norma Brasileira. Para a laje L;, as barras ndo foram detasadas pois se
teria menos do que 3 barras por metro. na regido secundaria. Assim,
no detalhamento, as barras vio de apoio a apoio, ¢ como os vios da
laje L3 ndo ultrapassam 3,00 metros pode-se, nesse caso, prescindir de
armadura de canto para esta laje.

Armagdo Negativa:
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Canto de PI ¢ P4:

Armadura de canto - positiva e negativa: 4,6 c. 20

Canto de P3

Armadura de canto - positiva e negativa: 4,2 ¢ . 30, porém
¢ aconselhavel ndo adotar espagamento superior a 20 cms.
Sera usado 4,2 c. 20.

Para defasar a armagdo negativa adotam-se os mesmos
critérios usados para a armagdo positiva. O espagamento maximo ¢ de
20 ¢cm na regido principal, e temos que garantir um minimo de 3
barras por metro na regido secundaria. Na pratica e a favor da
seguranga, poderd ser fixado um espagamento maximo de 30 ¢m na
regido secunddria, tanto para a armagdo negativa, como para a
armagdo positiva, o que significa adotar espacamentos maximos de
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15e¢m na regido principal. Pela NBR-6118 nas regioes secundarias tem
que se ter pelo menos 3 barras por metro.

As faixas nos apoios sio fixadas da seguinte maneira:

Quando se tem duas ou mais lajes contiguas, deve-se estender
as armaduras sobre os apoios, até uma distancia de Y4 do maior dos
menores vdos das lajes contiguas ao apoio comum as duas lajes.
Assim, para L1 com L2 tem-se, para cada lado:

Las=%.4=1,00m

Se o espagamento permitir defasa-se, colocando esse
comprimento para um lado e metade dele para o outro, ¢ vice versa.
como mostra o detalhe de armagdo negativa. O comprimento total da
barra passa a ser 3/8 de La. Nado havendo defasagem. essc
comprimento passa a ser 2. L.

Para L3 com L2, tem-se: L2 |=4m e L3 [=3m

£, =1/4.4=100m Logo.a barra fica com o mesmo

comprimento de L1 com L2,

Essa maneira de detalhar defasando as barras, aplica-se as lajes
calculadas no regime elastico, base do processo de Marcus. Na pratica
sdo detalhes que satisfazem plenamente a margem de seguranga
necessaria.

13.8 LAJES NO REGIME DE RUPTURA

O processo de calculo de lajes no regime de ruptura consta da
tese de doutoramento do professor K. W. JOHANSEN, intitulada
“"BRUDLINIETEORIER™, publicada em 1943. O seu primeiro artigo
publicado sobre o assunto data de 1932, para a Associagdo
Internacional de Pontes ¢ Estruturas.
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Este processo leva em consideracdo as linhas de ruptura,
dividindo as lajes em painéis limitados por essas linhas. Segundo
JOHANSEN, o comportamento das lajes de concreto armado quando
solicitadas por ensaios de carregamentos crescentes até a ruptura,
passa por trés fases distintas:

1* fase: sob a agdo de valor pequeno da carga, a laje se
comporta como uma placa eldstica;

2" fase: crescendo o valor da carga de solicitagdo atinge-se
um estagio em que o concreto entra em  fissura na zona
tracionada, uma vez que atinge o seu limite de resisténcia a
tragdo.

As fissuras se iniciam segundo as diagonais, crescendo no

sentido do centro para os cantos, € comeg¢am a aparecer na parte
central da laje. A partir de certo instante essas fissuras aumentam, nao
sO paralelamente as diagonais, como também no centro da laje;

3'fase: dando continuidade ao processo de carregamento
crescente da carga, a laje atinge a sua terceira fase: a parte
central da laje entra em estado de plasticidade, onde as
linhas de fissuras propagam-se do centro em dire¢do aos
cantos. As deformagdes vado crescendo até que o concreto
se esmaga na parte superior da laje, onde o esfor¢o de
compressdo atinge valores muito elevados. As linhas de
fissuras sdo chamadas de linhas de ruptura. Dessa forma a
laje fica dividida em painéis, separados uns dos outros por
essas linhas.

Para um estudo mais profundo sobre o assunto, consulte-se o
livro de TELEMACO V. LANGENDONC, intitulado “Charneiras
Plasticas™ (1965), e “Linhas de Ruptura, Teoria e Prética”, de K. W.
JOHANSEN (1962).
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A seguir. uma ilustragiio das linhas de ruptura em uma laje de

ensaio:
w 3

/”””“\K\

Segundo ainda JOHANSEN, para o cédleulo das lajes no regime
de ruptura devem ser admitidas trés hipoteses, que foram bem
expiicitadas pelo professor ADERSON MOREIRA DA ROCHA. em
seu livro “Célculo de Lajes Continuas no Regime de Ruptura™(1959):

1-as linhas de ruptura sdo retilineas:

2-0s painéis da laje separados por linhas de ruptura sofrem
uma rotacdio em torno dessas linhas. conservando-se planas por
ocasido da ruptura;

3-0 momento fletor por unidade de comprimento ao longo das
linhas de ruptura ¢ constante e igual a0 maximo que a laje pode
suportar nessa dire¢do.

Nio se tratara no presente capitulo dos conceitos da teoria
matematica a respeito das linhas de ruptura, nem mesmo das equagoes
que estabelecem as condig¢des de equilibrio entre cada um dos painéis
separados por linhas de ruptura; serdo apenas fixados roteiros para o
calculo no regime de ruptura, de lajes usuais em edificagdes.
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13.8.1 LAJES RETANGULARES COM ARMADURA
CONSTANTE

Uma laje retangular apoiada nos quatro lados e sob agdo de
carga uniformemente distribuida apresenta basicamente a seguinte
configuragdo de ruptura:

b

K -

As linhas de ruptura dividem a laje em quatro painéis que
rotacionam em torno dessas linhas. A laje deve resistir a momentos de
ruptura nas duas diregdes, x e y.

Para o cdlculo de lajes no regime de ruptura torna-se necessario
definir os dois tipos de lajes retangulares, conforme seja a distribui¢do
da armagdo no combate aos momentos fletores positivos. O professor
SAMUEL CHAMECKI em seu trabalho “Calculo no Regime de
Ruptura das Lajes de Concreto Armado em Cruz™(1948) apresenta a
seguinte defini¢do:

. Lajes Isotropas

o Lajes Ortotropas

Lajes Isotropas sdo as lajes armadas em cruz, dimensionadas de
modo a resistir a igual momento fletor de ruptura em ambas as
dire¢des. Entdo, no célculo das armaduras leva-se em conta as
diferentes alturas uteis, decorrente de uma armagio estar sobre a outra.
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Lajes Ortotropas sdo as lajes armadas em cruz que possuem
distribuigao de armagdo em uma direcio. diferente da outra na dire¢ao
ortogonal. Assim, na dire¢iio da armagdio mais forte. ela resiste a um
momento tletor de ruptura maior do que na diregdo ortogonal.

Chamando, M, o momento na dire¢dio principal, € M2 0 momento
na outra direcdo, este momento M., terd para valor kM. (@)
coeficiente k é chamado de coeficiente de ortotropia (0<k £1). sendo
k a relagdo entre o momento de ruptura na diregiio secunddria ¢ o
momento de ruptura na dire¢dio principal.

MQ/M|:k Mgzk.M;

Para k=0, tem-se o caso de laje armada em uma s6 dire¢do. Para
k=1, a laje € isotropa.

Na maioria dos casos de lajes armadas em cruz serd usada lajes
ortotropas. E importante fixar que no desenvolvimento das formulas
de c&leulo aqui apresentadas. Iy sera sempre considerado o lado maior
e Iy 0 lado menor ou diregdo principal. assim. tem-se:

M, = k.M

Aplicando-se o teorema dos trabalhos virtuais ao longo das linhas
de ruptura e levando em consideracio as rotagdes dos painéis. chega-
se 4 expressdes que nos ddo os valores dos momentos de ruptura.
Dividindo esses momentos pelo coeficiente de seguranca. tem-se¢ 0s
momentos de servigo.

'C

No caso da laje isolada com A4 = r—— ;

s

gx!: 24.(A+k)
M, = i e M., = k.M, onde il S
m, ' 34 -1
|
Alguns autores recomendam: k= =

Nas formulas anteriores, “q™ ¢ a carga u. d. de servigo ¢, My e My
os momentos de servigo, por unidade de largura. Conhecido os
momentos. calcula-se a armaglo ¢ se faz o detalhamento de forma
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constante, isto €, ao longo dos vados e de toda a area da laje. Nessa
hipotese de célculo ndo se adotara defasamento. Em anexo, a tabela
10. do vol. 1 — Concreto Armado do Prof. Aderson M. da Rocha, para
o calculo de lajes pelo método de ruptura.

13.8.2 LAJES CONTINUAS COM ARMADURA CONSTANTE

Nas lajes continuas se tem evidentemente linhas de ruptura
também ao longo dos apoios entre lajes.

Sejam X, e X, os momentos de servi¢o referentes aos apoios;
seja M,,. 0 momento relativo aos bordos simplesmente apoiados. O
momento M, na dire¢do I, serd:

M =My - X
__ X
C2(f, ki)
total. tomado em valor absoluto:

Xy, =X+ X o) vlXy # X0,

Onde: K X, - momento negativo

Resta determinar ainda X, e X,. Pelo método de ruptura os
valores de X, e X, podem ser arbitrados, desde que ndo sejam
inferiores a 0,7 do momento positivo final, pois como chamou atengédo
o professor Aderson Moreira, no livro ja citado, “esta condigdo ¢é
aconselhada, a fim de que ndo haja esmagamento da capacidade de
rotagdo plastica no apoio”. Adota-se entdo para os momentos
negativos valores que representam uma fragdo do momento M,
Assim. para um apoio qualquer entre duas lajes L, e L, adota-se:

X, zaM" e X, >aM?
onde M, ¢ 0 momento na dire¢do normal ao apoio considerado.

O professor Aderson Moreira indica os seguintes valores
para a:

e Lajes com 1 engaste: a = 0,60
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* Lajes com 2 engastes: @=552
* Lajes com 3 engastes: a =046
e Lajes com 4 engastes a =042

13.9 APLICAGCAO NUMERICA

Calcular ¢ dimensionar pelo método de ruptura. a laje abaixo
indicada. Trabalha-se com ago CA-60B ¢ concreto de fy = 130
kg/em®. A laje tem espessura de 10em. estd sujeita a uma sobrecarga
de 200 kg/em® e revestimento de 100 ke/em”,

= L1 L?.
3
<t
3,60
’IL 2 r g
RESPOSTA:
Carga: peso proprio: 0,10x2.5 =025 t/m’
revestimento: =0.10t/m’
sobrecarga: =020t/ m"

055t/ m’

1=2 =025 e
4 1.25°
"}, '.)- 2
225068 oo
—

3x1.25~1 =i

n
400

A~
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M, =228 _osmm  My=0,64%053= 034 m
' 16.49 Lo
Laje L. 7
4 1 52
A=—=lllk=—m=081 Z
36 117 Z '
&7 J
Z
24.(111+0381) .
L= TR =19.77 é
3x111- 7
Z 3,60

_0.55%3.6°

M,
“ 19.77

=0,361m My, = 0,81 x 0.36 =0.29 tm

Para 0 momento negativo havera dois valores. um em relacdo
a laje L. e outro relativo a laje L. Como se faz no método classico.
pode-se usar a média dos valores. nio inferior a 80 % do maior valor.

Observe-se. que o momento negativo X, | _ > sera determinado
levando em consideragdio 0 momento positivo na diregdo Iy deL;,eo0
momento positivo na diregio 1, . de L.

A laje Ly s6 tem um engaste. logo & = 0.60

Xt =0.6x My =0.6x0.34=0.20 tn.

Alaje Ly tem também um sé engaste:
Xi2=06xMu=0.6x036=0221tm

ParaalajeL;: X, =020x4=0.80tm (0,20 1)

Paraalaje Lr: X =0.22x4=088 tm (0,22x1,)

O apoio comum as duas lajes ¢ I para L, , e Iy para L, .
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tem-se para |
5,00

Al

é X, = G0 = 0,05tm
Z 2.(5.0+ 0,64 x 4)
7
é gy M= Mo =X =053 - 0.05 = 0.48 tm
A
g M, = k.M, = 0.64 x 0.48 = 0.31 tm
Z
Z
o
L
e para Ly :
3,60
Xm = U = 0,061m
2.(4+081x3,6)
P
7 M:=032-0.06=0.261tm
M, =0.81 x0.26=0.21 tm
L,

Para 0 momento negativo entre as duas lajes ¢ prudente se
tomar o maior dos dois valores encontrados:

| X 11-12=0.22 tm

Com o uso da tabela 10 . em anexo pode-se tirar o valor de
m,_entrando-se com os valores de 4 e k. Calcula-se entao:

_qxf‘j\

M,

Ty

c ﬂt’m =K% f"/){”\.
m,

Para cfeito de comparaglio seguem abaixo os valores dos
momentos {letores dessas lajes. calculadas pelo método  elastico
(processo de Marcus):
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5,00
: .
7
é A=—==08 ¢gx(,=055x25=1375
/ D
o 7
$ Z
Z M, =13.75/44.65=031 tm
. M. = 13.75/34.35 = 0.40 tm
b, X, =13.75/15.81 = 0,87 ym
La: 360
72 Ja i 0,55x3.6°=7.13
= — . 2D G
é 36 | '
4
Z
Y Ly
2 é M, = 7.13725.71 =0.28 tm
Z M, =7.153/39.61 = 0.18 tm
Z N, =7.13/10.10 = 0.71 tm
&y

A media entre 0s momentos negativos é de 0,79 tm e 80% do
maior momento ¢ igual a 0.70 tm. Logo:

X 1-12=0.79 ]

Comparando esses valores com aqueles encontrados pelo
método de ruptura. verifica-se uma grande diferenca relativa ao
momento negativo. o que resulta em economia na armagio quando o
cdlculo for feito pelo método de ruptura.

O detalhamento da armagdo positiva ¢ bem mais simples, pois
as condigdes de calculo foram fixadas como lajes orttropas com
armadura constante, portanto sem defasagem:

(h=10. ago CA-60A)
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Ly
M=048tm = ¢ 42¢9
My=031tm=¢ 42¢.14
Ls
Mi=026tm =¢ 42c¢.17
My=02ltm =¢ 4.2¢.20
Xu2=022tm =¢ 4.2 ¢.20
ARMACAO POSITIVA :
L 5,00 L 4560 B
-1 4@ %
2904 2c.14
2024,2¢.20
159!
8 N L* L2 5
<+ <+ o
Q o
8 N
=
NI

ARMACAO NEGATIVA :

___1.120@4,2c.20
8
N .55 |1.| 55
1 1 7
/| @ i
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REACOES DE APOIO:

As reagdes de apoio devem ser calculadas conforme prescreve
aNBR-6118. em seuartigo 3. 3. 2. 9:

“permite-se calcular as reagdes de apoio de lajes retangulares
com cargas uniformemente distribuidas. considerando-se para cada
apoio carga correspondente aos triangulos ou trapézios obtidos,
tragando-se. a partir dos vértices. na planta da laje. retas inclinadas
de:

e 43" —entre dois apoios do mesmo tipo,

e 60" - a partir do apoio engastado, quando o outro for
livremente apoiado.

e 90" — a partir do apoio. quando a borda vizinha tor
livre™.
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14. VIGAS DE SEGAO RETANGULAR

14.1 VERIFICAGAO DE ESTABILIDADE

A verificagio de estabilidade de uma se¢do consiste em
determinar se essa se¢do resiste ou niio ao momento fletor solicitante.
Conhecida a se¢do de concreto e de ago e as caracteristicas de
resisténcia desses materiais, determina-se o momento fletor Mgy
referente a esta se¢do.

Calcula-se: y, = My/ M M é o momento solicitante

Sabe-se que o valor de y, prescrito pela NBR-6118 ¢ de 1.4,

Logo. a se¢do so sera considerada estavel se:

>14

;=
Se. 7, <l4 a segdo serd considerada instavel. ou seja. ela

tem a sua estabilidade comprometida e por conseqiiéncia. também
estard comprometida a pega estrutural a qual ela pertence.

Em qualquer estrutura deve-se sempre ter segdes estaveis, quer
sejam pilares, quer sejam vigas, lajes, etc. pois, ~ nenhuma corrente ¢
mais forte do que o seu elo mais fraco™.

Observe-se a diferenca entre o dimensionamento ¢ a
verificacio de estabilidade: no dimensionamento as segdes sdo
devidamente calculadas para receber as solicitagdes que lhe sdo
impostas ¢ na verificagio de estabilidade parte-se de uma segao ja
conhecida em geometria, e também conhecida quanto aos materiais,
a¢o e concreto. para saber se a se¢do suportard ou ndo uma
determinada solicitagiio de esforgos.
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14.2 VERIFICAGAO DE ESTABILIDADE : ARMADURA
SIMPLES

Seja fo e fy as caracteristicas do concreto e do ago. A
questdo € verificar se esta se¢do suporta ou ndo um determinado
momento fletor solicitante M.

A configuragio da segdo. deformagdes e tensdes € a seguinte:
€ o.8asfed

o
w
L]
o
o

|

¥

___G—C'

S . e —

) bw A 8: T

Calcula-se o momento de estado limite ultimo desta seciio:
My=Cz=Tz C=1 z=d-yf2

C=085xf,xh xy 13=ﬁ5xﬂd

|

M, =085 f,xb,xy(d=2) ¢ M, =4 X fuld =)

Tem-se ai duas expressoes que determinam o valor de M.

uma em fungdo do concreto ¢ a outra em fungio do aco. As duas

expressdes  poderdo ser utilizadas para determinacio de My,

Entretanto. aparece em ambas uma incégnita, que € o valor da posi¢io

da linha neutra ~ y ™. O problema s6 pode ser resolvido determinando-
se. primeiramente. a posi¢do da linha neutra.

De C=T
[il'a-SC 0.85 § Il‘d " b“ § '\" = AA_\'. ¥ l\d
A\ % ,fm"

.l.:

0_‘85 X .f‘u.f X bu

.{xjm

como Y= 0.8x%xy Y= —
0.68x f ,xb

el
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Obtido o valor de y . calcula-se My , € 0 respectivo
coeficiente de seguranga:

M,
¥y, =—

Se 7, > 1.4 asegdo ¢ estavel. Deve-se observar que o valor de
v na formula acima. pressupde o ago com tensdo de escoamento fyg .

o que so ocorre quando a se¢lio ¢ sub-armada, ou normalmente
armada. Nestes dois casos. o valor de y calculado esta correto. Com
ele calcula-se My . quer pela expressdo em fungéio do concreto, quer
em fungio do ago.

Resumindo:

'4\ X f;”‘

Calcula-se: y=—" "4
" 085x f,xb, d

1" Caso:  se s <s)y,.asecdo ¢ sub-armada. com & > ¢,

2°Caso: se S = sy .ase¢do é normalmente armada, com &, =&,

Em ambos os casos o valor de y ¢ valido e calcula-se My

M,

- Se. y,214 asegdoc¢

Com My tem-se: y, =

estavel.

)

3V Caso: se s> sy . a seciio ¢ super-armada, com £ < &,
O ago ndo se encontra em regime de escoamento, € sim, dentro
ainda do regime elastico (lei de Hooke). Logo, € necessario se refazer

o caleulo de v pois, Iy < [y, isto ¢, atensdo do ago ¢ menor do que
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a tensdo de escoamento. Corrigir o valor de y, significa também
corrigir o valor de x, posigédo real da linha neutra.

Calcula-se entdo o verdadeiro valor de “x”, considerando-se f,
no lugar de fiq.

Do diagrama das deformagdes. tira-se:

= £, = XE.,

A\

d—-x X

£, & d—x
X

A x /‘

Y= J. =6 %E
0.68x f ,xb,

xx0.68x f,xb,

Axf =dxexE

o = x

xx0,68x f,xb =4 xE x

A gm’
X

0.68x f,xh, xx" = A xE xdx¢e, - A xE x £q %X

2y A wExe, ‘v A xE xg ,xd _
0.68x £, xb, ~  0.68x [, xbh,
AxE x¢,

fazendo: m=—"————"
0,68x f ,xb,

ten-se: Amx—md=0

finalmente:

N= ;l)—x [ﬂml +4xmxd]~m

Com este novo valor de "x”, define-se também o verdadeiro
valordey :

y=08xx
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Calcula-se entdo My :
My = 0.85.fq. by. y.(d-y/2)
nesta expressdo, My ¢ fungio da taxa de trabalho do concreto.
Obtém-se: v, = My
Y

Se y, 214 aseglio é estavel.

Pode-se também calcular My em fung¢do da taxa de trabalho
do ago:

M, = Aq. 1. (d-y/2)

na expressdo acima foi usado fy e ndo fig (£, < fy).

sendo:
, .od=x d-x 3,5
f,=exE = RB R, = x ——x 2100000
X - X 1000
. ol —=x
tem-se: Jf. = 7350
i .
lembrando que: £, =3.5mm/m=3,5/1000

14.2.1 APLICACAO NUMERICA

I. Verificar a estabilidade da segdo principal da viga abaixo indicada.
sabendo-se que a sua se¢dio ¢ de 15 x 45 e estd armada com 3 ¢ 6.

Usou-se concreto de fi =150 kg / em’ e aco CA-50

1,2t/ml - A
(T TTOTT T I CCTO T TOT T TT AT LLLO LT 0]) = i
A JA
[ 500 |
= il [y
3016.0
Resposia RES
- 1,2x25
Para a se¢dio principal tem-se: M = =3,75tm
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determina-se a posi¢éio da Linha Neutra:
A;=3¢16 =6.0cm®  fy=150/1.4 =107 kgfcm3 f.g=4350 kgﬁ'cm2
6x4350
) 0.85x107x15
19.1

b & =19.15cm

Ll

Ny =

= 0455 <5, =0.303

logo, a se¢do € sub-armada:

M, =085x107%x15%19.13.(42 - 19:)13) = 846492kgcm
Mgy = 8.46 tm ¥ = % =223

€ntdo. a se¢do ¢ estavel.

Do exercicio anterior. pode-se ainda calcular qual o valor
maximo de carga uniformemente distribuida que a viga suportara,
dentro das condigdes normativas de seguranga.

Ora. o valor maximo dessa carga é aquele que leva a condigdo
limite de estabilidade prevista na Norma. isto é, 7, = 1.4, +assim se

tem:
2 Nz 5
=t EES . My
; -
como My=846tm M= & 5l g =193t/m
1,4 8

. . 93x2 8,46

e, para simples verificagdo: M = -]—)—-J-g—é =6,03rm y, = 5 =14
_ 03

0 que significa que a carga de 1.2 t/m pode ser acrescida de 0,73 t/m,
sem comprometer a estabilidade da seg¢do.
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2. A viga da se¢dio 20 x 40 indicada a seguir, tem a sua se¢do principal
armada com 3 ¢ 12.5, conforme mostra a figura. Sabe-se que 0 ago ¢
CA-50B e o concreto ¢ de .y =150 kg/cm: . Pergunta-se: qual o maior
valor do vdo (. que pode ser adotado sem comprometer a
estabilidade?

—
|
0,80t/ N
L!SIIHHHHHHHHI|l|IllllJllllllllllllJllllA R ™
L L i
il [ L‘g\ 5
| 20 ] a1,
Resposta .
'!.? 5 .( <
§ o PRI poy b B _gman ey = BEAT0
0.85x107 x 20 37

logo, a se¢@o € sub-armada.

M, =085x107x20x8.97.(37 - 8—‘31) — 530528kgcm

Myg=5.30tm
O momento admissivel para esta segdo., momento maximo quce
ela absorve ¢:

M, = % =205 78
-
O35 378 r=614m

3. A viga de se¢iio 17 x 45 abaixo indicada, ¢ simplesmente armada.
tendo na sua se¢do principal 3 ¢16. Trabalha-se com ago CA-50B e
concreto de f. =150 kgf’cm:. Verificar a estabilidade da mesma.

1,8t/ml o oy
INERNNEREEEEEII RN R RN EENINENRNRERE EANARINNY| | y-45.3:-42
A ‘ i = d=45-3
L 6,00 1
“ L

17 16,0
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Respostu:

i =8.10tm

dox f . 35 :
. X F _ 6.0 x 4330 1688
o 085x f xbh 0.85x107x17

1688

= 0402> 5, = 0370

&

S>S im - @ segdo &L portanto. super-armada,

Resolve-se primeiro como se tosse ago do tipo A e calcula-se o
verdaderro valor de x:

A xE we 7350 % | 7350%06 Sos prr
m=-— — g - = =:53.65
0.68x [, xb — 0.68x [ xb — 0.68x107x17
| ey e
9 = :-h’ m- +4and —m)
| = S g s _
== —{(\/] 27092 +3989.2 - 33.65 = %(85.21—35,63} = 24.78cm

& =———X&,; =————X35=243mm/m

¢ sabe-se que: ¢, =
tem-se: 0.7x ¢ , =1.449

assim: £ > 0.7x¢
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(9]

2+¢,,=4,070 como &

If
[-2
T
[V

verifica-se que: 2,07 < £,< 4,070
logo: K;=085+0075(¢ —-¢,,)

Corrige-se o valor de m, multiplicando o valor encontrado por
Kr .

K, =085+0.075(2.43~-2.07)
K, =0877
m=35,05x0.877 =31.265

.r:%(J977.30 525252 -31.265)

x=2383cm . »=19,06

{‘)
B . 19.06
M, =085x107x17x19.06.(42 = ——)
M, =956878kgcm = 9.57im
- . , Q.57
¢ o coeficiente de seguranga serd:  y, = T =118

Conclui-se que a secdo ¢ instavel. A viga ndo suportaria o
carregamento de 1.8 t/m como foi pretendido. Caso se queira. pode-se
calcular com facilidade o valor maximo do carregamento
uniformemente distribuido que ela suportaria. dentro das condigdes
normativas de seguranga:

My 9.57 =0,83tm .. L 683 .. ¢ = SX{&& =haatim
14 14 8 A
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Na pratica. para saber se a se¢do de uma viga suporta um
determinado momento fletor. comumente se utiliza um processo
comparativo entre a se¢do como esta armada e o que ela necessita de
fato para suportar o carregamento. Assim, apenas seria definido o seu
comprometimento ou ndo, com a estabilidade exigida, mas ndo se
saberia o grau de afastamento do coeficiente de seguranga.

14.3 VERIFICAGAO DE ESTABILIDADE : ARMADURA
DUPLA

Na se¢do. o diagrama de deformagdes e tensdes, t€m a
seguinte configura¢io:

0,85 fcd 5 T‘-a5f°d
1o <
] [ ] C yl C
T N ¥=08.4
[l -—-—H
: .bw T + AT T+ AT

A verificacdo de estabilidade obedece ao mesmo raciocinio
anteriormente  desenvolvido. Calcula-se My da se¢do conhecida e
verifica-se se o coeficiente de seguranga satisfaz as condigdes da
NBR-6118. isto ¢:

v, 214

M
onde: po= My
_)'I[

sendo M o momento solicitante.

Do diagrama de tensdes. tira-se as seguintes condi¢des de
equilibrio:

M, = Cx(d=2)+ Ox(d -d')

C+C'=T+AT
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Vale lembrar que o wuso de armadura dupla no
dimensionamento de uma seg¢do, ocorre quando a mesma se apresenta
super-armada. Neste caso, quando se vai dimensionar a se¢do. por
razOes ja especificadas, ¢ melhor condiciona-la a uma seg¢lo
normalmente armada. ¢ criar-se um novo bindrio interno  para
combater o excedente de momento, que supera o admissivel para a
se¢do normalmente armada. Evita-se assim. o dimensionamento como
se¢llo super-armada,

Na verificaglio de estabilidade a se¢do ja estd delinida. por
1SS0. apresenta-se na se¢ilo, uma posi¢iio genérica da linha neutra. Isto
¢. ndio se conhece "X nem §™.

O objetivo ¢ portanto. calcular o valor do momento de ruptura
da se¢do My, dividi-lo pelo momento solicitante M. ¢ se ter assim o
valor do coeticiente de seguranga da se¢io.

No caso de verificagio de estabilidade a posi¢do da linha
neutra ¢ uma incognita a se determinar. como no caso de armadura
simples.

A partir do diagrama tem-se as seguintes cquagdes de
equilibrio:

M, =Cx(d —%)+("><(d—d‘)
CrC=T+AT
com:
C= 08dx f xb, %y
C'= A x f
T+AT =4 xf,,

0.85x f,xb, x v+ 1 xf.,=4xf,

w

A % f =A%
0.85% f ,xb,
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.l‘

conhecendo-se =y =, calcula-se o valorde "x™: y=08x .. x= 08

As tensdes das armaduras podem ser determinadas a partir de
¢ ¢ ¢ através do diagrama das deformagdes.
£ gy _d-x

= i ol

d-x x ‘ X

Xl

wel

. =gl
L= XS;.."

il
x—d X X

"

& &

Como se observa, as tensdes que podem ser calculadas a partir
das respectivas deformagoes. dependem da posi¢do da linha neutra.

O valor de ¢, ¢ conhecido (¢ ,= 3.5mm/m). Pode acontecer
que:
&2

H o ¢ A i

[sto ¢ se ¢ ¢ ¢ atingem. ou siio superiores a deformagio de
alongamento de escoamento do ago (¢, ). a tensiio na armadura serd
[ - como bem traduz o diagrama simplificado de tensdo/deformagio.

Se 1sto ndo ocorre. entdio ¢ preciso corrigir o valor de "x™. ¢ as
tensoes de tragdo ¢ de compressiio do ago serdo determinadas em
fungdo dos scus respectivos alongamentos. Para os agos do tipo A se
tem:

i =& %k ¢ f =& xE

Para os agos do tipo B. tem-se que aplicar um coeficiente de
corre¢do no resultado obtido como tipo A.

[sso mostra que o processo de verificagdo de estabilidade no
caso de armadura dupla envolve esquemas bem mais complexos. do
que aquele de armadura simples. Dai, na pritica, ser mais comodo
simplesmente recalcular a se¢dio. ¢ comparar 0 novo detalhe da seqdo
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redimensionada com o detalhe da se¢io em estudo. Assim. pode—se
concluir se a mesma ¢ compativel ou ndo. com a solicitagdo a que esta
submetida, ou seja. se ¢ ou nio estével.

Entretanto, verificar a estabilidade no sentido mais rigoroso. ¢
calcular o grau de seguranga da se¢dio calculando-se o valor de 7, . ou
o valor das tensdes.

Observe-se os varios casos que podem ocorrer:

e l-g2¢, € £ 2¢,

(A = A1,

calcula-se o valorde "y": y=—w-—"7—"
0.85% 1 :xh

0 momento de ruptura My, sera:

M, =085 f,xb x y(d —%H A x fo(d=d"

com M. calcula-se:
7y
se v, 214
a seqdo ¢ estavel.
2

] - ¢ 2 ¢, (aarmadura de tragio se escoa e esta com tensio fyy)

5

£ <&, (aarmadura de compressio niio se escoa)
Da equagdo:
C+C =T+ AT

vent; 0.83% 1 kb %yt o R = ARSy =8

como se tem fie ¢ nio . 0 valor de x sera conlorme segue:
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) - el
fiw=€ xlb =——wxe »E

By

=il

5 0.068x [ xh, xx+ x& XExA =4 %[,

X

0.08x /' xh xx +& xE xod xx=¢ ) E x xd = A, X fLa%x

como ¢, x [ =7350 em
5 7350% .| Axf, 7350% A xdl
X+ _ - _ v —— - =4
0.68x [, xbh, (.68 [ xb, 0.68x f ,xb,
fazendo
7350%. Ax/,
Hfz—"—_—"-'_—' Q =
0.68x f  xh, 0.68x 1, xb,
lem-se:

N =) —and =0

1]y ; :
x=—=m=n) +dmd = (m=n)

sendo v =08y tem - se finalmente

- ‘ Cx=d .
M, =083xf ,xb, Xj'((!’—%]-f— .. E EaxE (d—d)
2 X
_
" B ‘.‘{
. 3 - é;\ < é:'ln! c gl\ Z Ell"

Nesse caso. a armadura de tra¢dio nfio se escoa, enquanto que a
armadura de compressiio estd em escoamento. A equagdio de equilibrio

L;.
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0.85x If"‘, xbh xy+ A: X ./_'n, =4 % f

M, =085x f xb, % y(d- -})i) + A S ld=d)

com

=g

A

v 'J:t'nf € f\' = 8.\ X ‘E’\

085% £, xb, x 08+ A, % fy = 4, 2=

g,y % E,

0.68x [, xb, xx* + A4 x f,xx=A4 xdx7350- A xT350x x
0.68x% 1., xb, xx* + (A x f,,+7350x 4).x=7350x A, xd =0

) A X fy 7350 % A 7350% A, .
YT+ + — |x- _ x d = 0fazen
0,68x 1. ,xb,  0,68xf xb, 0.68x f.,xb,
7350 % A, Ax [
do: m=——m—— e n=————°"—
0,68x f ,xb, 0,68x f ,xb,
se tem:

G %x {\/(m +n)’ +4dmd —(m+ n)]
p=0%8x

o M J
L M

se y, 214 a segdo € considerada estavel.

o 4-¢ <g, e £ <&y

Significa que nenhuma das armaduras estd em escoamento. A
cquagdo de equilibrio passa a ser:
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0.85x f,xb, xy+A xf =Axf ousea, C+C' =T

d—x x—d
sabe-se que: ¢, = XE., £ = XE,
X X

M, =Cxz+ C &l =dd)

M,=085xf,xh x){c/-—‘—+!x fxg,xE(d*a')

X
Desenvolvendo a equagdo de equilibrio, tem-se:

0,68x de xb“,x,\'ﬂ- 4: X _\_d xg_ ‘,x Ej=dx ('};'\‘ g, g% K

~d = 73504 4, » _\c:”—,\‘
55

0,68x 1 d)(b“ xx+7350x 4 2

0.68x £ x by xx% +7330x A, x.x ?350)<_4_; wd =T350x Agxd —T350x A, x x

cd
068 1 by xx” +(T350x A, +7350¢ Ay ) ~(7350¢ Ay xd + 7350x Ay % ) =0

4 7350 A 7350 4 7330 A¢ 7350 4 '
“H(— = ) —{ — < + Xff):’-U
068~/ i b, 068><f o . 0.68x f ,xby, 068><,f xb,.

oY o

fazendo
7350< A ' ?350<-*f,ls-

h=— c =

068 £ xb, 0.68x f = by

tem-se

" 1l ' '
X+ (m+m)x—(mxd+m xd )=0

L[
=5 X| ,*1.*+m)“+4{m><f."+mxr.") (m+m)
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Conhecido o valor de x, tem-se y=0,8xx, que permite
calcular My, e portanto, o coeficiente de seguranga:

;'II/J( !

1M

Assim, foram vistos todos os quatro casos possiveis de
veritica¢do de estabilidade. Quando se tratar de aco do tipo B calcula-
se como se fosse do tipo A, e corrige-se o valor de x, multiplicando-se
pelo coeficiente Ky de corregdo.

O fundamental ¢ que em todos os casos de verificagdo de
estabilidade, sempre se comece calculando a posigao da linha neutra.

14.3.1 APLICAGCAO NUMERICA

- Verificar a estabilidade de uma se¢lo de 17x45. duplamente

armada conforme figura abaixo, e solicitada por um momento de 9.50
, ¥

tm. Trabalha-se com aco CA-50 A e concreto de f,= 150 kg/em™.

316
,H%f h=45cm
4 742 d=42¢m
NN d N
17 4216 =J3Ccm

Resposia:

A, (8-6)x4348
0.68x b, x f, 0,68x17x107
3 =08%x7.03=35,52
3.62

§ = =134 8 S
42 ‘

= 0,207

Com esse valor de s™ deduz-se que o alongamento da
armadura de tragiio ¢ superior a0 maximo permitido pela NBR-6118, o
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que também pode ser constatado calculando-se o valor do
alongamento ¢ _:

o —x 42-7.05 .
£ = x &, =————x353=174mn/m>10mm/m
RN 7.03

Nesse caso, evidentemente o momento de estado limite altimo
da segdio deve ficar limitado ao alongamento maximo permitido. ou
seja, a =10 mm/m, ou, o que di no mesmo, s i, = 0.207.

¥ =0207x42 = 8.69

SO 5.0 =10.86
0.8
£ = %;—x 35=2583 s sEy bogs fu=1

O momento My sera:

M, =085% £, xb, x yd =)+ A, x £, x(d—d)

M, = ‘%‘\xl(}?x]?x?()‘){4”—ﬁ)+6x4348x(4”— 3)
M, =3503934+1017432 =1523: ()()A"un
M, =1323mm
15:25
7, = — =1.00 y, >14
9.5

Conclui-se que a se¢do ¢ capaz de suportar o momento
solicitante de 9.50 tm.
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2- Qual a solu¢do do problema no caso particular em que A, =4, . ¢

essas armaduras se escoam.
RESPOST A

_d—x

&

A

K s_x=d
iy ¢ & = xX&

por hipdtese: ¢ 2 ¢, ¢ £ 2Ey,

Basta. como foi descrito anteriormente, que uma so dessas
condi¢des ndo seja satisfeita, para ter que se corrigir o valor de x. O
valor de x ¢ dado por:

(‘4\ = ‘{.l\ ) X f!:.lf
= ———————
0.68xb, x 1.,

Ora. como por hipotese, a segiio em estudo tem Ag=A

x=0

Entdo. o calculista terd que recorrer ao bom senso, levando em
consideragiio duas hipoteses:

e - | - A resisténcia da segio sera dada unicamente pelo

bindrio formado pelas duas armaduras;

desprezando a influéneia de A, tratando-se a seg¢do como
simplesmente armada.

e 2 - A resisténcia da secio serd aquela que se¢ obtem

Para efeito de seguranca, ¢ conveniente se adotar o menor dos

dots valores como solugiio do problema.
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3 - Verificar qual o momento maximo em que a se¢do abaixo indicada
¢ capaz de resistir. Trabalha-se com ago CA-50A e concreto de f,=

c 2
150 kg/em —
h =50
0 k 8 3 d= 47
d=3
A
oo — —— i

Resposta: L—E*Mﬂ

I- adotando-se a primeira hipotese se usa o bindrio resistente de brago
d-d:
M,=Axf x(d-d)
M, =945%x4348x(47-3)
M, =1807898kgcm
M, =18.081m
18.08

M, =——=1291m

2- Adotando-se a segunda hipétese. isto ¢, a se¢iio sendo considerada
como simplesmente armada. Neste caso. despreza-se a presenca de
A

9.45x 4348 22,59

.‘I = = - 22‘59 S =
0.85x107 % 20 47

logo a se¢do € subarmada

= 0,480 < 5.,

i 22.59
M, =085x107x20x22,59% (47 - _) ) =1467161kgem
M, =14,67tm M, = %i—? =10,48(m
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Este é o momento admissivel da se¢do : M=10.48 tm.

A hipodtese de calculo como armadura simples, neste caso, € a
solug¢do do problema. Nesta hipotese, a area de concreto sujeita a
esforgo de compressdo tem de fato a presen¢a de uma armadura de
compressdo, ndo considerada no calculo, mas que ¢, sem duvida. um
componente colaborador.
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15. VIGAS DE SECAO T

Nas estruturas comuns de edificios as lajes sdo mtimamente
ligadas as vigas. Assim. quando sob solicitagdes de cargas, as vigas se¢
deformam, isto ¢, flexionam-se, arrastam com elas as lajes que lhe
sdo soliddrias.

Deve-se distinguir dois casos:

I - alaje colabora com as tensdes de compressao:

2 - a laje ndo colabora com as tensdes de compressio.

Para o primeiro caso, considere-se uma viga simplesmente
apoiada, sujeita a um momento fletor positivo:

br
a.yml = 77 1h
‘&IHl‘IllllHHHHHHHHH[IlllllllIHIHK' 7 i
| y) B IS 77772 N.
. _flecha | ™
S I e — == J B ]
Deformacgao

E obvio, que na deformagfio da viga haverd uma largura by da
laje, que estara solidaria a deformagio, ¢ portanto vai também
colaborar nas tensdes internas de compressio. Essa largura by ¢
chamada de “mesa™, e tem seu valor maximo definido pela NBR-
6118.

Na figura acima considerou-se o caso mais geral da linha
neutra cortando a nervura, no entanto, nem sempre isto acontece. Ela
pode estar em alguns casos dentro da mesa.

+ Dr(mesa), Area comprimida

\------P77Z7Z778 — - N ]hf (Espessura da laje)

_________ ~ Nervura (alma)
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Assim. a resultante das tensdes de compressdo na secdo tera
um valor bem mais elevado do que aquele que teria para se¢do
retangular b, x h. Assim, sob a¢do de um mesmo momento fletor
pode-se ter se¢do de altura bem menor, no calculo como se¢do T. do
que se teria se fosse calculada como secdo retangular. E claro que
levando-se em conta a largura by o bindrio resistente de equilibrio
formado pela resultante de compressdo no concreto e a resultante de
tragdo no ago. tem seu valor bastante aumentado, o que significa. tem-
se um maior valor do momento resistente da se¢do. Isto leva muitas
vezes a se ter seglio simplesmente armada, quando calculada como
se¢do T. ¢ que seria armadura dupla. se calculada como segdo
retangular.

A condi¢do imprescindivel para que uma seg¢éo trabalhe como
se¢do T. ¢ que haja colaboragdo da laje nos esforgos de compressao, o
que significa dizer. que na deformagdo da viga a laje que lhe €
sohdaria seja comprimida.

Caso a viga seja invertida. isto ¢. a laje trabalhando na face
inferior. ¢ sendo 0 momento fletor positivo. as fibras inferiores estardo
tracionadas ¢ as superiores comprimidas. logo nesse caso a laje ndo
colabora em nada. uma vez que a resisténcia do concreto a tragdo €
desprezada. Neste caso o caleulo é feito como se¢io retangular.

bw
q.umi T T AReA
1IEEERESERRASIINARNNRINNNINRNENARANRARRARINNG| 3 V £ COMPRIMID/
T ) & | L YA N
) flecha =
= e— T 4 ' 31y
Deformé(;éo
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Com o objetivo de ilustrar o conceito de seciio T analise-se o
comportamento da viga continua indicada a seguir. onde o diagrama
de momentos tletores ja esta definido:

X

i iIhy

o

X

!

|

i
évé[)*

Com base no que foi dito pode-se deduzir que para as segoes
principais dos vios AB. BC ¢ CD, a viga pode trabalhar como se¢do
T. Para os apoios B. C e D, cla trabalha como se¢do retangular de
largura by e altura h.

bW

Se essa mesma viga fosse invertida. entdio trabalharia como
se¢lio T para os apoios B. C. ¢ D. e como se¢lio retangular para as
se¢des principais dos vdos AB. BC ¢ CD.

No caso particular de se ter uma viga de extremidade. a se¢do
T passa a ser geometricamente uma sego L invertido. O processo de
cdlculo sera idéntico ao da se¢do T, s6 que a largura by sera menor.

Xo by

AR

A largura by tem o seu valor maximo limitado pela NBR-6118:
“para o cdleulo de resisténeia ou deformagdo, a parte da laje a
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considerar como elemento da viga (bj). medida a partir da face da
nervura, ¢ conforme o caso™:

' by ”
727777772 31y

—_—

0.10u = espessura da laje
by £ 8. hy h,=b +b +b'
0.5 .
vl;:aq simplesmente apoiadas:..........oooooeev a=(

vigas com momento em uma so extremidade: a=3/4 .
vigas com momentos nas duas extremidades: a=3/5. (

viga em balangot...o.oooooveee e a=2t
No caso de vigas isoladas:
by . 0,10 a
77777771 Iy b, <
e J
< J._bl_r_ ,M 6. h;
bw |

bh,= b, +b; +h_f

Quando hd misulas nas lajes ligadas as vigas deve-se
considerar uma largura by ficticia da nervura, conforme recomenda o
item 3.2.2.2 da NBR-6118. Procede-se entio do mesmo modo.
substituindo by, pela largura ficticia b, . Nos casos usuais ¢ suficiente
caleular a largura de mesa efetivamente necessdria para combater 0s
momentos maximos, como serd visto mais adiante,
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b, — largura da nervura ficticia obtida aumentando-se a largura
real para cada lado de valor igual a0 do menor cateto do tridngulo da
misula correspondente. Quando a extremidade for laje em balango.
adota-se by em lugar de b,.

O calculo com se¢do T ¢ muitas vezes conveniente, pois
resulta em se¢des de menor altura, além de tornar possivel o combate
de momentos fletores com armadura simples, em lugar de se trabalhar
com armadura dupla como se¢lio retangular. Deve-se lembrar que so
se trabalha como se¢dio T as segdes em que a laje colabora na
compressao. -

15.1 DIMENSIONAMENTO

Com o objetivo de facilitar o raciocinio sera considerado
sempre a¢do de momento fletor positivo. Dois casos sdo possivels:

1 -D.C.N. (despreza-se a colaboragio da nervura)
2-C.C.N. (considera-se a colaboragiio da nervura)

I caso: D.C.N. (despreza-se a colaboragdo da nervura)

Neste caso, a drea comprimida a considerar no calculo ¢ aquela
hachurada na figura abaixo:

O cdleulo ¢ feito desprezando-se a colaboragiio da nervura:

by + € 0.85 fr.d
Lx W/ A Ih, P — M

y=hy
IEVE W | — E d_hf

______ “-..,‘:_-..Q:__'_"'" _—P"‘ﬁ_

L bw [SNAL

o
—~
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Trabalha-se entdo usando sO a largura by da laje (mesa)
colaborando nos esforgos de compressio.

No estado limite ltimo os diagramas de se¢do tomam o
seguinte aspecto:
h h 1.647 x M

‘11{”, =0.85x f-”, >(,fljljl xhlr_[{[__'] .'.£3=—I+ .
g 2 2 fuxb, xh,

onde: M, =Mxy, com y, =14

Pode-se calcular a altura util minima necessaria para um
momento “M™ qualquer. Chamando de d, este valor, se tem:

h, 230x M
Wi
2 fuxb, xh

que ¢ a altura atil minima necessdria para que se tenha so a mesa toda
comprimida. isto ¢. v = hy . Para todo d > d... a linha neutra corta a
mesa. ¢ para todo d < d,. a linha neutra corta a nervura, parad =d,, a
linha neutra tangencia a mesa pela face inferior, logo, a mesa ¢
totalmente comprimida.

Essas  expressdes  devem  ser usadas obedecendo a
homogeneidade das unidades.

Da expressio de My pode-se calcular o valor efetivo de largura
by necessaria para resistir a um dado momento M. Observe-se. que a
expressdo de My corresponde ao valor de y = hy, com largura by
maxima  permitida pela Norma Brasileira. Para todo ¢ qualquer
momento M < My/l1.4 ¢ evidente que se precisa de uma largura de
colabora¢do menor do que by.

Assim, se M ¢ o momento solicitante ¢ My é o momento de
estado limite ultimo dado pela expressdo acima, toda vez que:

M < Mdfl,4
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ou, o que da no mesmo:

M x 1,4 <My {Md>\;lic < Md)

logo:
Mx14
B Her——————r——r—
‘ , h,
0.85x f,xh, x(d- B )
Este ¢ o b, para o momento de solicitagio "M . que ¢

menor do que by méaximo prescrito pela NBR - 6118.
A outra equagdo de equilibrio permite calcular a armagdo:

. h \,
M,=4, x_f_l_“,(d——-%) /{:_‘f_{’_h._ onde. M, = M
) .fl;i ."X(d- ,; J

x 1.4

LTI

Se o calculo for feito para a altura (til d,, ¢ so substituir nas
férmulas acima ~d” por “d,”. ¢ “M” por “M,” correspondente a “'d,".

Conclusdo, para My com by maximo da Norma, tem-se 0
valor de A . correspondente. Para M ;. < My/ 1 .4 .ou seja. My
<My, o valor de A, sera obtido conforme acima apresentado. usando-
se nas formulas o valor de Mysjic.

Em todas essas expressdes deve-se obedecer a homogeneidade
das unidades.

Toda vez que se usar um valor de d maior do que d, tem-se:
y < h ¢

isto ¢, a linha neutra cortard a mesa. ¢ o processo de cdlculo ¢ ainda
como se¢do T, uma vez que a laje estard colaborando nos esforgos de
compressado.

O dimensionamento de uma se¢iio T com y < h, recai em uma

scedo retangular de largura by. A figura que segue mostra o que ocorre,
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utilizando-se a se¢fio b ;. h. Sendo 0 momento M positivo, a segdo
trabalha como se fosse retangular de dimensoes b, x /1.

O volume de concreto representado na figura acima pode ser
climinado. o que representa economia. concentrando-se a armadura
em b,. uma vez que abaixo da linha neutra o concreto esta tracionado
¢ portanto. a sua colaboragdo pode ser desprezada. Assim, a se¢io T,
com y < /1, . pode ser dimensionada como se¢do retangular. de largura
bye altura h. Isso ocorre sempre que v < hy.

L importante relembrar que a parte da laje que se incorpora a
viga chama-se mesa. ¢ a parte da viga abaixo da mesa ¢ chamada de
nervura. ou alma.

2 caso: C.C.N (considera-se a colaboragdo da nervura)

Quando a se¢do comprimida da nervura, compreendida entre a
linha neutra ¢ o bordo inferior da laje tem um valor significativo, é
vantajoso que se considere a colaboragdo da nervura. Isso ocorre
geralmente em vigas de grande altura. como por exemplo. em vigas de
pontes. viadutos. grandes galpdes. ete.. onde desprezar a colaboragdo
da nervura pode até significar. ter que se usar armadura dupla,
enquanto que se considerando a colaboragio da nervura o calculo
poderia ainda ser feito com armadura simples.

De um modo geral em vigas usuais de edificios, o calculo das
se¢oes T comportam-se muito bem dentro dos limites de y < h .
Nesses casos, o cdlculo € feito desprezando-se a colaborag¢io da
nervura.
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Para o calculo com colaboragio da nervura, imagine-se a se¢io
decomposta em duas secdes: a retangular de largura by, e a se¢do em
“T” de mesa by— b, . conforme indicacdo abaixo:

br by - bw
Zz v 7 | ez
] 7

IR 7 LN
| bw | | bw |

Aplicando o principio da superposi¢do dos efeitos, 0 momento
My de estado limite dltimo sera dado pela soma dos respectivos
momentos: da se¢do retangular de largura b,,. mais o da se¢io em T
de mesa by - by. Assim, o diagrama de esforgos na se¢do apresenta-se
conforme fioura:

br . by = bw

L "‘ . 1 = b J_hh
! ///% 227 {1y 7777777777723 by
- 4 A B T R - 9N
wany PN
| Nw bw
0,85.fcd O.B5..ﬂ3dc
0 (— DA N="
he h d- L
d- 2 -+ 2
T =RAe % > _T;isz S
‘ L bw N\ As

Chamando M4 o momento de estado limite Gltimo da segfo
em T de mesa by — by, ¢ M>y 0 momento de estado limite ultimo da
se¢do retangular, 0 momento resistente total da se¢lio My sera:
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C;=0.85 . fq(bs-by). hy
=085 . fy. b ¥

Mg =Mg+ My

h )
M, =085x f (b, —b,)h x({."—?’)+0,85xj"‘,xb“_xyx(d—%)
Quando y =y}, se tem uma se¢do normalmente armada:

h .
M, =085 1, x(b, =b, ), x(d ==1)+085% £, b, 1y, x(d = 22)

M
e, M, =—= com y,6 =14

Logo. para todo momento M > My . a se¢édio sera dimensionada
com armadura dupla; Mg € portanto. 0 maximo momento que a se¢do
T absorve como simplesmente armada.

Em fun¢do dos estorgos de tragdo se tem:
M=% M

3 I,r i ¥ V
ht, :f’\\l XI/‘”, X((f—?]-‘r.r\‘c X.fl“, X(U‘.—?)

ora. a parcela M é:

. h,
Mg = oy x flx(d =—)

M
A = e ;T cpaa parcela M,,. tem-se:
F X(d—T’)
- Y
M, =4 »xmx(d-’g)
A, = Mz-‘l
fyx(d-=)
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a armadura total da se¢do T, quando se considera a colaboragdo da
nervura, sera entio:

As=Ag + Ap

O calculo da armadura A, referente a seqdo retangular é feito
usando-se as tabelas de dimensionamento de segdes retangulares.

Pode-se analisar dois casos:

1 caso: quando o dimensionamento ¢ feito como se¢do normalmente
armada, isto é, y = y,., 0 momento da segdo retangular serd o Moy,
correspondente as condigdes limites: Sjim, Tims @ lims @ 1im- ASSim, 0 Ag
sera:

M XM, M=M-M,
A - bl 1 ahm x 0l Sf.‘ndO ! ¥

; h d M, =M x3
f_,l,x(d—j—'f) Ld 1 XYy
Com o valor M, que a se¢do T, de largura b y— by, absorve,

pode-se calcular a largura by, que se necessita de fato. para
combater este momento M;. Isso pode ser feito a partir de:

h
M, =085x [, x(b, =b,)xh, x(d- ,)—';)

Calcula-se entdo o valor de by, que € o necessario para
combater M.

A vantagem de se usar by, € ter-se um detalhamento mais
econdmico, face a exigéncia da NBR-6118.

A NBR-6118 prescreve que “nas mesas de vigas de segdo T,
deve haver armadura perpendicular a nervura, que se estenda porﬁtoda
a sua largura util, com segdo transversal de no minimo 1.5 ecm” por
metro.” Isso significa um minimo de ¢ 5,0 c¢.13cm. Dai, a vantagem
ccondmica que se pode ter quando se usa largura de mesa by, pois
assim, se tera comprimento menor dessa armadura e portanto, mais
ccondmico sera o calculo.

[ importante lembrar, que no calculo da drea de armadura da
se¢do T (M)y). deve-se sempre usar o principio da homogeneidade

179



GERALDO VIEIRA

referente ao sistema de unidades, desde que a expressdo de A, ndo
tem coeficiente dependente de tabelas como para as segdes
retangulares, onde as tabelas em anexo foram confeccionadas usando-
se as unidades de tonelada e centimetro, obtendo-se a area em
centimetro quadrado.

2 caso: nos casos mais comuns da pratica, as se¢des sdo sub-armadas.
Procede-se da seguinte forma: calcula-se 0 momento M, da se¢do T,
considerando-se a colaboragdo da nervura (C. C. N), e verifica-se se
ele absorve o momento M solicitante. Caso M, > M calcula-se o
momento M,; da secdo T , de mesa by — by, e a diferenca entre o
momento solicitante € o absorvido pela se¢do T sera combatido pela
se¢do retangular de largura b, .

Seja M o momento solicitante e M,,; o absorvido pela se¢do T
de largura by—b,, . A se¢do retangular absorverd o momento M, .
M,,
My=M-M, onde M, =—= (y,=14)
Vi '

Calcula-se o valor de r para a segdo retangular de largura by e
altura util d. solicitada pelo momento M.
o

Nas se¢des sub-armadas. evidentemente, esse valor de r ¢
superior ao valor de rj,. Com o valor de r, tira-se da tabela 8 o valor
de a:

_axM,

A,
i d

\

a armadura total da se¢do T (C. C. N) sera:

M, _, axM,

h
fuxd==5) d

A =

L
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15.2 SEGOES EM T COM ARMADURA DUPLA

Segdes em T com armadura dupla, ocorre sempre quando se
tem se¢do de altura muito pequena para a solicitagdo existente. Vale
lembrar que com altura muito reduzida pode-se ter grande flecha. E
preciso estar sempre muito atento a deformagéo.

Como o calculo de vigas de segdo T ja resulta em alturas
relativamente pequenas, se para um dado momento solicitante for
imposta altura da viga que exija o calculo com armadura dupla, corre-
se o risco de se ter deformagdes grandes. Por isso, B. LOESER (1949)
aconselhava: “armaduras duplas em segdes T de vigas, somente
deviam ser usadas em casos excepcionais’.

O processo de calculo de segdes em T com armadura dupla
segue o raciocinio especificado no caso de segdo retangular. Calcula-
se 0 momento maximo que a se¢do T € capaz de absorver,
aproveitando-se integralmente as tensdes de compressao da sua se¢do,
que € o caso de C. C. N.

O momento ndo absorvido sera combatido por um novo
binario criado com o implemento de uma armadura A’ na zona de
compressdo, 0 mais proximo possivel do bordo comprimido e um
acréscimo AA, da armadura de tragdo.

Seja M o momento solicitante:

AM=M-M, ou AM,=M,-M

ol

AM ;= A x frax(d=d")

_AM,
YT f d —d)
M, axM, AM ,
A= h ’ d ¥ . x(d-d")
Laxtd="7) .
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. . - d'
onde f,.4 € obtido diretamente da tabela em fungdo de m = —;— como
' ?
no caso de segdo retangular.
A se¢do tem a seguinte configuragdo:

b
; — S - Eco 0,85.f:d c

=17 Ihs | ——
. ‘\\\ arl’ - fi% L YI £
h A |y
I WA S I
| bw AS
15.3 APLICAGAO NUMERICA

1. Qual o valor maximo do momento fletor positivo que a se¢do
abaixo indicada € capaz de resistir como simplesmente armada.

- - 2
Trabalha-se com ago CA-50 A. e concreto de fy =150 kg /cm™ e b=
115 cm.

- 115 b
= e
uy
=
d=h-3
] 25 ]

Resposta: Como se quer o valor maximo tem-se que explorar toda a
capacidade da se¢do. O momento fletor sendo considerado positivo, a
laje colaborard nos esforgos de compressdo e portanto, o calculo sera
feito como se¢do T. considerando-se a colaboragdo da nervura. com a
largura da mesa ja prefixada. A secio T, tem mais capacidade de
resisténcia do que a segdo retangular de se¢io 25 x 45.

Como segdo T, o calculo sera feito considerando a colaboracio
da nervura (C.C.N.). Para os materiais indicados tem-se:

| h,
M, =085x £, x(b, —b,)xh, x(d —3")

x(d—%} ou, M b, )jd"

s",'ff =085x f ,xb, xy,

un olt =

fl[m
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5 M) =085x107x90x10x (42— 5) = 302863 5kgem

_ ;30,28
M, =3028m e portanto, M, =14 =21.63tm

i
>

para a nervura 0 momento admissivel ¢:
25% 42° ’
— =12,25tm
6_
0 momento maximo que ela absorve é:
M,=M) +M"=21,63+12,25 = 33,88im

2. No exercicio anterior, calcular a drea de ago necessaria

R
M, =

Resposta:: Para a se¢do T:

_ 1,4x2163000

4350 (42-5)
para a secdo retangular:
@, x M 0,43x1225
T d &

A =1881+12,54 =3135cm’

Na pratica, essa drea calculada corresponderia a 10 ¢ 20. 0u 8

¢ 22.5, o que levaria a um detalhe em duas camadas. Assim, o calculo
teria que ser refeito para uma nova altura util, da ordem de :

d=h-6=45-6=39cm

=18.81cn’

A,

Na

=12,54cm’

3. Apresentar detalhe esquematico de armagdo para a se¢do de apoio

da viga invertida, abaixo indicada. Trabalha-se com ago CA-50A e f
& = 150 kg/em?.

20

Xo=7,0 tm e T3
30
K__7 B .\ ' 778
A J
B & 50
M, = 3.80 tm M, = 2,50 tm
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Resposta: Como a viga € invertida, ela pode trabalhar como segdo T
para 0 momento fletor negativo. Em primeiro lugar o calculo sera feito
desprezando-se a colaboragdo da nervura: (by = 80)

M, =085x107x80x8x (27 —g) = 1358784 kgcm

_ 1338784 kgem
! 1.4
Como nessa hipotese a se¢do T ja absorve o momento X =7.0
tm, ndo sera preciso usar a hipotese de C. C. N. (considerando a
colaboragdo da nervura).
A armacdo para Xp = 7,0 tm. sera:

1,4 x 700000

M W 8 55

1338
1

A =

4350x (27 - %)
A =9.80cm’ =5¢16 5 316
Detalhe esquematico:

Como a se¢do absorve 9.56tm € o momento ¢ de 7,00tm,
desejando-se reduzir o by, calcula-se 0 by e

binec= 1,4 x 700000

h.f
0,85 f,xh, x(d- —9—)

encontra-se by = 58.,5. Para efeito pratico, adota-se by, = 60cm,
valor este menor do que o prefixado, portanto, mais econdomico.

Observe-se que para o calculo como secdo retangular de
20x30. o momento M, dessa se¢do €:

) 2
2OX2F - DS =4 08

M, =
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0 que levaria a um dimensionamento com armadura dupla para a
se¢do do apoio B.

Deve-se ainda ressaltar que nada impede que o calculo seja
sempre feito como segdo retangular, mesmo para as se¢des que se
comportam estruturalmente como se¢do T. Trata-se de uma opgdo.
Todavia, muitas vezes, o calculo como se¢do T otimiza a solugdo
estrutural.

4. No painel de lajes abaixo indicadas. determinar qual a largura
maxima de mesa permitida pela NBR-6118. para a viga Ve V.

3.00 3.00 L
b C Pa
3 al
< E
b ; c ;Ps
S e e i
o ‘Ui
C). [
Na} : A
d1A
s|
b c
P
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Corte A-A
‘g.l [
e Iﬁ e /_EJ
ol bt
Resposta: De acordo com a NBR-6118:
br=by +b* + b,
Como ndo se trata de viga isolada:
0,10.a
b! S 811[
0.5.b;
Para a viga Vy . que ¢ extrema:
Vio a: / 0,10 x 450 =45
A \ A b < 8 x10=280
L. 6.00 L
7 1

0.5 x 280 = 140
a=2x600 =450
i

Logo. b)Y =45 by=20+45=65cm

Esta viga no vio a”. de momento fletor positivo, podera ser
calculada como se¢do T (em verdade. L invertido), com a seguinte
geometria:
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No vio b:
A‘/\ 2 ¢ 0,10 x 300 =30
L 4,00 L
! ! 8 x 10 =80
a= 2400 = 300 Bl
. 0.5 x 280 = 140

neste caso, by=20+ 30 =50cm

E, a sua configuragdo geométrica sera:

Com a finalidade de simplificar, ¢ a favor também da
seguranga, sera tomado um valor Unico de by, que é: by = 50, ou seja, 0
menor dos dois valores.

Para a viga V4 tem-se:

No vio a:
il x 450 = 45
A \ 2 0,10 x 450
r|l' 6.00 L b < 8x10=80
/]

0,5 x 280 =140
tem—se b =45cm
(0,10 x 450 =45

b < { 8x 10=280
0,5 x 280 =140
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tem-se b’ =45cm

entdo. by = 20+45+45=110cm

No vido b:
)
™~ 0,10 x 300 =30
oy, yay
4 210 — ) 8x10=80
b <
0.5 x 280 = 140

\
e como se constata que b’ =4 .vem: by=20+30+30=280cm

Sua configuragdo geométrica para o calculo como secio T

sera:
; 110 . 80 3
7o T/ 7o
f Ao T, ,
- Vao ‘a’ o Vao b’
120y 120]

Com o objetivo de simplificar pode-se calcular com b=80.
guardando assim uma mesma largura de mesa ao longo da viga, salvo
se o vio "a” exigir by> 80.

15.4 VERIFICAGAO DE ESTABILIDADE

15.4.1 SECOES COM ARMADURA SIMPLES

Como foi visto no caso de segdo retangular, nos problemas de
verificagdo de estabilidade de segdes T solicitadas a flexdo simples
sdo também conhecidos todos os elementos geométricos da se¢do, a
armadura A; ¢ a resisténcia dos materiais empregados.
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Calcula-se 0 momento My da segdo e verifica-se se a relacdo

entre 0 momento My e o momento solicitante M, satisfaz a condig¢do
de estabilidade

Para inicio do célculo de verificag¢do de estabilidade. deve-se
verificar se a linha neutra corta ou ndo a mesa:

b
Y 85 L * 0,85.de &,
i e |
| Iy T B
5 y
" | . B N L . hy
LA RN ] 2
. - T
Jow J—-E. S )

condigdo de equilibrio:
C +Cy=T
0.85x f.,x(b, =b,)xh, +085x f.,xb xy=Axf,
085x f x(b, xh, ~b,xh, +b xy)=A %1,

1 Ax/f,
W=y F =l %Ay
b, 085xf.
se.
A xf
—’_‘L“’sb, xh , y<h,
D‘Snx-fc'lf

a linha neutra corta a mesa, entdo a verificagdo deve ser feita como
Axf,

0.85% f,

i

segdo retangular de largura by, Se >bh, xh,a linha neutra
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corta a nervura. pois y > hy . Calculado y. verifica-se se y <y, . 0 que
define a secdo sub-armada ou normalmente armada respectivamente.

Ocorrendo vy £ Vi catleula-se o valor de My:

I, , v
M =Cx(d——)=C ~1d —-=)
J ) = . -

h -
M, =085x [ =(h =bhy<h ~ fu"—--_:—}+h“ x_\';/{u’—%}

h o |l

M. =085% 1 % th. =h ysid —T'}xh_l, +h x_\‘x{d—%)J

Usando as unidades em kg ¢ em. tem-se My em kgem. Essa
expressdo de M. so pode ser utilizada quando a segdio se enquadra em
sub-armada. ou normalmente armadit.

Aplicagdo Numérica:

Veriticar se a secdo indicadia o seguir. suporta a solicitagéo de
um momento positivo de 12.00un.

| ___60 Ago CA-50A
_L /[:18 Concreto : .= 130 ke om’
50 d=h-3=47c¢m
e

Resposta : Caleula-se v
1 [15.75x 4350
yeg o
221 0.85x107

=20.42¢m

-060x8

]
|
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Para 0 ago CA-50A |, da tabela tira-se:
Yim=0,503x47=23.64 y<yun (sc¢do sub-armada)
2042
|
v

SHE; =0,85><107{(60—22).(47-§ )x8+22x2042x (47—

oM, =2692078 kgen=26921m
~M,=1922tm

Como M, > M (M = 12.00 tm). a resposta ¢ gue a seqdo
suporta bem essa solicitagio. Também. pode-se tirar essa conclusio
calculando-se o valor do coeficiente de seguranga, em relagldo ao
momento M= 12,00tm:

19,22
F, =

T 12,00

—

=16 ouseja y >y,

15.4.2 SECOES SUPER-ARMADAS

Quando ¥ > ¥ fim (¥ tim = S tim - d ). @ segdo ¢ super-armada ¢ 0
valor de y , previamente calculado ndo ¢ correto, vez que. por ocasiio
da ruptura do concreto a armadura nio se¢ encontra em fase de
escoamento. tendo portanto sua tensio i'_\ o)

bf f
'ﬂlq— L 3'5 0,85 cd Cs
£ g v ~C:
x
h b e
| N N
S £= e . ———-E'-‘?_'
| bw | y
A expressio de y passa a ser :
Axf.
}':.-",'I+L( "x'f".——bth;)
b, 085x f,

Sendo f =& xE,
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Do diagrama de deformagdo obtém-se:

£, 35 d-—x
= & B s %35
d-x x %
i B=W s o
.fl = =i ‘J":> X E\
) X
P o 7350 % (d —x)
. X
.ll
X=—
0.8
7350x (d =—=—) 7350% (_M_—y-)x 0.8
: 0.8 ;
,f\ = =
V y

08
;o _T350x(08xd - y)

v

yedasd Lﬁ-l\((}ﬁ x_r.*’ —I_'.')>< 7350 ~b, x,
b, | 085x f , xy :

[2ssa expressdo leva a uma equagdo do 2° grau em vy, Com
esse valor de "v7 corrigido calcula-se:

h, :
M, = 085x _f;.;[(bf b d =) xh +b, x yx(d —*‘;)}

il &

i

¢. dai: M,=—= onde y, =14
Y

M,

Os casos de se¢do T super-armadas sdo pouco fregiientes.
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15.4.3 SECOES COM ARMADURA DUPLA

Menos fregiiente ainda que o caso anterior ¢ aquele de
verificagdo de estabilidade em se¢des duplamente armadas, uma vez
que ja ¢ excepcional o caso do proprio dimensionamento de se¢do T
com armadura dupla. Mas. visando completar o estudo relativo a
se¢do T. serd visto a seguir o caso de veriticagdio de estabilidade em
se¢des T com armadura dupla.

Equagdo de equilibrio entre os esforgos de compressio e de
trac¢do:

C1+ G+ =T

085x f  x(b, =b,)xh, +085x f ,xb xy+ A x fa=Axfy
CAxf~Axf. (b =b)xh,

o 0.85x [, xb, )

]

u

Como no caso de se¢do retangular deve-se pesquisar as diversas
hipoteses que podem ocorrer:

e aarmadura de tragdo ndo se escoa
e aarmadura de compressdo ndo se escoa
e ambas as armaduras se escoam

Tem-se entdo que calcular as respectivas deformagdes a partir do
diagrama de deformagdo e em fungdo da posi¢do da linha neutra “x”
(ou y™). Do diagrama das deformagdes tem-se as tensdes respectivas:

d-x -l

,fs = X Eu.l' X E\ ¢ .fn.' -
X i X

X S{':!’ X E\

Na expressdo de “y”. pode acontecer de se ter f, como
incognita. ou. pode-se ter f,. como incégnita. Nesses casos, € sempre
necessario se calcular o verdadeiro valor da posi¢do da linha neutra
“x", ou "v". Tem-se assim, uma equagdo do segundo grau de fécil
solugdo.
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A partir do verdadeiro valo r de x, ou de y, pode-se calcular o
valorde My:

h

M,=C, x(d~-£—)+(f'2 x(cf—%)m; x‘f_',-CX(d—d')

h.
S : ' '
A/[d :O.SSxfcdx(b .—bw)thxd—.._) )-J.-O.Sijcdxwayx(d—%})ﬁ-,{sxfycx(d_d)

“

h,
i f ) v ! {
M, =085<f (b f—b‘_‘,)xh fx(d——2—)+b"_.><y><(d~§) +AX fx(d=d)

Calculado o valor de My, calcula-se o valor do momento que ela
suporta M,:

M, -= s onde y, =14
Yy

Comparando M, com o momento solicitante M. todas as
vezes que M < My, a segdo ¢ estavel. Em caso contrario, ela é
instavel. quer dizer, a sua estabilidade esta comprometida.

Na pratica, havendo duvida se uma se¢do ja definida resiste a
um determinado momento. ¢ mais simples e pratico recalcular essa
se¢do. obedecendo aos mesmos parimetros de geometria e de
resisténcia dos materiais, e assim comparar os resultados encontrados
para as armaduras.

Se ambas as armaduras se escoam, o célculo de "y~ ¢é
imediato. e consequentemente My e M, .
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16. PILARES

16.1 PILARES SIMPLES

Os pilares simples de concreto armado sdo, de um modo
geral, pegas verticais que possuem barras longitudinais e transversais,
que solidarias ao concreto devem resistir a esforgo normal solicitante.
Atuam sobre os pilares ndo s6 o seu peso proprio, mas também as
agdes das vigas que sobre eles repousam, cujos valores sdo as reagdes
de célculo das vigas. Ha casos em que a laje repousa diretamente
sobre os pilares, sdo as chamadas lajes cogumelos.

A compressdo simples corresponde ao caso em que a
solicitagdo exterior ¢ um esforgo normal axial, atuando teoricamente
no baricentro da se¢do de concreto armado. Este esfor¢o normal €
equilibrado pela resisténcia a compressdo do concreto, mais a
resisténcia da armadura comprimida. Representam assim, as duas
parcelas da equagdo de equilibrio entre agdo e reagdo. No estadio III
trabalha-se com a carga de estado limite tltimo Ny, que € a carga de
servico multiplicada pelo coeficiente de seguranga y, .

Nd=N X ¥y
y, tem o valor de 1,4 ou de 1,8, dependendo de carac-

teristicas especificas da geometria da segdo, conforme prescreve a
NBR-6118, e que seré visto mais adiante.

No esforco de compressdo axial o concreto atinge o seu
limite de resisténcia, quando o encurtamento relativo da peca ¢ de
20k (0,2% ou 2mm/m). Com esse encurtamento, também se esgota a
capacidade de resisténcia da armadura para certos tipos de ago, onde o
encurtamento relativo de 0,2 % coincide com o escoamento do ago.
Nem todos os tipos de ago atingem o escoamento a COmpresso
quando o encurtamento ¢ de 0,2 %, mas, com este encurtamento a
se¢io ja entra em ruptura por esmagamento do concreto, ou seja, em
estado limite ultimo. Assim, por compatibilidade de deformagdes as
tensdes de compressido de trabalho do ago fyy, ficardo limitadas ao
valor correspondente a essa deformagdo.

185



GERALDO VIEIRA

Para alguns tipos de aco usados em concreto armado, os
valores de fiy estdo indicados no quadro que segue:
* A

Ago fiek kg/em® fia kglem™  deformacio
Ca-25 2500 2174 02% (&)
CA-50A 5000 4200 02% =
CA-50B 5000 3550 0,2 %
CA-60A 6000 4200 0,2 %
CA-60B 6000 4000 0,2 %

O diagrama simplificado de tensdo/deformacio tem o
seguinte aspecto:
1- Ago com patamar de escoamento (tipo A, ou comum)

A

1

1

i

1

f ]
yd :
]

1

1

i

1

3.8 Yoo 2%

I
|
|

3£

———
o]
- — = = = —
<
o

10 %o

2- Ago tipo B:

35% |
) g oy = —-r
| ’ 2%s 10 %e
! ’
| /
I /
| ’
! =
[ lf
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Para as barras tracionadas a Norma Brasileira
10mm/m(10%,) o alongamento maximo permitido, a fim de evitar
grandes deformagdes plasticas. Para as barras comprimidas o limite de
encurtamento maximo ¢ de 3.5 mm/m (3.5 %,).

16.2 DIMENSIONAMENTO DE PILARES CURTOS

fixa em

A NBR-6118 classitica como pilares curtos aqueles cujo

indice de esbeltez niio ultrapassa 40.

Para o caleculo de pilares utiliza-se conhecimentos ja

adquiridos na Resisténcia dos Materiais:

ly ou I — comprimento de flambagem (comprimento eldstico)

4
— - raio de giragio
A
[ e
A== - indice de esbeltez
i
s
Secdo retangular: 1 = /—* A.=ax bsendo "a”

VA

dimensio da se¢iio:

a menor

. A
/=346
o

Secdo circular: A =4--  sendo D o didmetro da se¢do. Na

itica. devido as incertezas geométricas construtivas. assim como
incertezas quanto ao real ponto de aplicagio das forgas externas, ¢
norma comum em diversos paises que se calcule essas segdes com
uma excentricidade minima acidental.
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A NBR-6118 recomenda para essa excentricidade acidental
€,. 0 valor h/30, ndo inferior a 2cm. onde h € a dimensdo da se¢iio na
direciio em que se considera a excentricidade:

y
"tl:x‘ Ltax t,axz{ h,/30
) 2cm
T
2 Y 0 O Tl z,ay>{h,,f30
A - . tay | 2em
;
L hx
Para a segéao: Lax ={ 90/30=3
y 2
!
I
301————&———-—%
. Lqv=) 30/30
* 90! + ay {2

Essas excentricidades sido tomadas em ambos os sentidos.

Utiliza-se entdo ¢, = + 3 em para o calculo na direcio X - X,
¢ ¢, =% 2em para o caleulo na diregdo Y -Y .

O calculo do pilar. quando a carga Nd for considerada
centrada. de acordo com a Norma Brasileira devera “ser feito
separadamente nas duas diregdes principais da secdio geométrica, sob
a mesma forga total. com as excentricidades e, e €y nhdo se
somando as armaduras™. Tem-se assim:

1
L ERRES R “Lay
Ny ¢ f\’[[d—-i‘Ndxe”\ ___._:._.____ X
P P £
Ny e M= iNdXem- P L
fox T
tax tax

A secdo ficard entdo submetida a duas flexocs compostas
normais, segundo as dire¢des principais X e y . Este seria o processo
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exato de calculo. Entretanto, a NBR-6118 adota uma alternativa
simplificada para o calculo de pilar a compressdo simples, quando
A < 40. Essa alternativa consiste em calcular o pilar aplicando um
coeficiente de majoragdio sobre a forga normal Ny, no valor de 1 +
6/h, ndo inferior a 1,1 onde h, medido em centimetros € o menor lado
do retangulo mais estreito circunscrito a se¢do.

Se N ¢ a carga axial solicitante:
Ny=N xy, eacargadecdlculoNy €

Ny =Ngy(l1+6/h), com!1+6/h=1.1

Assim. para o calculo simplificado a Norma Brasileira
prescreve um aumento minimo de 10% no valor da carga.

16.3 ESBELTEZ

Todo calculo de pilar simples exige a determinagdo do indice
de esbeltez. Para isso é necessario saber o comprimento de flambagem
do pilar, ou seja. o seu comprimento eldstico.

A Resisténcia dos Materiais ensina. que o termo flambagem
de uma barra significa a curvatura ou desvio de eixo da barra por
flexdio lateral, o que ocasiona um equilibrio instivel. Essa flexao
lateral ocorrerd ou ndo, dependendo da esbeltez da barra.

O valor da carga de compressdo necesséria para que se inicie
a flambagem ¢ chamada de carga critica, ou carga de flambagem, ou
ainda carga de EULER, matematico sui¢o que estabeleceu uma
formula representativa da carga critica de flambagem:

3 -
T xExJ
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Onde. /. é o comprimento eldstico que depende  das

condicdes de extremidade do pilar:

—_— q P -
\ \ g
\ \ /
\ \ | 7
\ \ A i
\ 1 | /
1 \ \ / 2py
1 o o
1 ! | / Neiit, = £
| ] i ! 2
L | [ I !
| : | /
|
1 | H | =
| ! / ! ‘e"i' = i’ﬂ
1 ! i |
] ! !
f / |
/
/
/
pprcn (j P IR Poocscsrioicig

L=4 L=074 L=051 L=21

Para os pilares com extremidades livres, (postes. por
exemplo) o comprimento de flambagem é 0 mesmo que teria um pilar
bi-articulado. com o dobro da altura (apresentam igualdade dos

desvios maximos).
De acordo com a NBR-6118. “nas estruturas de editicios com
nos considerados indeslocdveis, o comprimento /, de um pilar é a

distancia entre eixos das vigas entre as quais ele se situa”. Essa
hipotese ¢ obviamente bastante conservadora.

16.4 DIMENSOES MiNIMAS

Quanto as dimensodes da segdo do pilar, prescreve a Norma
Brasileira:

200



CONCRETO ARMADO

“a menor dimensdo dos pilares ndo cintados. ndo deve ser
inferior a 20 cm. nem a 1/25 da sua altura livre.” Assim:

' Laje
f!{"‘: o AT |
] Viga 7l
(- o
. 5 20cm
= e >
|
; — X
. laje o & 23 P
B A A 7 I -
= Viga 7’ I
/ —L}\l - casoa<20.ou u<—x"nh,,
3
v, =18 .~ Ny=Nx18
b
2y

Diz ainda a Norma Brasileira quc 0 \'alor do coeficiente de
seguranga deve ser igual a 1,8, nos seguintes casos:

e “pilares de segdo transversal. com raio de giragio ndo
menor que 6 cm., composta de retangulos (cantoneiras. tés.
duplos tés). cada um dos quais com largura nio inferior a
[0cm. nem a 1/15 do respectivo comprimento™,

e pilares de segdo transversal retangular. com largura ndo
inferior a 12 ¢m e comprimento ndo superior a 60cm.
apoiado no elemento estrutural  subjacente em toda a
extensdo de sua base, consideradas obrigatoriamente no
seu caleulo a flexdo oriunda das ligagdes com lJ]Lb vigas
¢ a flambagem conjunta dos pilares superpostos.™.
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E importante relembrar que quando a pega estrutural (lajes,
vigas, pilares, blocos de fundagdo, efc,) estiver exposta a agdo
prejudicial de agentes externos. tais como dacidos, élcalis, dguas
agressivas. oleos e gases nocivos, temperatura muito alta ou muito
baixa, os valores das tensdes de cdlculo serdo divididos por 1.2 -,
AsSim, nesses casos:

f; :‘L Y =1,4x1,2
Vo

,ﬂJ=-£L y.o= 115 x1,2

' ¥

O coeficiente 1.2 incide somente sobre os materiais.

16.5 CALCULO SIMPLIFICADO PARA PILARES SIMPLES

A seguir, o processo para o calculo simplificado. permitido
pela NBR-6118:

1" Caso: A <40
Sec¢do do pilar :A ¢
Secdo de aco: A
h — menor dimensdo da se¢do

N, =Nxy,

; 6
N,=N,x(l +-2) com I+E > 1]
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_ Na equagio de equilibrio, no estado limite ultimo, a carga ¢
equilibrada por duas parcelas: concreto e ago.

N, =085x f,xA +A %[,

A partir dai pode-se calcular a segdo de concreto, ou a segdo de

ago:
N‘} -A X f .
z‘f( e L
085/,
4 N -085x x4
Jar

A
Chamando de ¢ = {—4— a taxa de armadura, pode-se escrever:

¢

NII, = (080 1.+ i::— X [a)® 4,

)N'fli

A = _
0,85% f, +¢px f

ed

De acordo com a Norma, a armadura longitudinal de um pilar
simples que tenha todas as suas barras comprimidas, deve ter secao
transversal compreendida entre 0.8 % e 6 % da se¢do de concreto.

0,8% < Q< 6%
Quando A < 30, a menor porcentagem pode ser 0,5 %:
0,5% < ¢ < 6%

Em nenhum caso a porcentagem serd inferior a 0,5% da area
da se¢iio real do pilar. Diz ainda a NBR-6118, que a bitola das barras
longitudinais dos pilares ndo podera ser inferior a 10 mm, e a dos
estribos niio podera ser inferior a 5,0 mm.
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Como se pode constatar. a equagdo de equilibrio:
N4=083f.. At A,. f_ud

contem duas incognitas, A, ¢ A.. pois. quanto aos materiais. suas
caracteristicas sdo pré-definidas pelo calculista. Assim. o cdleulo
exige duas hipoteses de dimensionamento:

ou se fixa a se¢iio do pilar ¢ se calcula a armagdo:
ou se fixa a segio de armagdo ¢ se caleula a se¢do do pilar.

Toda vez que se calcula a drea da armadura de um pilar deve-
se sempre vertficar o valorde ¢

E£ comum se procurar saber qual a se¢do necessaria de um pilar
para suportar determinada carga de solicita¢do trabalhando-se com um
percentual minimo  de armagio (0.8 %). pois este percentual
aproxima-se bastante da solugio mais econdmica:

= e ‘\ S

Xy v ;

0.853x 1, +0.008x f |,

Quanto menor a taxa de armadura. maior a se¢dio do pilar.
Quanto maior a taxa de armaglo. menor a se¢iio do pilar. Neste caso. a
solugdo serd mais esbelta, porém. menos econdmica.

Serd sempre mais econdmico se trabalhar com taxas pequenas
de armadura. O cdleulo do dimensionamento econdmico ¢ objeto de
um estudo especifico. onde se leva em conta o prego dos materiais.
conereto ¢ ago. além do prego da forma e da mido de obra. Assim.
pode-se determinar o valor do percentual de armadura. que
corresponde 4 se¢do mais econdmica.

2 Caso: 40< 4 <80
Nesse caso. como alternativa simplificada para o calculo de

pilares. o processo ¢ o seguinte:
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Calcula-se:
N,

D=y _ onde. N, =Nx
A xT, J Y

O processo simplificado ¢ recomendado pela NBR-6118.
sempre que
v=0.7. Entdo, se calcula a armadura como compressio

simples. desde que se aumente a carga na propor¢io de 1 +
k.o

h

¢=e,+e¢,. sendo e a excentricidade de 2" ordem. ou

> 1.1 . onde:

excentricidade complementar, cuja expressao ¢:
{.*‘:. En.f + g\«f

5 = ——— e e e
10 (b+0,5)xh

‘f-_1!|".

(.?

0.0035 +

¢ Y

; X
710 (u+035)xh

&g B, _
~— . representa a curvatura do eixo da pega.

onde, —Y———
(V+0.5)xh

E exigéncia da NBR-6118. que v+0521

Deve-se sempre utilizar h e e, segundo a diregdo
correspondente a maior esbeltez. O calculo serd feito a partir da carga
aumentada :

; & C
N =N x(1+—) com, 1+ > 11
J s %4 h h
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Valor de k:

e k =3, para se¢Oes retangulares, onde, pelo menos 2/3 da
armadura ¢ disposta ao longo das bordas perpendiculares
ao lado de altura “h",

e k=4, para as se¢des retangulares com qualquer disposigao
de armadura, e para as se¢des circulares.

16.6 APLICACAO NUMERICA

1" Caso :

1-Apresentar detalhe esquematico de armagéo para o pilar P,
de se¢do 25x 50. que deve suportar uma carga, suposta axial, de 110
toneladas . trabalhando-se com ago CA- 50 B e concreto de f 4= 150
kg/em® O pilar ¢ rigidamente apoiado nas suas extremidades. e tem
altura conforme figura abaixo:

] 7 :

4,00 R
25

50| 7 ]
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RESPOSTA:

. CALCULO DE ESBELTEZ: Como as extremidades estio
rigidamente apoiadas pode-se assimilar a condi¢fio de engaste:
4
A=346x— sendo "¢" a menor dimensdoda se¢io
o
£=4,00+0,30+0,30 = 4,60
{,=0,5%460=230cm

2
A =3,46x13£=31,83<40
28

i~

Verificagdo dovalorde y, (l4oul8 ?)

a=25>20
1/25 X ljvee = 1/25 . 400 = 16 25> 16
logo: v, =14
CALCULO DA ARMACAO:
A = Ny —~085% fu x4, A =25x50=1250
| 7 :
N, =110000x1,4 L= 115;) =107kg/ent’

f.y =3550 kg/cnm’

N, =110000x1,4x (1 +%) =190960 kg

. 6 S
onde a condigdo |+ ; > 1,1, esta satisfeita.

L3

_ _ 2
4 = 190960-085x107x1250 _ ) o0 s
: 3550

.
A, 21.8cm”
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VERIFICACAO DE ¢ :

218
1250

logo. satisfaz a exigéncia normativa:

=0.017=1.7% < 6%

I;D:

0.8% <p <6%

DEFINICAO DA ARMACAO:

a quantidade de barras a se escolher. deve ser em numero par
com 0 objetivo de se ter uma distribui¢do uniforme da carga da se¢do.
Escolhe-se assim. as barras e suas respectivas bitolas.

8420 = 252cm”  ou.

Sera adotado : 8 ¢ 20.
DETALHE ESQUEMATICO:

50 8020

Note-se. que 7 ¢ 20 cobriria a area necessaria de calculo. mas
serda adotado 8 ¢ 20, para efeito de distribuigdo uniforme da carga na
se¢do. Assim. se terda um pequeno excesso de darea. de valor
ligeiramente maior do que a area necessaria indicada pelo calculo. o
que. portanto. fica a favor da seguranga.

Na distribui¢do das barras longitudinais ¢ condi¢do normativa.
que em qualquer se¢dio transversal o espagamento maximo entre elas
ndo ultrapasse 40cm.
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As barras longitudinais devem ser amarradas com barras
transversais, chamadas de estribos, ao longo de toda a sua extensdo.
O espagamento dessas barras ndo deve ser maior do que qualquer dos
seguintes valores:

e 30cm
e menor dimensdo externa da se¢do do pilar

190x ¢
12x¢, e -—;—@' paraosagostipo CA-40,CA-50,CA-60

i

21x¢, e ;%4_(;& paraosagostipo CA-25 ¢ CA-32

f

onde ¢, € o didmetro da segdo circular da barra longitudinal ¢ ¢, € o
didmetro da se¢do circular do estribo. O didmetro minimo para estribo
€ 5,0 mm. Na prética, ¢ aconselhavel que o diametro dos estribos nio
seja inferior a @, /4, o que significa usar bitolas de estribos maiores do
que 5.0, para barras com ¢, > 22.5.

De acordo com a Norma Brasileira. em pilares no interior de
edificios o recobrimento dos estribos deve ser no minimo de 1.5 cm,
para pilares de concreto revestido com argamassa de espessura
minima de lem, e 2,0 cm, para pilares ao ar livre. Em se tratando de
concreto aparente esse recobrimento deve ser de 2,5cm.

A pratica tem demonstrado, que em regides litordneas ¢
aconselhavel um recobrimento de pelo menos 2,0 cm, mesmo em
pilares situados nos interiores de edificios.

2-Apresentar detalhe de armagdo para o pilar Py, do exercicio anterior,
cuja segdo € de 25 x 50.
RESPOSTA:

No calculo foi adotado: A =8 ¢ 20

Comprimento de ancoragem:

] 3 ) ;
g, :%xi L onde, 7, :0._9><{[E:0,9x'1 107 =20kg/cnr

™ hu
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De acordo com a NBR-6118, em seu artigo 4.1 6.2, item D, se
as barras estdo submetidas unicamente a esforcos de compressdo, a
ancoragem sera apenas retilinea (sem gancho) e. o comprimento de
ancoragem ¢ calculado como no caso de tragdo, porém nunca inferior
20.6.lp.nema 10X ¢, enema 15 cm.

4348
20

e

5
i X =65cm (¢, = 2cm)

Quanto ao espagamento dos estribos, em barra de 5.0: (¢, =
Smm)
30cm
menor dimensio da se¢do: 25cm
12x2=24cm

190 x 0.5° _

-

23

Pode-se entdo usar estribos de 5.0 cada 23, porém, para maior
praticidade adota-se espagamento de 20cm. o que fica a favor da
segurangit. pois, quem pode mais. pode menos.

Usaremos entdo: estribos de ¢35.0¢.20 = o 5,0¢.20

Calculo do comprimento dos estribos, usando-se recobrimento

de 2 em. B 25
Segdo do pilar: 50
-7(_
Seciio dos estribos: i
,
46

A
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Para se ter um comprimento que garanta o traspasse necessario
para fechamento dos estribos, basta que se tome como comprimento o
proprio perimetro da se¢do real. Assim, se tem:25+25+50+50=150cm.
Com este valor haverd um excesso de comprimento que servird para
se executar o traspasse.

O detalhe final passa a ser:

T 65 ( espera |
L 60 7 8320
8 7 " |2085.0¢. 20
~ 50 y 48 Comp. 150cm
21
. g2, T
710 7

/ I i

E norma ainda que o maximo espagamento entre barras
longitudinais ndo pode ser maior do que 40cm. No exemplo acima. o
espagamento maximo € de 15.3 cm. logo satisfaz as prescrigdes
regulamentares.

Apresentar detalhe esquemdtico de armagdo. para um pilar de
secdo 15 x 60, com altura esquematizada na figura abaixo. e que deve
suportar uma carga centrada de 40 t. Ago CA-50 A e concreto de fy =
150 kg;’cm:. -0

o D
o b
oy I

RIESPOSTAA: bk
Como a menor dimensdo ¢ inferiora 20cm,  y, = 1.8

|60 4
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Calculo da esbeltez:

A=3,46 x 31050 =69,2 tem -se 40<A<80

A =15x60 =900 cm 2
N ;=40 x1,8=72 1.=72000 kg

72000

=08 xtar e > O
15

e=¢e, +e 8.2 ={.5 S B =2 tm

4 €y a 30 a
2 cm
S
0.0035 x 2% a8
. L Es _3002 %9 * 9100000 _, g

2770 W03 xh 10 (0.747 £ 0.5)x15
e=2+268=468 cm

Prefixando-se adotar uma distribui¢do da armadura de modo
que se tenha pelo menos 2/3 da mesma colocada segundo os lados
maiores, pode-se usar: k=3.

V', = 40000 18 (1 + 2208

)
N, =139392 k

139932 - 0,85x107 %900
4200

=1,936 > 1,1 (de acordocoma NBR -6118)

4 = =13,7 cm’

3x 4,68
15

1+
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bg=ﬂﬁw=hﬂé

taxa de armagdo ¢ =

este valor satistaz a exigéncia normativa. Resta agora escolher a
quantidade de barras e respectiva bitola, correspondente a area
calculada.

Da tabela de barras, tira-se 8¢16, ou, 12¢12,5. Usaremos
8pl6.

O detalhe esquematico tem a configuragdo abaixo indicada:

15

60 8 316

Observe-se que nos lados maiores, a disposi¢do das barras
obedece a hipotese de calculo com k=3.

Comprimento de ancoragem:

l, :{16>~<E><4348 r,, =09xy107 =20kg/cnt
4 20
£, =52cm

adotaremos £, = 55cm.
Detalhamento dos estribos: (¢ 5,0)

=
30 em
menor dimensdo da se¢do = 15cm
1< <
12x1,6=19.2¢cm

190 x 0.5°/ 1.6 = 29cm

\
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de acordo com a Norma, adota-se t= [5c¢m. com o seguinte detalhe:

=l 2095,0c. 15
55 Comprimento 150cm

O processo simplificado deixa de ser aplicado para os casos
em que

A > 80, onde se € obrigado a levar em conta a deformagao
lenta. E, se

A > 140 o calculo deve ser feito pelo processo exato,
considerando-se a deformagdo lenta e a relagdo momento-
curvatura, baseada nos diagramas tensdo/deformacio do
concreto ¢ do ago. A Norma admite que se use um processo
aproximado, quando devidamente justificado.

16.7 CONSIDERAGOES GERAIS

No detalhamento dos estribos a Norma Brasileira prescreve
certos cuidados que se deve ter. para que as barras  longitudinais
nao apresentem  deformagdes por flambagem, uma vez que estio
sujeitas a esfor¢os de compressio.

Consideram-se protegidas contra a flambagem as barras
longitudinais quando:
* estdo localizadas nas quinas (cantos) de estribos poligonais

e a distdncia de uma barra longitudinol a sua barra mais
proxima, for no maximo igual a 20 ¢, (g, - didmetro dos

estribos). Caso ocorra espagamento entre  barras
longitudinais maior do que 20 ¢, deve-se colocar estribos

suplementares ou ganchos de armacéo (passadores).
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A NBR- 6118 regulamenta o seguinte:

“os estribos poligonais garantem contra a flambagem as barras
longitudinais situadas em suas quinas, e as por elas abrangidas e

situadas no maximo a distancia de 20 ¢ da quina, se nesse trecho de
comprimento de 20 ¢, ndo houver mais de duas barras, ndo contando

a da quina. Quando houver mais de duas barras nesse trecho ou barra
fora dele, deverda haver estribos suplementares. com didmetro e
espagamento também de acordo com o exigido para os estribos™.

Diz ainda: *‘se o estribo suplementar for constituido por uma
barra reta terminada com ganchos nas extremidades, devera ele
atravessar a segdo da pe¢a € o seu gancho envolvera a barra
longitudinal (que apresenta risco de flambagem). Se houver mais de
uma barra longitudinal a ser protegida junto a mesma extremidade do
estribo, o gancho deste envolvera um estribo principal em ponto junto
a uma das barras, o que devera ser indicado no projeto de modo bem
destacado. Ele garantird contra a flambagem essa barra e mais duas
para cada lado, ndo distantes dela mais de 20 ¢, (¢ - didmetro do

estribo principal).

Para exemplificar, observe-se o detalhe de armagdo dos dois
exercicios anteriores.

No primeiro exercicio tem-se:

[
b

2 " {1 2095,0c. 20
50 L 4 Comp. 150cm

21

25 8020

Nesse caso, o espagamento entre barras longitudinais ¢ de 15,3
em. Ora, 209 =20 x 0,5 =10 cm. Entdo, uma solugdo ¢ usar gancho,

que ¢ também chamado de passador:
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- gancho (ou passador):

L ] c— Ps50c 20
wl P ~ 2,

T Comp. 25cm
O gancho pode ter comprimentode 5 ¢ : <

=

5x @ !

Outra solugdo, também valida e evita os passadores ¢ a que
mostra o detalhe seguinte:

4 -

10
204, = 10cm % >80 20
€,.. = 40cm (tem-se26) L 110

max

21

Essa solugdo traz a vantagem de nilo se ter barras transversais
(passadores). o que facilita a concretagem.

No 2° exercicio tem-se :

I186 FB,EFS.GP
’ LJ L]
]
56

Pode-se também usar solugdes idénticas as do exercicio
anterior.

L8383
T 1T 2 1 1
-/ - | - -
s\ _|. . Ganchos @ 5,0 c. 15
L 9] L Comprimento 16cm
i 56 ’
10, 36 .10,
T T4
- = I 36 < 40 (satisfatorio)
= . __sem ganchos (ou passadores)
'1L "L h
56
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Ha casos em que se tem de usar virios passadores. ou varios
cstribos suplementares, para garantir a ndo flambagem das barras
longitudinais. O objetivo da Norma, quando o passador amarra o
estribo principal. ¢ evitar a deformagio lateral desse estribo principal.
quando for¢ado pelo esforgo de curvatura das barras longitudinais.
sujeitas a flambagem. Enrijecendo os estribos. evita-se a flambagem
dessas barras longitudinais. Os passadores (ganchos) devem abragar
os estribos principais. Evidentemente. s¢ as barras longitudinais sio
amarradas diretamente com passadores. também se tem resultado
correto. desde que sejam aplicados passadores em todas as barras
necessarias.

O detalhamento dessas barras transversais depende muito da
op¢do do calculista, quer na forma de passadores. quer na de estribos
suplementares. A seguir alguns exemplos:

1-
. 30
e J|] 2 e
25 21
26 ;
S 810
P v
g
* ‘ //
As= 8016 I
-'-J’ 50 . Estribos Estribos
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As=12220

( 2 Estribos )

Passadores Estribos

P I

31

76

b 80 —

T |

pe=14222 °

Os detalhes de passadores. ou de estribos suplementares
obedecem as mesmas exigéncias normativas dos estribos principais
(bitola ¢ espagamento).

No cdleulo da armagdo de pilares simples. a area de barras a
serem usadas tém de satisfazer ao minimo normativo:
e para £ < 30 Aye=0.005 x A, (0.5 % da area da secdo do pilar )
e para30< A <80 Aumin=0.008 x A, (0.8 %)
essas porcentagens podem ser aplicadas sobre a se¢do teoricamente
necessdria. Prescreve ainda a Norma Brasileira que: “em nenhum caso
a porcentagem serd inferior a 0.5 % da drea da secdo real”.

O calculo de pilares sujeitos a solicitagdo de compressdo
centrada ¢ 130 somente uma aproximagdo de calculo, ndo condizendo
com a situagdo real, que ocorre na pratica devido as incertezas do

verdadeiro ponto de aplicagdo das forgas externas. Os regulamentos
dos diversos paises recomendam que o calculo considere uma
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excentricidade acidental. A NBR-6118 também recomenda uma
excentricidade acidental no valor de h / 30, ndo inferior a 2 ¢cm, onde
h € a maior dimensdo da se¢do, na diregdo em que se considera a
excentricidade.

E comum se chamar de pilares curtos aqueles em que /2 < 40.
e pilares medianamente esbeltos os que se situam em 40 < 4 < 80.

Como roteiro de calculo, basicamente, pode-se seguir o
desenvolvimento abaixo:

1-Se A< 40.N¢g=Ny(l+6/Mh)com 1+ }E > 1.1 sendo h a menor
7

dimensdo da segdo. Calcula-se a armadura As e a taxa relativa
Q= 1° que deve satisfazer a condigdo:

0.8% < < 6%
Se A < 30, o valor minimo da porcentagem pode ser 0.5 %.

o 2-Se40< A< 80,Ny=Ny(l+k.e/h).coml+keh = 1.1
secdo circular k=4

secdo retangular k=3, ou k = 4, dependendo da disposi¢io da

armadura na se¢do (NBR-6118), onde

0.0035 + S
E

4
f-
g 3

WS
10 (v+0.5)xh

J\"I - ‘
com v =—%—  (v-for¢a de compressdo relativa)

B AL' % .fcl'ul’

e 3 - Pode-se, sempre. calcular a se¢do teoricamente necessaria Agpec .,
e se a secdo real A, for maior do que Agec, significa que se tem
uma sec¢do superabundante de concreto. A NBR-6118 permite que
as porcentagens de armagdo sejam aplicadas a se¢io teoricamente
necessaria, Agee, € distribuida na se¢do real do pilar.

Em nenhum caso ¢ serd inferior a 0,5 % da area da se¢do real.
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e 4 - As barras longitudinais ndao devem ter espagamento entre si,
maior do que 40cm.

e 5 - Os estribos devem satisfazer ao espagamento maximo t,
prefixado pela Norma Brasileira. de modo a garantir a nio
flambagem das barras longitudinais:

7 30em

menor dimensio da se¢do do pilar
12 x ¢, Ago especial (CA =50, CA-60)
1 < { 190—;435— Ago especial ( CA-50, CA-60)
21 x ¢, Ago Comum (CA- 25, CA-32)
k_340¢—x¢f Ac¢o Comum ( CA-25,CA-32)
i

as condigdes de protegdo contra flambagem das barras longitudinais.
devem obedecer ao item 6.3.4.3 da NBR- 6118.

e 0 - O coeficiente de majoragdo y, da carga N, depende do valor

da menor dimensdo da se¢dio. Sendo "a” a menor dimensdo da
secdo. tem-se :

20 cm. ou

1 /25 hijve

nos outros casos: y, =14
Em presenca de meio agressivo deve-se ter: y, x1.2.

e 7-Se. A >80, deve-se levar em conta a deformagdo lenta.

Se. A>140, deve-se considerar a relagdo momento-curvatura,
baseada nos diagramas tensdo/deformagdo do concreto e do ago.
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e 8- Em hipotese alguma, o indice de esbeltez podera ultrapassar 200
(4 < 200). Quando 140 <A <200, a seguranga deverd ser
demonstrada por processo exato (NBR-6118, - 4. 1. 1. 3 B).
levando em conta a vibragio se for o caso, e o coeficiente de

majoragdo da carga passa a ser:
7, =L4+0,01(1-140)

Enfim, quando 4 > 80, o calculo torna-se muito mais
complexo. Dai ser sempre aconselhavel que se adote segdes de pilares
que se enquadrem em esbeltez maxima de 80.

e 9 - Com respeito as exigéncias da Norma Brasileira, cabe uma
andlise quanto ao calculo da for¢a normal relativa

_ N,
‘4L' x .ﬂu’

A NBR-6118 exige que, para o calculo simplificado de
compressdo simples, quando 40 < 1 < 80. obrigatoriamente se tenha:
vZ0.7.

)

Quando se calcula o valor da excentricidade de segunda ordem
(e). o valor minimo de v € de 0.5, vez que a Norma exige que na
expressdo abaixo, se tenha v +0,52>1:

0.0035+ &
)

(]

2 ‘_
10" (0+05)xh

onde v+0521 .. v, =05

£ =

Na pratica, ¢ usual se tomar como valor minimo v = 0.5.
Vale observar que se v < 0,5, tendo em vista a expressao:
!
A‘H’

=
At x .f{'uf
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Existem trés hipoteses possiveis:

e fixada a drea da sec¢do de concreto, e a taxa de trabalho do
mesmo, a carga Ny . € pequena;

e fixada a taxa de trabalho do concreto ¢ o valor da carga Ny,
a area da se¢do de concreto € excessiva;

e fixada a area da segdo de concreto. ¢ o valor da carga Ny. o
concreto esta trabalhando com taxa além da necessaria,

Destas trés hipoteses a primeira e a terceira podem ser
descartadas. vez que a carga tem seu valor de célculo bem definido. e
o valor de fy ¢é. praticamente, fixo para a execugdo de toda uma
estrutura. o que torna Ny e fy parametros ndo variaveis. E na segunda
hipotese que se tem uma variavel possivel de se trabalhar, que ¢ a drea
da secdo A..

Quanto a distribui¢do das barras na periferia da secdo de
concreto do pilar. € importante observar. que se o concreto trabalha
bem a compressdo, mais do que ele trabalha o ago, pois suporta
maiores tensdes. Entretanto, ha uma razdo logica para que se use
barras de ago ajudando na resisténcia ao estor¢o de compressio. como
também em se coloca-las na periferia da se¢do. Com uma parcela do
esforgo normal sendo absorvido pelo ago pode-se obter secdes
menores ¢. portanto. mais estéticas para o pilar. Sem as armaduras as
secoes de concereto seriam, de um modo geral, absurdamente grandes.
A colocagdo dessas armaduras, na periferia da se¢do, responde com
seguranga ao combate a esforgos de tragdo transversais, que aparecem
quando a pega esta sujeita a esforgo de compressdo longitudinal. Esta
relagio entre deformagdo transversal e deformagdo longitudinal,
constante entre os limites elasticos das barras, € designada por . e é
chamada de coeficiente de Poisson. em homenagem ao matematico
francés que a determinou em seus estudos da estrutura molecular dos
materiais.

As secdes vazadas sdo calculadas obedecendo as mesmas
condi¢des usadas para as segdes plenas: grau de esbeltez, drea da
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se¢do de armadura, estribos, etc. Para as se¢des em T, duplo T. em L.
etc., existem tabelas ja elaboradas para o calculo do indice de esbeltez.
como pode ser visto no volume 2, do livro “Dimensionamento de
CONCRETO ARMADO", do professor Adolpho Polillo (1981). que
consta em anexo (Tabela 12). Os momentos de inércia dessas se¢oes
podem ser encontrados na tabela 13, retirada do livro “Concreto
Armado” de Aderson Moreira da Rocha. Vol. 1.

A Norma Brasileira exige, que a drea da seciio transversal das
barras comprimidas, esteja compreendida entre 0.8 % e 6 %.
“inclusive no trecho de emenda por traspasse”. Esta exigéncia leva o
calculista a ndo ultrapassar, de um modo geral. o percentual em torno
de 3% nesses trechos, ou seja, na segdo de continuidade de um pilar
com outro que lhe segue. De acordo com essa exigéncia, na estrutura
de um edificio se uma se¢@o de um pilar tem 4% em area de “armagio
de espera”, o pilar sobre ele, que vai lhe dar continuidade. ndo podera
ter mais do que 2%.

No cdlculo de pilares de um edificio as condigdes que tixam o
comprimento eldstico do pilar, de um modo geral, ndo sdo tdao bem
definidas, a ponto de serem enquadradas nos casos classicos de
vinculos de extremidades, como se tem nos estudos basicos de
flambagem, da Resisténcia dos Materiais. Em um pilar de um edificio
existe de fato, um certo grau de engastamento nas suas extremidades,
que dependem do grau de rigidez do conjunto de pegas estruturais que
se ligam ao pilar, incluindo a rigidez do proprio pilar. Assim. no caso
mais geral, ndo se tem condi¢des de engaste perfeito. nem de
articula¢do. Logo, ndio se pode dizer que:
f,=05.f ou, [, ,=07( ou ainda, [, 6 =1,

Na verdade, existe um grau de engastamento  cuja
determinacdo exata, para definir o comprimento elastico do pilar, seria
complexa demais para 0 uso nos casos comuns da pratica. A
experiéncia tem demonstrado que considerando um valor de 7, entre
().5 ¢ ¢ . ndo sc incorre em erro apreciavel nos calculos de pilares de
edificios onde existe de fato ligagdes de engaste entre pilares e vigas.
Como dizia Aristoteles “in medium virtus”™, ou seja, “a virtude esta no
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meio”. Essa média pode ser tomada como /, =0,75./ ou mesmo, a

favor da seguranga, ¢ =0,7./ . A configura¢do da deformacdo de
flambagem seria:

B (:t _________ L |
\\
‘l
\ -
S '. \
£BI [ | Pl
/ 1
] / |
/ =t
;‘
T — ——m—————— L T — — - - -
Le=05 L=1 L=071

Engaste perfeito Bi-rotulado  Engaste parcial

Evidentemente, quando se trata de pilar com a extremidade
livre, a condigdo de 1. =2 I, ndo pode ser desprezada.
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17. TRAGAO AXIAL

O esfor¢o de tragdo axial aparece nas pegas de concreto
armado como os tirantes, os pendurais, barras de treligas, paredes de
tubos, reservatorios, silos, etc.

Devido ao esfor¢o de tragdo podera aparecer fissuras na
superficie do concreto, que podem ser nocivas a propria estabilidade
da peca, que passa a ser também vulneravel a ataques de agentes
exXternos agressivos.

De acordo com a NBR-6118 havera grande possibilidade de
ter inicio a formagio de fissuras normais & armadura longitudinal.
quando:

- a deformacio de ruptura a tragdo do concreto for igual a

1.

2.7x% com
E

(&

E, =21000 ..[f, kg/em *.com.f, = f, +35kg /cm”

2- na flexdo, o diagrama de tensdes de compressio no concreto ¢
triangular (regime elastico). A tensdo na zona tracionada € uniforme e
igual a fy. multiplicando-se a deformagdo de ruptura acima indicada
por 1,5.

3-  as segdes transversais planas permanecem planas.

No calculo de pegas solicitadas por tragdo axial devera ser
sempre levado em conta o efeito de retragdo. Para fins de
simplificagdo. nos casos comuns, este efeito pode ser considerado
supondo-se a tensdo de tragdo igual a 0,75.fy; e desprezando-se a
armadura.
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E importante lembrar, que de acordo com a Norma Brasileira o
valor de fy, ¢ o seguinte :

I = lf}; para f, <180 kg/cm’
e fix=0,06 fy+7 . para fy > 180kg/cm’
17.1 EXIGENCIAS NORMATIVAS

A NBR-6118 considera que a fissuragdo ¢ nociva, quando a
abertura das fissuras na superficie do concreto ultrapassa os seguintes

valores:
e a- 0,1lmm, para pe¢as ndo protegidas, em meio agressivo;

e b- 02mm, para pegas ndo protegidas, em meio ndo
agressivo;
e ¢- 0,3mm, para pecas protegidas.
As condigdes acima tem razoavel probabilidade de ocorréncia,
quando se verificam simultaneamente as seguintes desigualdades:

(1 paraalinea “a”

4
__® ‘{‘ x(—+45) >} 2 paraalinea “b”
2n.-075 £ p.

3 paraalinea "¢
.

(1 paraalinea “a’
@ o, 3o

A v

— K
2n,-075 E,

2 paraalinea “b”

=
A%
A

3 paraalinea “¢”
.
Onde:
e o - tensdo na armadura, sob solicitagdo (em servigo).
e ¢ - diametro das barras em mm.
e p - taxa geométrica da armadura na se¢do transversal de
. N A
concretoA; . sujeita a fissuragdo (o, = —).

or
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Nos tirantes : A, = area da sec¢do transversal do tirante.
Nas se¢des retangulares e nas se¢des em T, submetidas a
flexdo simples: A, =0,25.by . h.

n,. € um coeficiente de aderéncia. que depende da

conformagdo superficial da armadura. Para os agos lisos. o seu valor ¢
igual a 1: o seu valor maximo ndo deve ultrapassar 1.8.

Para os principais tipos de ago usados em estruturas de
concreto armado no Brasil, os valores de 7, sdo:

. n, = 1.0 - CA-25, CA-32

* n, =15-CA-50 A, CA-50B

. n, =1.8-CA-60 A, CA-60B

No calculo de tirantes so a armadura deve resistir ao estorgo de
tra¢do, o concreto ndo ¢ levado em conta para resistir a estes estorgos.

17.2 APLICAGAO NUMERICA
I- Dimensionar um tirante para suportar um esfor¢o normal de tragdo
de 20 ton. Trabalha-se com ago CA-25. ¢ exige-se que a abertura das
fissuras ndo ultrapasse 0.72mm. A se¢dio de concreto estd fixada em 13
x50.ef . =180kg/cm~,
RESPOSTA:
£ =2500/1,15=2174 kg /cm
Fy=20000 x 1,4 = 28000 kg.
A drea das barras que devem resistir a esse esforgo ¢:
A,=28000/2174 =129 em’
Adotando 11 ¢ 12.5 (13.75 cm’). tem-se:
taxa de trabalho das barras:
o =28000/13.75=2036 kg fem’
g = 294650 = 00198
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abertura das fissuras:

12,5 2036 4
X % ( +
2x1-0,75 2100000 0,0198

45) = 2.4

=33

[2.5 2036 y 3x2036
x
2x1-0,75 2100000 18

Conclusdio: a se¢do do tirante ndo satisfaz as exigéncias
normativas.

2- Resolver o exercicio anterior usando Ago CA-50 A.
RESPOSTA:

fu=4348 kg/em® A, =28000/4348 = 6.43 cm’
Adotando 12 ¢ 10 (9.6 cm®) . tem-se:
o, =28000/9.6=2917kg/cm’

p, =9.6/650=0.01477

tem-se assim

10 2917 1 )
e % ) =195
2.15-0.75 2100000 0.01477
10 2917 3x2917
’ =30

[ B

% —
<1.3=0,75 2100000 18

Nao sendo atendida somente uma das desigualdades, pode-se
dizer que. de acordo com a NBR-6118, a fissuragéio que pode ocorrer
hdo serd nociva. Esta solugo é portanto, aceitgvel.
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CALCULO DAS LAJES EM CRUZ - MARCUS
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| 1.20 0674 27,00 11.85 | 35,80 1707
| 2] 0.682 s [ 3900
| 1232 0,690 1161 | 3923
| 0,696 A9 3941
i i2 0,703 1138 ' 39,54
' 133 4,709 11,28 9T
| 126 0716 11,17 3998
| 137 0,722 11,07 40,19
128 0,729 10,98 40,40
129 0,738 10,89 40,61
130 0,741 1H30 40,83
! 131 0,746 2393 w2 4106 15,34
' 1,32 0,752 | 23,70 .ol 4129 15,53
| 1,33 0,758 | 2348 10,56 41,53 15.07
[ 15 0,763 13,26 1048 417 1542
| 135 0,764 2306 10,41 4102 18.97
| L.36G 0,774 1280 10,34 42,28 13
1.37 0,779 22,66 10,27 4254 14,28
|38 1,744 22,48 1021 32,80 1943
139 0,789 22,29 10,14 43.07 19,60
.41 1 0,793 »12 10,08 4335 19,76
]
| U798 2193 10,02 13,63 DR
1,403 21,78 vu7 . 32 2010
‘ 0,507 21,62 4.9 44,21 20,27
081 21,46 .56 44,50
0,815 2,31 981 44,80
0,520 206 976 4301
| 0,824 i 202 9,71 4542
| 0527 25K w67 45,74
i %31 20,75 962 A {16
i K35 2041 Lt 46,38




TABELA 4 (Continuagiio
CALCULO DAS LAJES EM CRUZ - MARCLS

Mooyl Moyl Xe=gl]
", m, ",
Ne=-q 1, 2 guo=kiy

. "y
LA Ay i m, i, ny "y

10 R 938 16,38 155

151 0839 | 20,44 9,54 i 46,71 21,75

152 1,542 | .36 .50 | 4705 2094

153 0846 20.24 946 | A73% 2,14

34 .44 0,12 942 | A1 2234

|55 1482 20,01 9.39 : 807 2255

LA 535 19,90 9,35 | 48,43 2276

157 .45 19,79 982 | 4s7e 2296

158 1,562 19.64 9,28 | 4914 haW b

1,54 1,863 19,58 9,25 | 49,51 23,09

tRe] (1808 19,43 522 | 49,88 23,60

1401 0570 19,39 9,19 50,25 25,82

|02 0,873 19,29 9.16 50,63 24,04

143 0,576 19,20 9.13 51,01 2426

Lod 0878 19,11 9,11 L S140 24,49

|0k (188 19,02 908 i 51,79 T

{0t 0,884 18,54 9,05 | 52,19 2495

([ (1580 18,86 9.03 i 5258 25,18

Lo 0,558 1877 9.00 52,99 2541

[RE 0,89 18,70 598 5359 25,65

il 1,893 18,62 5.96 5381 25,40

] 0543 18,54 %3 5422 26,13 |
(g 0.K07 15,47 391 54,04 26,37

(i [i% {1 (B BB 55,07 26061

[ 002 1533 §.57 55,49 2086 |
i 10,904 15.26 §.45 55,92 LY AR !
[0 1,900 [ERE 845 | 50,36 27,36 !
e 1,507 18,13 §.81 i 50,80 2101 b
178 i) 1507 £.50 1.4 21,87 i
e (IXFI0] 14,00 558 57.68 28,13 ]
L TS 1794 876 ! S804 2839

SN [ICTE 17,83 (] R 28,65

142 Wyth I 1783 8,73 ! 30,05 2891

1x3 UMIS ! 17,77 571 i SU.51 29,18

154 By 17,72 570 | 5997 2044

Lxs B2 17,00 8,08 i 44 29,12

|50 Ly 17.01 K07 | Gl 29,99

1.%7 Y24 17.56 563 { 61,39 3020

[T 0926 : 17,51 5,014 61,88 30,54

.89 0827 1 745 5,63 6236 30,81

1] wy2Y I 1741 8,61 62,85 309

[EX 1930 17,36 8.60 63,34 31,38

[ 0,931 17,32 8,59 63,83 31,66

143 0933 17,27 8,58 64,33 31,94

1.4 0,934 1723 8,56 64,83 12,23

143 0,935 17,18 8,55 65,34 32,5

1.4 0936 17,14 8,54 65,84 3281

1497 0,938 17,10 8,53 66,36 3300

T3 0,939 17,06 8,52 66,88 33,40

1,99 0,940 17,02 451 67,39 3370

200 0,941 16,98 8.50 67,92 34,00




) TABELAS
CALCULO DAS LAJES EM CRUZ = MARCUS

Z 3 3 s
’ 2 Megld . Megld . Nl
7 Z. iy iy Hy
£ o B )
A =k
_____ Ny
| ‘ [ i
| I/ A, ", ", | o,
050 | 0,238 137,06 50,40 4542
0.5 0,253 130,06 4748 4911
.52 1,268 123,66 2483 1438
! 133 0,283 117,79 4242 47,72
i 054 0,20% 1230 40.23 YR
| (.55 1742 38.23 A0
! .56 | wags b e
| 0.57 | 8,59 i 34 I
I 0,58 94,67 i 3321 !
| .59 G102 ! I8! i
i 11,001 BT 62 H .52 !
|
‘ w0l 0409 846 \ w33 | s
0,62 0,425 81,51 Bt ol | 44,33
0,63 a1 78,76 e 44,21
‘ (heid 456 76,18 26,30 440
hns uA72 73,76 15,45 RERTA
\ 0,00 U487 7149 24,63 4398
067 0,502 69,36 2391 ERN N
[VRER 517 67,50 X322 4300
.64 0,531 65,47 22,59 44,03
| 0.70 0,545 63.60 22,00 4401
|
0,71 0,559 62,01 144
0.12 0,573 60,42 20,93
| 0.73 (.587 s§u2 045
| .74 0,600 5751 2000
[ o7 0,613 S6.16 19,58
! 10,56 (.625 5480 | (R
! 037 1,637 5360 1583
0,78 1.649 5254 15,48
0,749 0061 4G I%.16 |
(1.501 t 0.072 )42 178G |
[T 0.683 4944 17,57 16,50
H .52 0,643 AR50 1731 BRI
| 11,83 0,703 47,02 17,0 47,20
i 0,84 0,713 46,78 16,82 47.57
i 085 0,723 16,6 4797
| 056 0,732 16,39 4838
| a7 0741 o B L% 4381
b i3 0.750 43,78 16,00 49,25
I 0.5 0,758 43,12 1582 19,71
i LR 10,766 4248 13,60 Sy
! 041 0,774 41,87 15,50 50,68
| 192 0,742 41,30 1535 51,18
| 493 1,789 40,74 15,21 51,50
! 1,94 1,746 40.21 1507 52,24
! TS {,k03 39,70 14,95 5278
| 0,40t 13, Rt 922 14,82 53,35
(NI 0516 3875 14,71 5302
[ 1,422 %3l 14,60 54,32
1 (1828 37,88 4,50 55,12
[N [TEER 3747 1440 5574




. TABELA 5 (Continuacino)
CALCULO DAS LAJES EM CRUZ - MARCUS

Myogdd Mgl Xe=qld
", ", "y
Ne=glo  q.=kyy
"

1/1, i k. n, iy m,

1,01 { 11,833 g i 1440 55

1.2 444 i | 14,22 57,01

14 1§54 1405 58,33

1 0,863 13.90 59,70

I8 0,872 | i 13,76 61,12

110 1R800 ! 1 13.64 61,59

S 11,887 ! [ 13,52 64,10

(N | 03,594 | | 1342 65,606

Ll | nouy | i 1332 67.26

TS | [T 13.24 68,91

1.3 | 0412 i 13.16 70,60

i 123 0,917 | | 13.08 7233
' 1.24 0,922 i I 1301 74,01
1,26 0426 | i 1293 7592

128 0931 | 12,89 7178

130 1,934 i i 12.84 79.60

1,32 0938 | | 1279 B1,60

134 0,942 12,74 83,58

130 [TUE R i 12,70 85,58

1,358 TEE t 12,06 87,03

A0 0,950 ' 12.62 80.72

1.2 05 [ 12,39 91,84

14 Uv3s ! 12,56 94,01

1o IR | 12,53 96,20

1.l 1960 | 12,50 98,45
130 11,962 | i 1247 100.72
37 1,964 ! | 12,43 103,02
14 .960 ‘ 12,43 105,38
|56 0,967 | 12,40 107,76
5K 1.969 | 12,38 1016
[N LR ] 1237 112,61
[ DaT2 | f 12,35 115,12
i | e | | a5 117,62
(R | 04374 ! | 12,32 120,17
(R ! WAUTS i : 12,50 122,76
[ i 0,977 ! ! 13,28 12541
(KR | U07E | | 1227 128 04
L34 (TR } | 12.26 130,75
1.7 i 0,950 ! | 1225 133,50
i7N : 1R | : 1324 136,24
R LT T R 139,04
182 ! 82 [ | .22 IR
8 ‘ | Iona 14478
.80 i 12,20 147,65
| |58 i | 12,19 150,60
i R i 12,18 15354
I K= | j 12,18 156,53
1o | ‘ 12,17 159,56
‘ |ty | 12,16 162,60
| |4 ‘ 12,16 165,75
‘ 2.0 ‘ | 12,15 168 459




_ TABELA 6
CALCULO DAS LAJES EM CRUZ - MARCUS

M-y ld Meeghy  Xe=-ql

m, iy "y
N= -l gu=kay
"y
171, k. | m, ", iy
0,50 0111 IS 108,00 7143
| 0.51 o119 230,76 100,70 09,53
| 0,52 0,127 21651 95,07 07,77
0,33 0,136 203,52 88,03 60,13 |
‘ 10,34 0,148 191,66 $2.56 6460 |
! 0.55 0,153 180,83 77.57 63,18
0,56 0,164 170,91 73.01 61,56
| 0.57 0174 161,79 68,84 60,63 |
i 0,58 0,184 153,42 63,02 | 59,49 |
| 0.59 0,195 145,72 61,52 38,442
| (.61 0.206 138.61 5850 | 3743 !
| 0,61 0217 132,05 3534 | 56,52
0.62 0,228 125,98 52,61 $5.07 |
| 0.63 0.239 120,36 20,09 : 54,88 :
i .64 0251 115,15 47,76 i S8 i
| 063 0,263 110,30 45,61 i 53,48
| 060 0,275 105,81 43.62 | 52,45
! 0.67 0,287 101,61 a7 52,38
| 1L6% 0,299 97,70 40,06 5176
l 0,69 0,312 94,06 38,47 51,28 |
0,70 0,324 90,65 3600 50,84 |
\ 0,71 0,337 7,46 3561 S5 i
0,72 0,349 84,48 34,33 50,00 !
0.73 0,362 81,68 3313 49,77 |
| om 0375 79,05 2201 49,38 |
1 .75 0,387 76,58 3099 49,23 i
| .76 2.400 7426 9,98 da 1
{ 77 0413 72,08 BTy A T Y | '
; 078 0,425 70,02 2821 48,63 i |
I (3] 0,438 08,08 2740 48,51 I I
| 40 [RED] 66,24 26,63 48,40 | |
T 0963 0451 2501 48,32 !
i 082 0,475 62,88 2537 48,26 |
083 0,487 61,33 404 48,22 | |
0,84 0,499 5086 . 2305 48,21 |
i 0,55 0511 SEAT 2349 43,22 |
i 0.86 0,522 57,15 2247 48,28
| 187 0,543 55,90 ny 48,50
088 0,543 54,71 22,00 | a8y
LR 1,556 53,58 21,56 48,46
0.0 i 0,567 52,51 21,14 48,57
00 | 0,578 S149 0,73 48,09 291
0.2 | 0,589 50.51 20,37 4343 22,99
093 | 0,599 49,59 20,02 48,99 23,00
09 ‘ 0,610 48,70 19,68 49,17 23,19
1ys | 1,620 47,86 19.37 49,06 2330
14y 0,629 47,06 19,06 49,87 2342
() 0,639 46,29 18,78 ) 3336
URH] 04648 45,55 14,50 50,04 23,70
14 I 0nsK 44,88 18,25 50,29 2384
14 ] 0,607 1418 18,60 50,56 2400




TABELA 6 (Continuacio
CALCULO DAS LAJES EM CRUZ - MARCLS

Mgl Moagle Xe=-gt”

m, n, ",

_\'_,=—¢LJ'_\:_ 1 =koy

i = — . ."_'

LAt &y | m, ", : my "
B et 1800 I 50,56 2400
12 684 780 L AL 2433
1.4 [T 17,13 i 5176 24,70
i I i 16,75 5244 25,10
|5 0,731 i 1641 53,18 25,52
11 01,745 i 10.10 ‘ 5305 25497

T . s D 7 T = 15,81 I SLTE 26,45
14 W | 1555 3564 26,95
BT 784 15,31 | 56,35 2747

0798 15,09 | 5750 28,02
|4, 854 SH.50 2,54

1470 ! R RINT]

14,54 : oty il 24,80

1438 i 61,71 044

1423 ! 6285 31,00

14,10 | 03 3.7

13.9% [ 63,23 3247

1 Kty 13.50 | 66,50 33,18
nyT2 It 1375 | 00,74 3182
0879 KT 1305 69,10 34,67
| T045 3544
ETE TR T 7183 36,23
[T RIIEE 3.4 37,03
e 30,08 T16Y 3786
RS | a0 70,17 35,70
wol | 29,71 et 3958
RTCIE | Judy ' T2 T duds
N8 ) 29,08 80,77 | 41,32
e W | 736 20
0926 wa | | owxes | 4nd
1479 2RTN i | 8504 | REAIL]
1032 28,50 ] 87,31 | 1503
0,933 28.40 | s9.02 46,0
0,938 1825 90,77 | anmy
] 28,11 ! Y252 | 4708
o4 2097 ! i 37 BRI
19406 ERET] I 96,13 03
A48 nn ! G748 AUy
H.950 17,60 ' RURT R B
0952 27,49 i 1260 101,75 53,21
0434 3738 | 12.57 103,68 54,30
11956 KPR 12,53 105,63 S5l
0,958 2718 12,52 107,62 56,63
0,960 27,09 1250 109,63 57,67
0,961 27.00 1248 111,65 58.81
0,963 26.91 12,46 110,71 50,97
1,964 26,83 1344 115,79 61,15
0,966 26,75 242 117,89 6233
0,967 26,68 1241 120,04 63,55
0,968 26,61 12,39 122,19 64,76
0,970 26,54 12,37 124,35 65,08




TABELA 7
CALCULO DAS LAJES EM CRUZ - MARCUS

Moagld Mgl Xe=ql’

"y iy ny

Xf“f_".i. qc=k.q

y
T
ldx ke e ny my My
1.00 0,500 55,74 24,00 55,74 23,00
101 0.510 54,65 32,53 55,75 24,00
2 0.520 53,61 32,09 55,78 24,02
103 1,529 5262 22,66 55.82 2404
104 0,539 51,76 2.6 55,88 24,07
105 0,549 50,76 21.87 55.96 24,11
106 0,558 49,89 21,50 56,06 24,16
107 0,567 49,06 21,05 56,17 24,22
108 0,576 48,27 20,82 56,30 24,28
106 0,585 47,50 20,50 56,44 24,36
110 0.594 46,77 2020 56,59 2444
NI 0,603 46,07 19.90 56.76 EXIER
112 0.611 45,40 19,63 56.95 24,62
INE 0,620 44,75 19,36 57,04 4N
114 0,628 44,13 19,10 57,36 2183
115 0,636 43,54 15,86 57,58 24,94
116 0,644 4297 18,63 57,82 25,06
117 0,652 4242 18,40 58,07 25,19
118 0,660 4189 18,19 58,33 2533
119 0,667 4138 17,98 8,60 25,47
1.20 0,675 40,90 17,79 58.89 25,61
[ 0.682 0,42 17,60 5919 35.76
1m 0,689 19,97 17,42 59,49 592
1.23 0.696 39,54 17,24 59,81 26,09
1.4 0,703 39,12 17,07 60,15 26,25
1.25 0,709 38,71 1691 60,49 26,43
1.26 0,716 38,32 16,76 60,84 26,61
1.27 0,722 37,95 16,61 61.20 26,79
128 0,729 37,58 16,47 61,57 2698
129 0.735 37,23 16,33 61,96 27,18
130 0.741 36,89 16.20 62.05 2738
I 131 0,746 36,57 1607 | 6278 37,58
! 132 0.752 36,25 15,95 61,16 27,19
133 0,758 35,95 15,83 63.59 28,01
134 0,763 35,65 - 15,72 64,02 28,23
1.35 0.769 35,37 15,61 64,46 28,45
1,36 0774 35,09 15,51 64,91 28,68
137 0,779 34,83 1541 65,36 2891
138 | nsd 34,57 15,31 ' 65,83 29,15
! 139 0,789 34,32 15,21 66,31 29,39
| [T 0,793 34,08 15,12 66.79 29,64
| Tl 0,798 33,85 15,04 67,29 9,89
| 142 0,803 33,62 14,95 67,79 30,15
i 143 0,807 33,40 14,87 ' 68,30 30,40
| [T 0,811 33,19 14,79 68,82 30,67
143 0,815 32,98 14,71 69,34 30,94
146 0,520 32,78 14,64 69,88 3121
i 147 0,824 1259 14,57 70,42 31,48
' 148 0,827 32,40 14,50 70,97 31,76
VA 0431 32,22 14,43 71,53 32,04
1.50 (1,435 32414 14.37 720 3233




. TABELA 7 (Continuagiio)
CALCULO DAS LAJES EM CRUZ - MARCUS

Moegl® — Moogld Ne=ql)
"y "y "y
Ne=-qly qv=Kuq
",
| i !
L4, | ky m, ", iy 1y i
! 1.30 IR [ 3204 72,10 323 |
| 151 | 0,839 | 31,87 72,67 32,62 |
152 0.842 LT 7325 2 I
143 Lonsds 31,54 7384 1322
154 0849 3139 | T s |
133 Lo0ss2 3124 { 75,04 1382 !
i 1.56 i 0,855 31,09 ! 75.65 34,13 {
1.57 0,859 30,94 L7627 3445
158 L oser | 380 76,90 34,76
ol oses | 061 77,52 35,08
1,60 | 0.R68 3054 | 78,17 3541
1. 0,870 30,41 i i 7841 3573
1. 0,873 3038 | [1947 36,06
1. i 0,876 30,16 i 40,13 36,40
1, | 0.878 10,04 | 80,80 36,74
113 ! 0,881 29.93 | 81,48 37,08
1 | 11,884 2082 | 42,16 3142
! 0,886 2071 I =5 X n
(1,884 20.60 X 3812
1 0891 2950 | [ 84 3847
150 0593 29,40 i | 54,05 3883
131 T 30 | §5.67 39,19
{573 | hKyT M0 56,38 39,55
173 0,599 29,01 ! §7.12 39,92
1,74 0902 002 : ET.ES 4029
1,75 | D04 1893 } £4.60 40,67
LT 106 8,84 | 59,34 41,04
i i 876 | 900 41,42
1N Coomam e | 90,86 4181
T L nan o860 91,61 42,19
) LA 24,82 92.39 4258
181 T 28 i 93,17 4297
152 Y 2437 | 93,96 43,37
183 ! 0918 28,29 i 94,75 43,77
|84 L 0w 2832 | 95,54 44,17
155 [ A 2,15 | 9635 44,57
| 86 [ Tk 209 | 97,16 44,98
i 0.924 01" | 97,98 45,09
P88 0926 795 | 98,80 15,81
|9 0,927 27,89 99,62 46,22
1) 1929 2783 100,46 4664
[ ) 3777 ! 101,30 1706
|4z i 0,931 27,71 | 102,14 4749
143 L 0w 765 103,00 4792
wd L oo Mev | 103,85 4835
U5 L 093s 754 | 104,72 48,78
| .96 0,936 2749 105,58 4921
| 167 0,938 2743 106,43 49,65
| 1.u% 0,939 27,38 107,35 50,10
1| 090 2733 10823 50,5
| 240 | 0,94t a0 | 10912 50,99




TABELA S

CONCRETO ARMADO ~ ESTADO LIMITE GLTIMO
DIMENSIONAMENTO DE SECOES RETANGULARES

CONCRETO ARMADO - ESTADO LIMITE ULTIMO NBR-6118

DIMENSIONAMENTO DE SECCOES RETANGULARES

Valores de ¢ para

Walores de rpara f (he 'm):j

s | &
| s @ (‘rﬂ:’-lt'n): CadD | Caso | Caoo
| .
AeBlaeB|AeB] 1o | 140 | 150 | 170 | 200 | 220
U.:U?|:|,2sx 0896107180561 10449 035910209 1063 [99.42| 0,10 | 8,55 | 7.88 | 7.52
0.220 16.275 | 0,890 1 0723 | 0.565 | 0,452 | 0,361 | 0301 | 103519917 8,86 | 832 | 7,67 | 732

fl..’-l.[!:h_}[]ﬂ 0880 | 0732|0571 | 0457 [ 0365 | 0,304 | 996 | B83 | 853 | 8.01 | 7.59 | 7.04 |
0.260 | 0,325 [ (870 | 0,740 | 0,578 [ 0,462 | 0,370 0,308 | 9,63 | 853 | B24 | 7.7 | 7,04 | 6.8
(L2BO l 0,350 | 0,860 | 0,749 | 0,585 | 0,468 | 0374 | 0.312] 933 | B.27 | 7.99 | 7.50 | 6,92 | 6.60
(0,300 1 0.375 | 0,850 | 0,758 | 0,591 | 0,473 | 0,378 | 0,315 ( 9.07 | 8,04 | 7,76 | 7.29 | 6,72 | .41
10,400 | 0,840 | 0,767 | 0,598 | 0,479 | 0,383 10,319 8,85 | 783 | 756 | 7,00 | 6.55 | 4.4
0425 | 0630 (0,776 | 0,605 | 0,484 | 0,387 | 0,323 | 8,62 | 7.64 | 738 | 6,93 | 639 | 6.09 -

3 438 | 0,824 | 0,781 | 0,610 | 0488 10,390 | 0,325 | 851 | 755 | 7.29 | 6,85 | 631 | 602
0.430 | 0,820 | 0,785 [ 0,613 | 0,490 0,392 0,327 | 8,43 | 74T | 722 1 6,78 | 6,25 l 506
0462 | 0,815 0,790 | 0,617 (0,493 | 0,395) 0,329 | 8,33 | 738 | 7,14 | 6,70 | 6,18 | 5,00

0475 | 0,810 | 0,7951 0,620 | 0,496 10,397 | 0331 | 825 | 7,31 1 707 | 6,64 | 6,12 ) 584
0,488 | 0,804 | 0.800 | 0,625 | 0,500 | 0,400 | 0,333 | 8,17 | 7.24 | 699 | 6.57 | 6L 5717
0,500 | 0,800 | 0,805 | 0,628 | 0,503 | 0,402 [ 0,335 | 8,09 | 7,17 [ 693 | 6,51 }

0.525 | 0,790 | 0,815 | 0,636 | 0,509 | 0,407 | 0,339 J 795 | 7.04 | 681 | 6,39
| 0,550 | 0,780 | 0,825 0,645 [ 0,516 | 0,412 | 0344 | 7,82 | 693 | 6,69 | 6,28 | 580 | 553
0,575 0,770 | 0,836 | 0,653 | 0,522 1 0,418 | 0,348 | 769 | 682 | 6,59 | 6,19 | 5,71 | 544
0,585 0,766 | 0,840 | 0,656 | 0,525 | 0,420 | 0,350 | 7,65 | 6,78 | 6,55 | 6,15 | 5,67 | 541

G.600 ) 0,760 | 0,847 1 0,661 | 0,529 10423 758 | 6,72 1 649 | 6,10 | 5,62 | 536

0.625 | 0,750 | 0,858 | 0,670 0,536 | 0,429 748 | 663 | 640 | 6,01 | 5,51 | 529

(.628 ¢ 0,748 | 0,860 | 0,672 [ 0,538 | 0,430 746 | 662 | 6,39 | 600 | 553 | 5.28

.630 0,740 | 0,870 | 0,679 | 0,543 738 ] 654 | 632 | 594 | 547 | 522

(.675 | 0,750 0,882 | 0,689 | 0,551 729 | 646 | 624 | 587 | 541 | 516

1,678 | 0.728 | 0,884 | 0,690 | 0,552 T28 | 645 | 623 | 5,86 | 540 | 515

0,700 | 0,720 | 0,894 | 0,698 721 | 639 | 617 | 580 | 535 | 510

07251 0,710 10,907 0,708 T3 632 | 6011 574 | 529 | 5,04

0.600 | 0.750 | 0,700 | 0,920 7,06 1626 | 605 | 568 | 524 | S00

| 0617 | 0.771 | 0,692 | 0,950 700 | 621 | 6,00 | 564 | 520 | 495
* |

Unidades: tonelada, centimetro

w.M
Y= 14 y=sd M, -bd’ A=——
s d
Y= 105 z=¢d
Yyl x=E.d d=r M
b

Ot On valures sublinhados correspundem aos limites do ago tipo B (segdo normalmente armada)



TABELA9

PARA TENSAD NA ARMADURA COMPRIDA EMFUNCAODE = ' x 100
il
=,k Ale=14.aM AM em: kglfem
B(d-d") ded em:em

| VALORLS DE PEM byl PARA ACOS
m : i’

1
‘ i CATEGORIA A CATEGORIA B
P % Y T
| 12 32 40 50 | 60 |0 50 60
i [ 2174 2783 378 | 4348 5217 3419 4137 4801
} : | M 2783 3478 | 4548 5217 3399 4111 4768
13 274 1783 3478 4348 5217 | 3380 4085 4736
4 274 2783 3478 4348 5117 3360 4059 4702
&) [ 21 2783 3478 4348 5217 3339 4032 1668
16 |2 2783 TR 4348 5217 3318 4004 4633
17 3% X 2783 3478 4348 | s117 3297 976 4597
8 1% 11 2783 3478 4348 | s7 3275 3947 4560
9 274 2783 3478 4348 5217 3253 918 4523
10 P2 1783 3478 4348 5217 3230 3888 4485
[ [ 2783 3478 4348 5217 3207 3857 4446
112 [ 2174 2783 3478 4348 527 | 3183 3825 4512
113 2474 2783 3478 4348 5217 3159 3793 4621
14 Ik 2783 3478 4348 | s 3134 3760 4733
15 [oum 2783 1| 4y | sin 3108 3726 | 4848
18 [ 2743 3478 4348 | 4956 3082 3709 4965
4 [ ] 2783 3478 4348 4776 3055 3823 SNE6
fau I RE] 2783 3478 4348 4591 3018 3939 5209
5" |2 2783 3478 4348 4402 3000 1059 5217
20 2174 2783 3478 4348 4208 2971 4182 5217
(2l 174 2783 478 4240 4009 018 4308 5217
=2 I 783 | 478 | <051 3803 340 | 438 ] s
3 | um 2783 3478 3856 3596 3265 4348 5217
4 o 2783 3478 3656 3381 3394 4348 5217
3 | 2174 2783 3478 | 3451 3161 3478 4348 5217
L
|




TABELA 10

MOMENTOS NAS LAJES SIMPLESMENTE APOIADAS EM 4 LADOS PELO
METODO DE RUPTURA

Caso de armadura constante

ME=yt? MP=kAY k=i
m, Fig
Valores de mydados na tabela

K[ 0| o9 | o8 | 07 | o6 | 05 | o4 | 63 02

| 24,00 | 22,80 | 21,60 | 2040 | 1920 | 1800 | 16,80 | 15,60 1440
21,01 | 20,87 | 19,83 | 18,78 | 17,74 | 16,70 | 15,65 | 14.61 | 13,37
20,31 | 1998 | 1846 | 17,54 | 1662 | 15,69 | 14,77 | 13,83 i 1292
19,03 | 18,21 | 1738 | 16,55 | 15,72 | 14,90 | 14,07 | 13,24 | 1241 |
18,00 | 17,25 | 16,50 | 15,75 | 15,00 | 1425 | 13,50 | 12,75 | 12,00 |
17,14 | 1646 | 1577 | 15,08 | 14,40 | 13,70 | 13,03 | 1234 | 11,66 |
1642 | 15,79 | 15,16 | 14,53 | 13,89 | 1326 | 12,63 | 12,00 | 11,37 |
1580 | 1522 | 14,63 | 14,05 | 1346 | 1288 [ 1229 | 11.7] | .12

P1327 | 1473 ) 1408 | 13,64 | 13000 | 1254 | 12,00 | 1145 ) 1090
i 14.81 | 1430 | 1379 | 1328 | 12,77 | 1226 | 11,74 | 11253 ] 10.72
1440 | 13,92 | 1344 | 1296 | 1248 | 1200 | 1132 ) 11,04 | 10,560 |
04 1 13,58 | 13,03 | 12,68 | 12,23 ) 1077 | 1032 ) 1087 | 1042
13,70 | 13,29 | 12,86 | 1243 | 12,00 | 11,57 | 11,14 | 10.71 |

10,29
1342 | 13,02 [ 12,61 | 12,20 | 10,80 | 11,39 | 1098 | 10,58 | 1017
13,06 | 12,77 | 12,39 | 12,00 | 11,61 | 11,22 | 10,84 | 1045 | 10,06
1292 | 12,55 | 12,08 | 11,82 | 1145 | 11,08 | 10,71 | 1034 | 9,97
12,71 | 12,35 | 12,00 | 11,65 | 11,29 | 1094 | 10,59 | 1024 | 9,88
12,50 | 12,07 | 11,83 | 11,49 | 11,06 | 1082 | 1048 | 10,14 | 980
12,32 | 12,00 | 11,68 | 11,35 | 11,03 | 10,70 | 10,38 | 10.05 | 9,73
12,16 | 11,84 | 11,53 | 11,22 [ 1091 | 1060 [ 1029 | 957 9,66
12,00 | 11,70 | 11,40 | 11,10 | 10,80 | 10,50 | 10,20 | 9,90
11,72 [ 1144 | 11,06 | 1088 | 1060 | 1033 | 10,05 | 9,77 | 9.49
148 [ 11,22 | 10,96 | 1070 | 1043 [ 10,17 | 991 | 965 | 939
1126 | 11,02 | 10,77 | 10,53 | 1029 | 10,04 | 980 | 9,55 | 931
11,08 | 10.85 | 10,61 | 10,38 | 10,15 | 992 | 9,69 | 946 | 923

Lok Lol Lad ok L T2 B [ 0 U Tod [ [d [ 1) o= s e o o o s o e

=
(=23
L]

okl uwaUuLbii—_oxNabLELIID—-T

4.0 10,91 | 10,69 | 10,47 | 10,25 | 10,04 | 982 | 960 [ 938 2,16
l44 10,62 | 1043 | 1023 | 10,03 | 983 | 9,64 9,44 9,25 9,05
48 10,39 | 10,21 | 10,03 | 985 | 967 | 949 | 931 9,13 895
S0

1028 | 1001 | 994 | 977 | 960 943 923 9,08 8.91




TABELA 11

VALORES GEOMETRICOS DE CALCULO

Fios trefiludos CA-60

| et trows s SECAC TRANSVERSAL PARA GRUPO DE FIOS IGUAIS (en”) |
] ] Periim
oy I'K""" {em) T i | :
! 1 £ 345 i 6 7 8 9 IOI
340 009010072 [1.07 (009 U.ISEU.E?!U.}G:(}_JS 0.540.630.72 081090
4.2 (L0010 (1,30 (0.0 0.23;0_43:,0_5{:'0_‘!0 0841098 [1.1211.26 i.40|
460 IT0H032 {145 (0171034051 10.6810.85(1.02]1.19/1.36]1.53|1.70;
00 020010160 | 160 (0,20 U.4DIU,60§U.S{} 10011201 1.40|1.60 | 1.8¢ 2.{}0‘
G0 2RO G230 1LY (02810561084 1121140 (168|196 |2.24 12,52 2.80 1
b4 032010260 |2.00 {032 |0.64 0961128 11.60|1.92]2.24]2,56 |2.88 3.20]
TO 0385030 1220 (0390770106, 1.34]1.93|2.312.70 |3.08 |3.47|3.85
S0 030,040 {250 {050 1.00 150200 [2.50{3.00 |3.50|4.00 |4.50 |5.00|
|
i




TABELA 11

VALORES GEOMETRICOS DE CALCULO
Agu CA-SU

—

Segd | Pes RO TRANG . . o
SECAD TRANSVERSAL PARA GRUPO DL BARRAS (v

DIAMETRO | Perim,
sy |
i :m . |
ln\m pob | ey ‘IM‘—"' fem) 1 2 3 4 3 6 7 1.8 o i
] |
I ! 1
6.3 14 w15 | 0ds (20 (031 063 [0 | 126 | 157 | 189 j220 |282 12nE 0 MLF
H le” (050 (040 | 250 (050 [loo [LS0 (200 (250 [loo | 350 jduau 40 E o
| 14 I8 | 0RO [063 1305 (080 f160 1240 (320|400 [d4B0 | S60 [ade 0T 20 8
11 ¢ 125 1Ak [ han 125 1250 (335 1500 [62% |280 [KTE | Lot 1128 12 ¢
jow Todh | bl BS0G | Zo0 (400 (600 PHOU iy |12 B e s e
| 3

1151250 |630 {305 [630 |945 (1260 (1975 | 1800 )12,
o[BS (T 00 (00 PHa0 | IO R0 | 20 00 [ 24w | 25 ek 320
L8 E SO0 | (Ko | SO0 [ pron ISl |20 | 35 o0 [ 3eha | VS o b
[p gt s fndo [ eon | Son | fooo | 20000 320 i (4% ] S o




TABELA 12
INDICE DE ESBELTEZ

= by k - dado da tabela

by

00 | s 020 | 025 | 030 | 035 0,40 | 045 2 0.50
I {

{ I
000 | 475 | 507 | 5.60
POAS 442 | 475 ] 509 )
0.20 0 409 | 433 | 458

|
| 578 | 596 | 594 | 591 | 574 | 536
| 535 | 542 | 543 | 544 | 534 | 523
473 0488 | 495 | 498 | 494 | 490
025 F 396 | 406 | 457 | 450 463 | 468 | 473 | 471 | 469
C030 0 383 | 400 | 416 1 427 0 438 | 443 | 449 | 448 | 448
035 | 377 | 390 | 404 | 414 423 T a8 P a3 |43 | 4
]
1

< 04D 1371 32 RRUX} 4,13 4,18 4.19 4,21
043 0 367 | 376 | 348

| R 4,07 4.U8 410
0.30 303 i 370 3,78

|
3.84 3890 | 393 397 398 4,00

00 | 003 020 | 023 | 030 | 035 040 | 045 0,50

0.0 | 3,23 | 353 381 400 0 437 | 45T | 477 | 484 | 491
0,135 320 | 340 | 360 | 382 | 404 | 422 | 440 | 448 | 457
020 | 304 | 326 | 339 | 3,55 | 372 | 3,87 | 4,03 | 413 | 424
025 | 3,16 | 325 | 334 | 347 | 361 | 374 3188 | 398 | 408
0,30 | 3,18 323 | 329 | 339 | 350 [ 361 | 373 383 | 392
0.35 320 | 324 | 328 | 336 | 345 | 3,55 | 365 | 3,73 | 382
040 | 323 325 | 327 | 334 | 33 349 | 3,58 | 365 | 3,73
043 | 326 | 327 | 328 | 333 | 339 | 346 | 3,54 | 360 | 3,67
030 | 329 | 329 | 329 | 333 | 3538 | 344 | 350 356 | 3,62




TABELA 12 (Continuagiio)

h<by P=h'k
INDICE DE ESBELTEZ
bt

=k A k -------- dado na tabela

10 013 0.20 025 30 133 14D 4%

, el R
' |
!

040 | 475 507 5,60 578 ¢ 53U 304 R
R 4.75 3,09 525

£33
b saa 543 54 sm
a0 | 409 | 433 | 458 | 473 | 488 493 208 . 493
025 | 396 | 416 | 437 | 450 | 463 468 473 1 471
0.30 *| 384 | 400 | 406 | 427 l 436 4 449
]
|
1

i
o
s

443

37 30 4.04 4,14 4,24 433 433

371 3.82 3.93 401 1 415 418 418 4.1 g
1403

045 | 3.67 | 376 | 385 | 392 | 399 403 407 408 4
050 | 363 | 370 | 378 | 384 | 390 3ui 0 397 38 s
haby
A=k n,
b %
by
hih .
00 |05 | 20 | 02s | 030 | 035 | oudo o045 0.0
. . i
000 325 | 353 | 381 | 400 | 437 | 457 | 477 | 484 | 42
15 | 3,20 340 3,60 382 4,04 4,22 4,40 448 4,57 |
G20 1 304 | 326 | 339 | 355 | 3,72 | 38T |T403 | 413 | 429 |
0.5 306 | 325 | 334 | 347 | 361 | 374 | 388 | 398 | 408 |
030 38 0323 | 3290 | 339 | 350 | 361 | 373 | 383 | 392 0
B35 320 | 324 0 328 | 336 | 345 | 355 | 365 | 373 | 382 |
pAn 323 | 325 | 327 334 | 341 | 349 | 358 | 365 | 373 |
045 336 | 327 | 328 | 333 | 339 | 346 | 354 | 360 | 367 |
TS TL I T I ‘l 329 | 333 | 338 | 3 | 3s0 | 356 | 362
L 1




TABELA 12 (Continuagio)

he h

RUEE 025 . W30 | U35, 040 | 045 | 030

3,78 | BRI | S94 | 591 | 574 | 556
335 AdL 544 534 | 3,23
36 |

0.20 409 473 4,88 4,493 4,48 +,404 490
Lp23 396 ! 450 1 463 | 468 | 473 | 471 | 469
030 ER.C I 427 1 438 0 443 1 440 4,48 4,48
035 A7 A4] 423 ] 428 ] 433 | 433 | 434
(At 371 400 400 403 4.18 +.19 4,21
043 367 392 399 0 403 | 407 | 408 | 410
i 63 3840 3U0 0 393 | 397 | 398 | 400
1 ]
1
P h< by
T .
=kl
b h
! =
a L k
-l
;; &
| ! hel b
oAb
|
| 0,20 0,30 0,40 0,50 0.60
Lo 304 4,84 4.66 4,59 452
0.3 4.9% 474 4,53 435
! At 483 448 4,18
[ 030 4,53 4,20
X ¢T) 1273
|




TABEILA 13
[ MOMENTOS DE INERCIA J = bd, p DE VIGAS T

A tabela forneee as coclicicntes

Iai b=
009 | 021 |22 e e e
6 789 ez Trartyas”
383 | |23
313 |.
368 !
j68 4| 2
352 ! la
37 | |
141 400 EE T | |
LT 340 | |
04 3.7 i 5
] 330
30 3332 |
38y 330 |
387 320 ;
i 327 i
| 3n.s 326
38,3 326
8.5 32
ARG 325 -y
NS 35 103
323 ! :
! 328
324
31
s :
i, by i = I
1,36 044 [ 046 | u4an D oso | 082 | 054 ] 0se | uss | oo
[T 19 | 2 2 2|2 24 | 25 | 20
X 200 L 2nd (208202 [ 196 [ 190 | 186 | 180 | 17,7
| oyl 2702000205 | 199 | 194 ] 189 | 184 | 180 [ 173
) A | 208 [ 202 [ 196 190 | 186|182 | 178 [ 173
on i 20205 [ 190 | 194 | 189 | 184 | 180 | 176 ] 172
[ 123 208 1202 197|192 187 | 183 | 178 [ 174 | 170
| w3 25 20,6 1200 | 19,5 | 19,0 | 185 [ 1 | 17T | 173 | 169
| 121 204 0108 | 193 | IBE | 184 | 179 | 175 [ 170 | 168
e 2200 2020 | 196 | 190 | 186 ] 182 | 178 | 174 [ 170 | 167
T 218 200|195 | 190 | 185 [ 180 [ 177 ] 173 | 169 | 166
17 |26 198 | 193 [ 188 | 184 | 18,0 | 176 | 17.2 | 168 | 165
s [ 214 197 e | w7 | eI | e s | eT | 164
1y [ I 1o [ 1w | rge |12 | 17| 174 ] 10 | 160 | 163
Bl 213 19,5 [ 190 | 18s [ T 173 | e 1166 | 16,2
an 211 195 | 188 | 183 [ 179 IS 170 [ 168 16 ] 16,1
20,4 100 [ g | g2 s | 174 | e | 167 | 163 | 160
200 o | ass g [ 117 0073 16w | 166 | 162 | 159
0wy | P | IE 0 176 [ 172 ] 1es [ 165 D 162 | 150
14y 1849 | 184 | 1rw | 175 17,0 [ 168 ] 164 | 16,0 | 158
n 00 184 | 18 | 17w | 17,5 | 170 | 168 | 164 | 16,1 | 158
i) 20 189 | 184 17 175 17 [ 168 | 16 | 160 | 158
i 20t ) P | s [ [ ams |t et | e e | 187
|




Montado ¢ impresso nas olicinas gridicas da

Editora %?
Universitaria UFPE

Rua Academico Hlio Ramos, 20 @ Virzea
Fone: (Oxx81) 3271 8397 & (Oxx81) 32718930
Fax: (Uxx81) 32718395  CLP 50740-330
Recile o L2




-

l v :‘)-I.

: \
N

il |HH|

i
| . A .--.. J ". _.-I
I B
‘. “' . B r




	1. Introdução
	1.1 A Experiência de J. Lambot
	1.2 Registro de Patentes
	1.3 Ensaios e Estudos
	1.4 O Concreto Armado no Brasil
	1.5 Marcos do desenvolvimento
	2. Definição
	2.1 Características do Concreto Armado
	2.2 Conceito Fundamental
	2.3 Principais Vantagens do Concreto Armado
	2.4 Principais Desvantagens do Concreto Armado
	3. Condicionamentos para Execução de Estruturas em Concreto Armado
	3.1 Normas ou Prescrições Regulamentares
	3.2 Normas do Concreto Armado no Brasil
	3.3 Considerações Gerais
	4. Deformações do Concreto Armado
	4.1 Deformações Próprias
	4.1.1 Deformação Devido à Retração
	4.1.2 Deformação Devido a Variação do Umidade do Meio Ambiente
	4.1.3 Deformação por Variação de Temperatura
	4.2 Deformações por Causas Externas
	4.2.1 Deformação Imediata
	4.2.2 Deformação Lenta
	5. Resistência do Concreto
	5.1 Diagrama Tensão/Deformação
	5.2 Diagrama com Repetição de Carga
	5.3 Módulo de Elasticidade do Concreto, ou Módulo de Deformação Longitudinal
	5.4 Módulo de Deformação Transversal
	5.5 Resistência à Compressão
	5.6 Resistência à Tração
	5.7 Valores Característicos
	5.7.1 Compressão
	5.7.2 Tração
	5.8 Valores de Cálculo
	6. Diagramas de Tensão/Deformação dos Aços Tipos A e B
	6.1 Análise Comparativa
	7. Aderência
	7.1 Tensão de Aderência - Comprimento de Ancoragem
	7.2 Ancoragem das Barras Compridas
	8. Ganchos
	8.1 Emenda das Barras
	9. Conceito de Estrutura
	10. Fatores de Insegurança
	10.1 Estados Limites
	10.1.1 estado limite último (de ruína)
	10.1.2 Estudo limite de utilização (de serviço)
	11. Ações e Solicitações
	11.1 Processos de Cálculo
	11.2 Estádios: Estádio I, Estádio II, Estádio III
	11.2.1 Estádio I
	11.2.2 Estádio II
	11.2.3 Estádio III
	12. Comportamento Estrutural
	12.1 Estrutura de Um Edifício
	12.2 Lajes: Lajes Armadas em Duas Direções e Lajes Armadas em Uma Só Direção
	12.2.1 Lajes Armadas em Cruz
	12.3 Distribuição de Cargas em Lajes Armadas em Cruz
	12.4 Teoria das Grelhas
	12.5 Proccesso de Marcus
	12.6 Lajes Contínuas
	12.7 Lajes Armadas em Uma Só Direção
	12.7.1 Lajes Isoladas
	12.7.2 Lajes Contínuas: Armadas em Uma Só Direção
	12.7.3 Reações de Apoio
	12.8 Parede Sobre Laje
	13. Seções Retangulares
	13.1 Altura Útil, Deformações, Valores Limites
	13.2 Posição da Linha Neutra
	13.2.1 Aço com Patamar de Escoamento
	13.2.2 Aço sem Patamar de Escoamento
	13.3 Seção Retangular com Armadura Simples
	13.4 Seção Retangular com Armadura Dupla
	13.5 Dimensionamento de Seções Retangulares: Flexão Simples
	13.6 Aplicações Numéricas
	13.7 Detalhamento de Armadura das Lajes
	13.8 Lajes no Regime de Ruptura
	13.8.2 Lajes Contínuas com Armadura Constante
	13.9 Aplicação Numérica
	14. Vigas de Seção Retangular
	14.1 Verificação de Estabilidade
	14.2 Verificação de Estabilidade: Armatura Simples
	14.2.1 Aplicação Numérica
	14.3 Verificação de Estabilidade: Armadura Dupla
	14.3.1 Aplicação Numérica
	15. Vigas de Seçnao T
	15.1 Dimensionamento
	15.2 Seções em T com Armadura Dupla
	15.3 Aplicação Numérica
	15.4 Verificação de Estabilidade
	14.4.1 Seções com Armadura Simples
	15.4.2 Seções Super-Armadas
	15.4.3 Seções com Armadura Dupla
	16. Pilares
	16.1 Pilares Simples
	16.2 Dimensionamento de Pilares Curtos
	16.3 Esbeltez
	16.4 Dimensões Mínimas
	Cálcul Simplificado para Pilares Simples
	16.6 Aplicação Numérica
	16.7 Considerações Gerais
	17. Tração Axial
	17.1 Exigências Normativas
	17.2 Aplicação Numérica
	Refefências
	Tabelas


 
 
    
   HistoryItem_V1
   PageSizes
        
     Action: Make all pages the same size
     Scale: Scale width and height separately
     Rotate: Counterclockwise if needed
     Size: 6.102 x 8.661 inches / 155.0 x 220.0 mm
      

        
     AllSame
     1
     0
            
       D:20141118110000
       623.6220
       Formato 16
       Blank
       439.3701
          

     Tall
     1
     1
     1040
     234
    
     qi3alphabase[QI 3.0/QHI 3.0 alpha]
     None
     Separate
            
                
         AllDoc
              

       CurrentAVDoc
          

      

        
     QITE_QuiteImposingPlus3
     Quite Imposing Plus 3.0f
     Quite Imposing Plus 3
     1
      

        
     251
     250
     251
      

   1
  

 HistoryList_V1
 qi2base



