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RESUMO

No presente traballio apresentam-se as condições básicas para o dimensiona-

mento de estruturas de concreto armado submetidas à flexão simples. Estas condições

englobam desde conhecer os materiais utilizados nas estruturas de concreto armado,

suas características e suas aplicações dentro da construção civil, buscando-se melhor

aproveitar estes materiais.

Os métodos empregados para a resolução dos problemas referem-se à aplica

ção das equações de equilíbrio de forças e de momentos, podendo-se também, para

simplificação de cálculo, utilizar tabelas auxiliares.

Busca-se também demonstrar algumas falhas que existem na NBR-6118/82,

contra a segurança das estruturas no que tange ao dimensionamento da armadura mí

nima necessária à flexão.

Apresenta-se exemplo buscando comparar métodos de cálculo de seções T

submetidas a flexão simples.

A resolução completa das vigas de seção retangular, submetidas a flexão sim

ples, geradas através da análise de um projeto piloto, também é apresentada.

Finalmente, são feitas comparações de custo de material, envolvendo as vigas

apresentadas no projeto piloto, visando conhecer as alturas relativas para as quais se

pode ter um dimeasionamentomais econômico.
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ABSTRACT

In this Work are presented the basic conditions to íhe design of reinforced

Tliese conditions comprise sinceconcrete structures submitted to simple ílexion.

knowing lhe materiais used in the reinforced concrete structures, lheir characteristics

and applications in civil construction, seeking for a better use of these materiais.

The methods used to solve the problems refer to the application of forces and

moments equilibrium equations, being possible also, the use auxiliaiy tables to simpliíy

the caiculus.

IVs intended aiso to show some faults in NBR-6118/82, against the structures

safety, related to lhe compulation of minimum reinforced necessary to flexion.

An example is presented to compare compulation methods -for T-sections

submitted to simple flexion.

The complete resolution of rectangular section beams, submitted to simple

ílexion, generated by lhe analysis of an usual building floor is presented.

Finally, cost of materiais are compared, involving the beams presented in íhe

example, with the objective of knowing tlie relative heights wilh ones it is possible to

have a more economic design.



1

1 INTRODUÇÃO

1.1 GENERALIDADES

As primeiras peças de concreto armado foram construídas na França, na

metade do século XIX. Porém, sua efetiva utilização na construção civil somente teve

início nas proximidades do século XX.

A necessidade da criação de uma pedra artificial, que fosse resistente,

econômica e durável como uma pedra natural e que além disso oferecesse como

vantagem a possibilidade de ser moldada nas dimensões e nas formas desejadas,

incentivou o surgimento do concreto.

O desenvolvimento do cimento teve origem nas pesquisas de Smeaton e

Parker, no século XVin. Estudos e experiências de Vicat e Aspdin, em 1824, na

Inglaterra, possibilitaram a produção industrial e esse material ficou conhecido como

cimento Portland. Em 1845, Johnson produziu um cimento de mesmo itpo que o

utilizado hoje.

Constatou-se rapidamente que essa pedra possuía uma grande resistência à

compressão, mas sua resistência à tração não era satisfatória, tomando necessária a

adição de armadura.
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Pressume-se que por volta de 1850, J. L. Lambot (ACI, 1971) efetuou as

primeiras experiências práticas do efeito da introdução de armaduras na massa de

concreto para construção de barcos. Também é dessa época a construção de uma

parede de argamassa nas Fojjarias Carcês, departamento do Var, sul da França, parede

essa armada com um grande número de barras de aço de pequeno diâmetro,

prímórdios do ano de 1855, Lambot solicita patente para seu barco construído com

argamassa de cimento e armaduras de aço.

François Coignet obtém, em 1861, patente para execução de peças de

concreto armado. Também no ano de 1861, J. Monier construiu vasos de flores,

moldados em concreto e com armaduras de arame.

Nos

O norte-americano Ward construiu em Nova Yorque, no ano de 1873,

uma casa de concreto armado que, segundo os historiadores, existe até os dias de hoje.

Outro norte-americano, Thaddeus Hyatt, advogado, motivado por uma série de

ensaios iniciados no ano de 1850, obteve em 1877 patente para um sistema de

execução de vigas de concreto e aço, no qual a posição das barras previa os efeitos da

tração e do cisalhamento, sugerindo o uso de estribos e de barras dobradas.

Hennebique constrói na França, em 1880, a primeira laje armada com

barras de aço de seção circular. Firmas alemãs, entre elas Wayss e Freytag,

adquiriram em 1884 e em 1885, patentes de Monier, para emprego na Alemanha e na

Áustria.

A primeira publicação sobre cálculo de concreto armado, que se tem

conhecimento, data de 1886, escrita por Kõnen, na Alemanha. Em 1892, Hennebique

registra patente da primeira viga com utilização de estribos, como as atuais.

Rabut, na França, em 1897, ministra o primeiro curso sobre concreto

armado, na École des Ponts et Chaussées.

Emil Mõrsch, que foi Professor na Universidade de Stuttgart de 1916 até

1948, publicou em 1902, por incumbência da firma Wayss & Freytag, uma descrição

com bases científicas do comportamento do então chamado "concreto de ferro" e,
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partindo de resultados de ensaios, desenvolveu a primeira teoria realista sobre

dimensionamento de peças de concreto armado (MÔRSCH, 1901).

Surge na Alemanha, em 1904, a primeira norma sobre concreto armado.

Como se pode observar, o desenvolvimento do concreto armado ocorreu

no final do século XIX e continuou no início do século XX. Destaca-se uma obra,

projetada e construída por Hennebique, que marcou época e foi, durante muitos anos,

recorde em seu gênero: a Ponte Del Rísorgimento (1911), em Roma, com 100

metros de vão, formada por um arco bastante abatido, com flecha de um décimo do

vão.

No Brasil, a primeira obra dàta de 1908; foi uma ponte de 9 metros de

vão, executada no Rio de Janeiro pelo empreiteiro Echeverria, com projeto de

Hennebique.

Riedlinger, alemão, técnico de nível médio, fundou em 1912, no Rio de

Janeiro, a Companhia Construtora de Concreto Armado, executando diversas

obras importantes. Emílio Henrique Baumgart, que teve sua formação fortemente

influenciada por Riedlinger, deixou um vasto acervo de obras importantes, com

diversos recordes de tamanho e originalidade.

Baumgart, tem-se:

Dentre as obras de destaque de

a) Ponte sobre o Rio do Peixe, construída em 1928, com a finalidade de

ligar os municípios de Joaçafa e Herval do Oeste, em Santa Catarina, inicialmente

denominada Ponte do Herval e, posteriormente. Ponte Emílio Baumgart. Foi recorde

mundial de vão em viga reta de concreto armado, 68 metros, e construída por

processo original, hoje denominado de balanços sucessivos. A mesma foi tombada

pelo patrimônio histórico nacional, pelo seu pioneirismo em termos de engenharia

nacional e internacional. Em 1983, com a enchente do Rio do Peixe, a famosa ponte

foi arrastada pelas águas, morrendo assim esse patrimônio histórico,

b) Edifício A Noite, construído no Rio de Janeiro, entre 1928 e 1930, com

22 pavimentos; foi considerado, na época, o maior edifício em concreto armado do

mundo.
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Destaca-se também o desenvolvimento da aiquitetura, que com sua

riqueza de formas e arrojo incomum, exigiu da Engenharia de Estruturas soluções que

forçaram seu avanço cada vez maior. Oscar Niemayer, além de dignificar as

estruturas de concreto, também transformou-as em verdadeiras obras de arte.

Nos dias atuais, onde a cada instante estamos diante de novas descobertas,

é imprescindível que os conceitos referentes ao dimensionamento de peças de concreto

armado sejam atualizados. Dessa forma, há necessidade de atualizar o cálculo no

estado limite último, visando o acompanhamento das recentes modificações nas

normas nacionais e internacionais.

É evidente a escassez de bibliografia atualizada sobre concreto armado.
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1.2 OBJETIVOS

A escassez de bibliografia atualizada sobre concreto amado, associada às

mudanças nas normas nacionais e internacionais, toma necessário:

a) Buscar atualizar o cálculo na luína de seções submetidas a solicitações

nomais.

b) Elaborar texto didático,

c) Aperfeiçoar os conhecimentos sobre os materiais que envolvem o

composto concreto armado,

d) Gerar condições para dimensionamcnto de seções retangulares

submetidas à flexão simples através do uso das equações de equilíbrio e, também

através do uso de tabelas,

e) Expandir o conceito e a utilização de vigas T às constmções usuais,

f) Buscar condições que levem à economia através de um melhor

conhecimento dos aspectos construtivos,

g) Mostrar a relação que existe entre o consumo de concreto, aço e

fôma, em função da variação da altura da seção,

h) Fomar condicionantes que levem a situações econômicas.
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1.3 PLANEJAMENTO

As hipóteses de cálculo são estudadas no capítulo 2, sendo que o mesmo

engloba ainda definições básicas dos estados limites e dos domínios de deformação.

Também são apresentados os diagramas tensão-deformação do concreto e do aço.

De forma genérica, pode-se dizer que esse capítulo forma a espinha dorsal do texto,

ou seja, dá sustentação aos capítulos posteriores.

No capítulo 3 faz-se uma análise das seções retangulares submetidas à

flexão pura. Apresentam-se as equações gerais de equilíbrio, visando chegar-se ao

cálculo da atmadura simples ou dupla para a seção. São também apresentados os

coeficientes básicos para a utilização de tabelas.

As seções em forma de T, submetidas também à flexão pura, são

abordadas no capítulo 4. Busca-se definir a ocorrência dessas seções em projetos,

especificando sua largura colaborante. Faz-se também, nesse, a distinção entre seção

T verdadeira e seção retangular.

O capítulo 5 trata das disposições construtivas. Visa dar condicionantes

mínimas e máximas para que se possa ter um bom projeto.

A aplicação numérica é apresentada no capítulo 6, através de um projeto

piloto, e procura demonstrar na prática o que foi apresentado nos capítulos anteriores.

Busca resultados práticos para o que foi desenvolvido até o momento através da

análise de diversas vigas.

O capítulo 7 traz as conclusões, ou seja, é a análise detalhada dos

resultados obtidos. Neste capítulo busca-se comparar os resultados obtidos e também

verificar se foi ou não atingido o objetivo do trabalho.
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2 HIPÓTESES DE CÁLCULO

2.1 ESTADOS LIMITES

Diz-se que uma estrutura ou parte dela atinge um estado limite quando, de

modo efetivo ou convencional, se toma inutilizável ou, então, quando deixa de

satisfazer às condições previstas para sua utilização.

As estruturas de concreto armado devem ser dimensionadas e verificadas,

não somente em função da segurança que possam oferecer, devido à sua capacidade

resistente, como também pela aceitação de seu comportamento nas condições de

serviço.

Dessa forma, definem-se basicamente dois tipos de estados limites para

uma estrutura: o estado limite último ou de ruína e o estado limite de utilização ou de

serviço.

2.1.1 ESTADO LIMITE ÚLTIMO

Corresponde à inutilização da estmtura, caracterizando-se por ocorrência

de uma das seguintes situações:

a) ruína da estrutura por ruptura de uma seção transversal crítica; pode

acarretar por exemplo desabamentos, nos casos de vigas simplesmente apoiadas;
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b) ruína da estrutura decorrente de deformações plásticas excessivas em

determinadas seções; é uma das causas de colapso de estruturas hiperestáücas, ocasião

em que se forma um mecanismo de ruína ou uma cadeia cinemática;

c) tombamento da estrutura ou de uma de suas partes que, por exemplo,

pode ser ocasionada por falha de ancoragem;

d) flambagem ou abaulamento de uma parte (principalmente no caso de

compressão excêntrica), gerando a instabilidade da estrutura;

e) instabilidade como consequência de grandes deslocamentos;

f) destruição por fadiga, no caso de solicitação dinâmica, ou por

deformações plásticas decorrentes de deformação lenta.

o estado limite último pode surgir também em decorrência de fogo,

explosões ou terremotos, situações que devem ser consideradas quando for o caso.

2.1.2 ESTADO LIMITE DE UTILIZAÇÃO

Corresponde à colocação da estrutura em más condições de utilização,

levando-se em consideração a durabilidade, o funcionamento e a estética. Caracteriza-

se por:

a) deformações excessivas, especialmente flechas, que impeçam a

utilização normal da obra ou causem danos aos elementos não estruturais;

b) fissuração excessiva;

c) vibrações intoleráveis;

d) penetração de água ou umidade;

e) corrosão no concreto ou no aço.
u

2.2 DEFORMAÇÕES DA PEÇA

As hipóteses básicas para o cálculo no estado limite último, nos casos de

ílexão sinq)les ou composta, normal ou oblíqua, e de compressão ou tração uniforme,

excluídas as vigas-parede, são apresentadas a seguir.
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2.2.1 MANUTENÇÃO DA SEÇÃO PLANA

Nas peças de concreto submetidas a solicitações normais, admite-se a

validade da hipótese de manutenção da forma plana da seção transversal (Lei de

BERNOULLI) até o estado limite último, desde que seja mantida a relação

^>2
d

(2.1)

sendo:

Íq = distancia entre as seções de momento íletor nulo;

d = altura útil da seção transversal.

Partindo-se dessa hipótese, as deformações específicas longitudinais são,

em cada ponto, proporcionais à distância até a linha neutra da seção, situação que é

válida inclusive quando a peça alcança o estado limite último (ver figura 2.1).

ec

Es
X

d h

ctl e

Figura 2.1 Compatibilidade de deformações

Utilizando-se a equação de compatibilidade de deformações

dX
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a posição da Imlia neutra fica sendo dada por:

(2.2)X =

o coeficiente adimensional relaciona a profundidade da linha neutra

com a altura útil da peça

d

e, fazendo-se uso desse coeficiente na relação 2.2, vem:

(2.3)

2.2.2 SOLIDARIEDADE DOS MATERIAIS

Como fundamento lógico, admite-se a existência de uma perfeita

solidariedade entre as barras da armadura e o concreto que as envolve.

Partindo-se desse princípio, a deformação específica de uma barra da

armadura é igual à deformação específica do concreto que lhe é adjacente.

2.2.3 ENCURTAMENTO ÚLTIMO DO CONCRETO

Independente da resistência do concreto, segundo a NBR-6118/82, o

encurtamento específico de ruptura vale:

a) 0,35% para os casos de flexão simples;

b) 0,20% para os casos de compressão axial.
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Na compressão excêntrica, Sq abrange uma variação conforme se mostra

na figura 2.2.

7''-

0,2% 0.35°/<

rT7
// 3h

// 7
y-

// h
//I

// !
// I
lu l

Fig. 2.2 Encurtamento último do concreto

2.2.4 ALONGAMENTO ÚLTIMO DA ARMADURA

Admite-se, como valor convencional, que o alongamento específico último

da armadura tracionada, no caso de peças de concreto armado, seja igual a 1%.

O alongamento máximo para as peças de concreto protendido é também

O alongamento é contado a partir do estado de

neutralização da seção transversal. Obtém-se o estado de neutralização anulando-se,

em toda a seção transversal, as tensões no concreto decorrentes da aplicação isolada

dos esforços de protensão.

limitado ao valor de 1%.

2.3 DOMÍNIOS DE DEFORMAÇÃO

Os estados limites últimos de ruptura e de deformação plástica excessiva

são caracterizados pelas deformações específicas últimas no concreto e egy na

armadura.

A deformação plástica excessiva da armadura ocorre na Reta a e nos

domínios 1 e 2. Nos domínios 3, 4, 4a, 5 e Reta b, ocorre ruptura do concreto.
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Para que se possa determinar a resistência de cálculo de uma seção

transversal, é necessário que se considere em qual dos domínios, definidos pela figura

2.3, está situado o diagrama de deformações específicas da seção analisada.

0^5%
-js-

B

3 h

7

d
h

ALONGAMENTO ENCURTAMENTO

Fig. 2.3 Domínios de deformação

Nos domínios 1 e 2, os diagramas girara em tomo do polo de rotação dado

pelo ponto A, ao passo que nos domínios 3, 4 e 4a o polo é o ponto B. No domínio

5, o giro é em tonio do ponto C.

A figura 2.4 mostia a posição limite da linha neutra para cada um dos

domínios considerados, indicando também a subdivisão do domínio 2 em domínio 2a

(0 < gc < 0,2%) e domínio 2b (0,2% < < 0,35%).
- QO

f I
Sc 0,3596 0,2%
4

• 2a
P«2«Jfai

A.‘ : 2bX

pia 41»

!

3d
h

4:

p.44i» “ 1A,
4a

P.= h/d

5

:

+ oo

Fig. 2.4 Domínios de deformação - posições da linha neutra
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2.3.1 RETA a

Na reta a, a deformação última da armadura e a deformação no concreto

valem ambas 1% (ver figura 2.5).

A tensão atuante nas armaduras Og é igual à resistência de cálculo fyd do

aço à tração.

• •

Al

N
dh

As
+

f
b 1%t.

• '•

ALONGAMENTO

Fig. 2.5 Reta a

2.3.2 DOMÍNIO 1

O dominio 1 caracteriza-se pela deformação da armadura = 1% e pela

deformação do concreto (0 < < 1%). A seção transversal da peça encontra-se

inteiramente tracionada e, portanto, a linha neutra está fora da seção.

A ruína ocorre por alongamento plástico excessivo da armadura mais

tracionada. A tensão na armadura Cg é igual à resistência de cálculo do aço à tração

fyd-

Fazem parte deste domínio a tração axial e a tração excêntrica com

pequena excentricidade. Não se considera a participação resistente do concreto, pois

este se encontra tracionado; dessa forma, a seção resistente é composta pelas duas

armaduras (ver figura 2.6).
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/

/
/ I

I X (negativo)
/

/

/

M
^ s

XN

As

Fig. 2.6 Domínio 1

2.3.3 DOMÍNIO 2

As seções transversais da peça são cortadas pela linha neutra,

proporcionando um banzo tracionado e outro comprimido (ver figura 2.7).

deformação do concreto está compreendida entre 0 e 0,35% e a deformação Cg da
armadura vale 1%.

A

Incluem-se neste domínio os casos de tração excêntrica com grande

excentricidade, os de flexão simples e os de compressão excêntrica com grande

excentricidade.

O concreto, em sua zona comprimida, não atinge a ruptura, porque esta

somente ocorre em uma posição limite, ou seia, na posição limite caracterizada pelo

fim do domínio 2, quando a deformação Sq no concreto atingir 0,35%.

A partir da figura 2.3 e fazendo-se uso da expressão 2.3, obtém-se:

X2jnx.^0,35
d 1,35P X 2,Km (2.4)= 0,2593
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O domínio 2 pode ser subdividido em 2a e 2b, como se indica na figura

2.4, sendo Sç = 0,2% o limite entre essas duas partes.

Fazendo-se uso da expressão 2.3, encontra-se como posição relativa da

linha neutra no limite do subdomínio 2a:

0,2X^aJini

P = 0,1667 (2.5)
X2a4i>n d 1,2

Coasiderou-se a subdivisão do domínio 2 apenas com o intuito de se

determinar um valor limite para a profundidade da linha neutra, a partir do qual as

armaduras de compressão começam a colaborar de maneira mais significativa. Deve-

se, portanto, levar em consideração que as armaduras de compressão são mais

eficientes no subdomínio 2b e, por serem possuidoras de deformações muito

pequenas, são mal aproveitadas no subdomínio 2a.

7 *■

A’, X
M s

As

ALONGAMENTO ENCURTAMENTO

Fig. 2.7 Domínio!

2.3.4 DOMÍNIOS

O domínio 3 caracteriza-se por possuir deformação no concreto igual a

0,35% e deformação na armadura no intervalo entre Syj e 1% (ver figura 2.8).

I
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Ocorre ruptura do concreto enquanto a armadura se encontra em fase de

escoamento porque, em uma situação última, a deformação da armadura tracionada Sg

é pelo menos igual à deformação no início do escoamento Syd (ver figura 2.9).

Forma-se na seção um banzo comprimido e um banzo tracionado, porque

a linha neutra corta a seção transversal.

Ao se partir desse princípio, tem-se uma situação desejável para projeto,

porque estar-se-á aproveitando inteiramente os dois materiais e também não haverá

risco de ruína não avisada; existirão fissuras aparentes e grandes deformações. Peças

que chegam ao estado limite último no domínio 3 são denominadas peças subarmadas.

Estão incluídos neste domínio os casos de tração e de compressão

excêntrica com grande excentricidade, bem como os casos de flexão simples.

Cc»0,35%

As
X

N

A

Fig. 2.8 Domínio 3

Fazendo-se uso da expressão 2.3, vem como condição limitante para a

posição da linha neutra

0,35
0 (2.6)

X3X„ d

sendo que Cyd é variável com o tipo de aço.

A figura 2.9 mostra os diagramas dos aços classe A e classe B e as

respectivas partes relativas ao domínio 3 e domínio 4.
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domínio 4 domínio 3 domínio 4 domínio 3f
yd

I

I

QTfyd

1

Sd 1% Sd Sd 1% ^sú

« AÇO CLASSE A ♦ AÇO CLASSE B

Fig. 2.9 Diagramas dos aços classe A e classe B

A posição da linha neutra varia no intervalo 0,259 ^ ^ e nessas

condições

e^j á ^ 1% =» o; =4^

A tabela 2.1 fornece os valores de Sy^ e Ptí,iiin para os aços especificados

pela NBR-6118/82.

Tabela 2.1 Valores de Syd e

/^x3JiniV (%)Aços

CA-25 0,1035 0.7717>

CA-32 0,1325 0,7254I

CA-40A 0,1656 0,6788

CA-40B 0,3656 0,4891

CA-50A 0,2070 0,6283

CA-50B 0,4070 0,4623

CA-60 0,4484 0,4384’

Para que a tensão na armadura seja igual à resistência de cálculo do aço à

tração, é necessário que a posição da linha neutra seja menor, ou no máximo igual, à

posição da linha neutra que limita o domínio 3.
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2.3.5 DOMÍNIO 4

O domínio 4 caracteriza-se por possuir deformação do concreto igual a

0,35% e deformação da armadura entre 0 e Gyj (ver figura 2.10).

A linha neutra corta a seção transversal, acarretando um banzo tracionado

e outro comprimido.

O esmagamento do concreto ocorre bruscamente, o que caracteriza uma

estrutura frágil, sujeita portanto a ruína não avisada.

A deformação da armadura é inferior à deformação no início de

escoamento (ver figura 2.9).

Denominam-se superarmadas as peças submetidas a flexão simples que

chegam ao estado limite último no domínio 4; porém, não é aconselhado o uso de

peças em tais condições, se elas puderem ser evitadas.

Incluem-se nesse domínio os casos de tração ou de compressão excêntrica

com grande excentricidade e os de flexão simples.

Condição limitante do domínio 4:

P: = 1 (2.7)
X4M J

sendo que nessa situação a deformação na armadura de tração é nula.

ec= 0,35 7o

A‘sM
X

N

d-x
A,

Z

Fíg. 2.10 Domínio 4

A equação de compatibilidade restringe-se a:
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d-x

d-x X
e, =e.

X

OU

1-A
= 0,35% (2.8)

A

No donunio 4, para os aços classe A, vale a lei de Hooke

= E. E, (2.9)

e, para os aços classe B, vale a lei de Hooke para cr^ ^0,7/^^ ou se tem o trecho
curvo.

2.3.6 DOMÍNIO 4a

O domínio 4a caracteriza-se por possuir duas armaduras comprimidas e

deformação no concreto igual a 0,35%. A deformação é aproximadamente nula na

armadura menos comprimida.

A linha neutra corta a seção transversal; porém, agora o faz na região de

cobrimento da armadura menos comprimida e normalmente se desprezam as tensões

nessa armadura, devido ao fato dessas tensões serem muito pequenas.

No final do domínio 4a, a posição da linha neutra é tangente à fibra

externa da seção, sendo:

a _ ^4a4íin _ h
(2.10)

O domínio 4a ocorre na flexo-compressão com armaduras comprimidas.

Portanto, con esponde a pequena excentricidade.
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2,3.7 DOMÍNIOS

No domínio 5, a deformação no concreto permanece constante e igual a

0,2% na fibra que dista ~h da borda mais comprimida, identificadana figura 2.3 pelo

Acima do ponto C, a deformação no concreto está compreendida entreponto C.

0,2% e 0,35%.

A figura 2.11, além de mostrar as características do domínio 5, mostra

também que a linha neutra não corta a seção transversal.

Nesse domínio, estão incluídas a compressão simples e a compressão

excêntrica, considerando-se que os materiais, concreto e armadura, estão trabalhando à

compressão. O domínio 5 corresponde, portanto, a pequena excentricidade.

Para diagrama retangular de teasões, o domínio 5 pode ser dividido em

dois subdomínios: 5a e 5b. No domínio 5a, a altura y = 0,8x do diagrama retangular

é menor que h. No domínio 5b tem-se y > h e toda a seção de concreto encontra-se

submetida à tensão acd ■ O que caracteriza a divisão é a posição da linha neutra,

conforme indicado na tabela 2.2.

Tabela 2.2 Posição da linha neutra domínio 5

Domínio 5a Domínio 5b

^<A<.,25Í
h

P. > 1,25 -

J-hAsM 7

0,27o

As G

/

I /
I /
I /

1/

Fig. 2.11 Domínio 5
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2.3.8 RETAb

A reta b assume como deformação última da seção o valor da deformação

última do concreto, fixado em 0,2%, conforme mostra a figura 2.12. A posição da

linha neutra tende ao infinito (+co).

Estão incluídos na reta b os casos de compressão uniforme. A reta b

pode corresponder a compressão simples, no caso de armadura simétrica.

ec'0»2%

ei
M

N

Ae e

Fig. 2.12 Retab

2.4 DIAGRAMAS TENSÂO-DEFORMAÇÃO DO CON

CRETO

Admite-se, dentre outros, a utilização de diagramas de tensões no concreto

nas formas: parabólica-retangular, retangular e triangular-retangular. Supõe-se em

todos os diagramas a não colaboração do concreto à tração.

Se fixarmos um diagrama tensão-deformação apropriado para o concreto,

conhecida a deformação em uma fibra da seção, diretamente se determina o valor da

tensão nessa fibra.
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O diagrama tensSo-deformação do concreto mostra (ver figura 2.13) que

de início o material não obedece à lei de Hooke; o diagrama é curvo praticamente

desde a origem. Um grande número de parâmetros influenciam a forma desta curva,

dentre eles:

- resistência do concreto;

- idade do concreto;

- modo de colocação da caiga;

- duração do carregamento;

- fonna da seção transversal;

- posição da linha neutra.

Quanto ao modo de carregar, existem três casos de ensaios:

a) ensaios com velocidade de caiga constante, ou seja, ensaiosem que são

dados acréscimos de carga constantes por intervalo de ienapo;

b) ensaios com velocidade de deformação constante, em que os

acréscimos de carga são dados de modo que a deformação cresça de maneira

constante com o tempo;

c) ensaios com carregamento constante, onde o valor final da carga é

rapidamente alcançado e logo a seguir conservado constante.

Os ensaios do tipo c reproduzem com maior fidelidade as condições reais

da estrutura. As cargas são £q)licadas gerafanente de forma instantânea e mantidas ao

longo de sua vida útil; são, em outras palavras, as cargas permanentes.

A resistência do concreto a longo prazo cai cerca de 20% em relação à

resistência do concreto a curto prazo, conforme mostram os ensaios de Rüsch (1960).

A figura 2.13 mostra ainda que, à medida que o tempo t aumenta, a tensão

filtima diminui.

Se a tensão for mantida mais baixa que a resistência a longo prazo

(ponto A), após o tempo t de duração da carga (100 minutos no exenqilo), não haverá

nq)tura; se a carga for mantida indefinidamente, também não haverá ruptura (ponto

B), 2q)enas aumento de deformação (fluência).

Porém, se a tensão for mantida siq>erior à resistência a longo prazo

(ponto C), não haverá ruptura após os 20 minutos do exemplo, mas se a caiga for

mantida por mais tempo, a ruptura poderá ocorrer em D (antes de 100 minutos).
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O aumento da duração da carga toma as curvas cada vez mais achatadas,

com rupturas para relações — menores que 1.

Visando o cálculo de dimensionamento toma-se necessário simplificar as
curvas de distribuições de tensões no concreto.

I

I

Ifc

I
I1 Xlàr

Ofi
I

1VftiI I I
I I IT/ IA I

I I I0,6..
I , IL
I II/i I
I IIh y

t°0URA;ÃO DO CARREOAMEjlTO
I IDADE DO CONCRETO NO INSTANTE DA ^PLICAÇSq' DA
I carga: >26 DiAS '

I
0,4. . I

II
I II I
I II I

0,2- III I
1(I I
1I I I

I I II
e^(7oo)7 f

II I 1
•1-^+ f + t + +

0 1 2 3 4 5 7

Fig. 2.13 Resistência do concreto em função do tempo

2.4.1 DISTRIBUIÇÃO PARABÓLICA-RETANGULAR

, É formada por uma parábola do segundo grau e um segmento retilíneo

(ver figura 2.14). O vértice da parábola se encontra na abscissa 0,2% (deformação de

ruptura do concreto na compressão simples) e o vértice do retângulo na abscissa

0,35% (deformação de ruptura do concreto na ílexão).

A ordenada máxima desse diagrama corresponde a uma compressão de

0,85/.^ , sendo f^d a resistência de cálculo do concreto à compressão.

As expressões em uso (NBR-6118/82 e CEB-90) estão perfeitamente de

acordo com o diagrama proposto pelo Professor Rüsch, obtido por ele através de
ensaios.

A NBR-6118 faz uso da expressão, com 8c em %,
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= tr,,(l0-e,-25-e^) (2.11)

para os casos em que a deformação do concreto varia entre zero e 0,2%. É o trecho

parabólico da curva.

Quando a variação da deformação do concreto for superior a 0,2%, trecho

reto, admite-se

= 0,85/ (2.12)o; = cd >

sendo:

f. (2.13)cd

Tc

O diagrama parábola-retângulo é válido para qualquer forma de seção

transversal e portanto para qualquer forma de zona comprimida, podendo também ser

usado na llexão oblíqua,

expressão, apenas escrita de forma diferente.

O CEB-90 e o EUROCODE-2/89 utilizam a mesma

Gc»035%

h

Fig. 2.14 Diagrama parábola-retângulo

2.42 DIAGRAMA RETANGULAR

Para flexão normal em seção retangular ou T, o diagrama parábola-

retângulo é de aplicação relativamente simples. Porém, para uma forma qualquer de
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zona comprimida, sua aplicação toma-se muito trabalhosa (ver figura 2.15).

Análises comparativas mostram que se conseguem resultados próximos

com o diagrama retangular da figura 2.16, onde a altura y é dada por

y^O,Sx

sendo que x é a profundidade da linha neutra.

A ordenada que corresponde à tensão de cálculo é dada por

(2.14)

OU, se a largura da seção diminui a partir da linha neutra no sentido da fibra externa

mais comprimida:

(T,, =0,95-0,85/,, =0,80/,, (2.15)

(b)(a)

Fig. 2.15 Tipos diversos de seções

A figura 2.15 (a e b) exemplifica o uso da expressão 2.14; a expressão

2.15 é exemplificada pelas figuras 2.15c e 2.15d.

Enquanto a linha neutra permanecer interna à seção transversal, pode-se

encontrar um retângulo equivalente, em intensidade e posição da resultante próximos

dos valores relativos ao do diagrama parábola-retângulo.

O diagrama retangular proposto, válido para qualquer forma de seção e

para todas as posições da linha neutra, é uma alternativa de cálculo. As diferenças são
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mais sensíveis quando a linha neutra estiver próxima das bordas superior ou inferior.

O EUROCODE-2/89 faz uso do mesmo diagrama retangular da NBR-6118/82.

O CEB-90 utiliza diagrama retangular com altura x e

= «. fcd (2.16)

sendo que:

ck

a, =0,85 1 - (2.17)
250

a.2 = 0,60 «j (2.18)

O parâmetro é utilizado quando não se tem zonas físsuradas ou

então quando as fissuras existentes possuem uma inclinação superior a 45°. De

forma análoga, quando se tem fissuras com inclinação inferior a 45°, recomenda-se

a utilização de 60% dò valor de a^, ou seja, reduz-se a tensão no concreto.

a,d = 0,85f,d
ou = 0,80 fcd <red = aifcd

ec = 0,35%

y=0,8x
X

LN

NBR-6118 CEB

Fig. 2.16 Diagrama retangular de tensões NBR-6118/82 e CEB-90

Ainda segundo o CEB-90, a deformação máxima do concreto é dada por:

/ck
=0,4%-0,2% (2.19)

100
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2A3 DIAGRAMA TRIANGULAR-RETANGULAR

É composto por uma reta que forma o trecho triangular, com vértice na

fibra correspondente à deformação de compressão no concreto de 0,135%,

prolongada a partir desse ponto por

correspondente à deformação de compressão 0,35% (ver figura 2.17).

EUROCODE-2/89 admite o uso desse diagrama.

A ordenada máxima corresponde a uma tensão

segmento reto, limitado na fibraum

O

=0,85/,, =0,85^ (2.20)
Yc

sendo yc indicado na tabela 2.3.

Tabela 2.3 Valores de

Especificação Iç

Combinação frequente

Ação excepcional

1,50

L30
1

«Tc

0,85 fed

:

:

I

i

♦

0,135% 0,35% Sc

Fíg. 2.17 Diagrama tríangular-retangular
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2.4.4 VARIAÇÃO DA UNHA NEUTRA

Levando-se em consideração uma distribuição de tensões nas formas

triangular-retangular e parábola-retângulo, chega-se resumidamente, em termos de

domínios de deformação, aos seguintes valores para o parâmetro Px > indicados na

tabela 2.4.

Tabela 2.4 Variação da linha neutra

EUROCODE-2/89 NBR-6118/82e

CEB-90

DOMÍNIO Diagrama parábola-

retângulo

Diagrania triangular-

retangular

0</?^ <0,119 ^<Px <0>1672a

0,167 <0,2592b 0,119<>g^ <0,259

0,259 <Px <Pxn3

<1 /?A'34 <y?Ar <14

2.5 DIAGRAMAS TENSÂO-DEFORMAÇÂO DOS

AÇOS

As armaduras quando adicionadas ao concreto podem assumir funções

ativas ou funções passivas. Diz-se que uma armadura possui função ativa quando está

submetida a esforços de protensão. No caso específico do concreto armado, a

armadura possui função passiva.

Os aços para o concreto armado podem ser classificados em função de sua

resistência ou em função do processo de fabricação. As barras de aço podem ser

classificadas em função de sua aderência ao concreto, por sua conformação superficial

ou rugosidade de sua superfície.
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Em função do valor característico da tensão de escoamento, os aços

podem ser enquadrados nas categorias

- CA-25,

- CA-32,

- CA-40,

- CA-50,

- CA-60,

onde o prefixo CA indica concreto armado e o número seguinte o valor da resistência

característica do aço à tração fyk em kN jcírP'.

Os aços, de acordo com o processo de fabricação, dhddem-se em duas

classes: A e B.

2,5,1 AÇO CLASSE A

É laminado a quente, possuindo um escoamento definido por um patamar

no diagrama tensão-deformação, conforme mostra a figura 2.18.

Um aço que não possui patamar de escoamento nítido, também pode

ser um aço classe A, desde que o mesmo seja obtido por laminação a quente, sem

nenhum tratamento posterior a frio.

O limite de elasticidade, o limite de proporcionalidade e a tensão de

escoamento são valores praticamente coincidentes, sendo definidos pelo ponto A no

diagrama apresentado na figura 2.18.

A

fy -

e

Fig. 2.18 Aço classe A
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A NBR-6118/82 permite a utilização de uma simplificação para o

diagrama da figura 2.18. Essa simplificação admite que o aço classe A íuncione

como um material elastoplástico perfeito, o que nos leva a valores corretos ou a favor

da segurança (ver figura 2.19).

u.

0,35%

<—H
1% e.

Fig. 2.19 Diagrama simplificado

Limita-se o alongamento específico ao parâmetro 1% e considera-se que

o encurtamento específico não pode ultrapassar 0,35%, restringido pelo concreto.

O diagrama formado pelo traço cheio refere-se ao parâmetro

característico, enquanto o formado por linhas tracejadas refere-se ao parâmetro de

cálculo.

A tabela 2.5 fornece os valores de cálculo para os aços classe A.

Tabela 2.5 Valores de cálculo para os aços classe A

Valores de cálculoEsforço

fykTração

f.-i
ACompressão yck

ffcd
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Salienta-se que os valores de cálculo das tensões Osd podem ser valores

menores do que os da resistência de cálculo. Analisando a figura 2.18 tem-se:

sd

Tem-se que a tensão no aço é constante e igual a fyd na faixa em que:

á 1% =fyi = constante.

A tabela 2.6 especifica os parâmetros comentados, considerando = 1,15.

Tabela 2.6 Aços classe Â

fyk 4.AÇO

(MPa) (%)(MPa)

0,104

0,132

0,166

0,207

217CA-25

CA-32

CA-40A

CA-50A

250

278320

348400

435500

Para a compressão, a tabela 2.7 especificá, na falta de dados

experimentais, o valor da resistência característica do aço adotado pelo CEB-90 e pela

NBR-6118/82.

Tabela 2.7 Resistência característica do aço à compressão

fy.U = 0,9f^CEB-90

fyd. = f.NBR-6118/82 yk
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2.5,2 AÇO CLASSE B

É encruado por deformação a fiio, sendo submetido a torção, compressão

transversal, estiramento, relaminação a frio ou trefílamento, com resistência

convencional de escoamento dejSnida por uma deformação permanente e igual a 0,2%.

h

0.7fy

0 es

Fig. 2.20 Aço classe B

O diagrama da figura 2.20 mostra claramente a existência de dois tipos

de deformações, ou seja, o segmento CD está a representar a deformação elástica e o

segmento OC a deformação permanente. A soma dessas duas parcelas fornece a

deformação total, representada na figura pelo ponto B.

O limite de proporcionalidade é definido pelo ponto A, enquanto que o

ponto B especifica a tensão de escoamento convencional.

As ordenadas oblíquas da curva que contém a resistência característica,

paralelas à reta de Hooke, quando divididas pelo coeficiente de segurança

formam o diagrama de cálculo. Quando não se tem a curva real, que é obtida

experimentalmente (ver figura 2.21), permite-se a adoção de um diagrama

simplificado, composto por três trechos distintos:

a) trecho linear até que Gg atinja o valor de 0,7 fya;

b) trecho curvo entre 0,7 fyd e o ponto que corresponde à resistência de

escoamento convencional fyj;

c) formação de um patamar a partir desse ponto.
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A deformação específica correspondente ao ponto de escoamento

convencional do diagrama de cálculo é definida como

fyd
+ 0,2%

E.

As relações entre deformações e tensões de cálculo são, respectivamente:

paraOáo-,^ ^0,74^ ;^.d =
E.

^ . Jl ^
E, 4514,

para 0,74^ á .< 4^ .-0,7e.d =

A NBR-6118/82 adotou a curva de segundo grau, tendo em vista os

ensaios de tração procedidos nos aços brasileiros classe B.

A tabela 2.8 especifica melhor os parâmetros mencionados.

O.Tfyd

fyd fyk

0.2% 1% e.

Fíg. 2.21 Diagrama simplificado
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Tabela 2.8 Aços classe B

4.AÇO

(MPa) M(MPa)

348 0,366

0,407

0,448

CA-40B

CA-50B

CA-60B

400

500 435

600 522

2.5.3 DISTINÇÃO ENTRE AÇO CLASSE A E CLASSE B

O que distingüe um aço classe A de um classe B não é somente a

formação do patamar de escoamento, e sim:

a) Ao saírem da laminação, as barras de aço classe B não atingem o valor

da resistência de escoamento do aço à tração fy exigido pela categoria pretendida e,

para alcançá-lo, necessitam de um encruamento a fiio; o diagrama tensão-deformação

adquire o aspecto da figura 2.20, com limite de proporcionalidade igual a 70% do

valor da resistência de escoamento do aço à tração,

b) As barras de aço classe A não necessitam de posterior deformação a

fiio, saindo da laminação a quente já com o limite de proporcionalidade igual ao valor

requerido da resistência de escoamento do aço à tração.

2.5.4 DESVANTAGENS DO AÇO CA-508 EM RELAÇÃO AO

AÇO CA-50A

O processo de fabricação e o exame da figura 2.22 pennitem concluir que

o aço CA-50B possui três desvantagens bem definidas, quando comparado com o aço

CA-50A:

a) é anti-econômico no trecho (0,145% < Cg < 0,407%);

b) provoca maiores deformações para alcançar o limite convencional da

resistência de escoamento do aço à tração;
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c) possibilidade de perda parcial de suas propriedades mecânicas, quando

submetidos a forte aquecimento, o que o toma menos recomendável na eventualidade

de incêndio; o encruamento também pode ser parcialmente perdido no caso de

emendas com luvas de rosca.

No cálculo, é comum o uso do aço CA-50B, com o que se fíca a favor da

gurança; as tensões de cálculo no trecho curvo são menores que as correspondentes

ao aço CA-50A, resultando valores maiores para a área de aço Ag.

A NBR-7480/85 especifica e define os valores que pode assumir o

coeficiente de minoração da resistência do aço (yg), ou seja:

i) Yb = 1,15 => casos gerais, quando obedecidas as prescrisões referentes

ao controle de qualidade;

2) Ys = 1,25 => quando não for feito controle de qualidade, o que só é

permitido em obras sem importância e nas quais se empregue CA-25 ou CA-32.

ov

o-sd

CA-50A

fyd

\
O.Tfyd CA-500

fyd=435 MPg

,1 •I»

0.M5 % Csd

0,207 %

0^07í
7=-

%

Fig. 2.22 Comparações aço CA-50A e CA-50B

2.5.5 CEB-90 E EUROCODE-2/89

o CEB-90 classifica os aços, referindo-se à ductilidade, em três classes;

a) Classe A: ^1,08 Suk > 5%;e

[f>k
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b) Classe B: euk^2,5%;^1,05 e

/,
c) Classe C: ^1,15 Suk ^ 6%.e

14 J,
Recomenda o uso do aço classe C para regiões sujeitas a movimentos

sísmicos.

O EUROCODE-2/89 sugere a adoção de um trecho horizontal para o

cálculo das seções, em substituição ao expresso na figura 2.23.

roEAUZADO

é

4. 4
PROJETO

Y Y.

E, = 200kN/min^

8

Fig. 2.23 Diagrama tensão-deformação

2.5.6 BARRAS E FIOS

Deve-se considerar apenas barras e fios de aço que satisfaçam as

especificações da Associação Brasileira de Normas Técnicas (ABNT).

7480/85 define:

A NBR-

a) barras são produtos obtidos por laminação;

b) fios são as peças que possuem ^ < 10, obtidas por trefilação.
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Admite-se um diagrama tensão-deformação linear para o aço na tração ou

na compressão, com um módulo de elasticidade

kN
E, = 21000 2 »

cm

sendo que para o trecho curvo vale a expressão

2

^. _L 2a
E, 45 [4,

(2.21)-0,7e. =

que é válida em módulo, tanto na tração como na compressão.

2.5.7 VALORES LIMITES

A tabela 2.9 coloca em exposição os valores limites referidos à deformação

e à posição da linha neutra nos domínios 2 e 3, especificando o tipo de aço.

Tabela 2.9 Valores limites de deformação e posição da linha neutra

nos domínios 2 e 3

fydAÇO fyk Px24im Ptí,Bra

(MPa) (MPa)

CA-25

CA-32

CA-40A

CA50A

250 217 0,104

0,132

0,166

0,207

0,2593

0,2593

0,2593

0,2593

0,7717

0,7254

0,6788

0,6283

320 278

400 348

435500

0,2593

0,2593

0,2593

0,4891

0,4623

0,4384

CA-40B

CA-50B

CA-60B

400 348 0,366

0,407

0,448

500 435

600 522
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Para os aços classe B, cabe salientar a necessidade de se considerar o

limite de proporcionalidade fod e a correspondente deformação específica 8god, dados

por

/^=0,74,

cd

os quais são expressos na tabela 2.10.

Tabela 2.10 Limite de proporcionalidade e deformação especifica

de cálculo dos aços classe B

fyd fodfykAÇO 6sod

(MPa)(MPa) (MPa)

243 0,116

0,145

0,174

400 348CA-40B

CA-50B

CA-60B

304500 435

365600 522
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3 FLEXÃO PURA EM SEÇÃO RETANGULAR

3.1 GENERALIDADES

£>iz-se que uma seção está submetida a flexão sinales quando sobre ela

atua um momento fletor e uma força cortante, sendo o esforço axial nulo. Se além

disso o esforço cortante for nulo, diz-se que a estrutura está submetida a flexão pura.

Convém recordar que as seções das vigas normalmente estão expostas à

flexão simples, pois o esforço axial atuante pode ser considerado desprezível

3.1.1 Etapas de cálculo

O cálculo de uma estrutura normalmente é composto por:

a) Formação do esquema estrutural, que pode ser, para efeito de cálculo,

uma simplificação da estrutura real, fixando sua disposição geral, forma de trabalho,

dimensões e condições de apoio;

b) Determinação das hipóteses de carga, que são as diferentes

combinações das ações, as quais a estrutura deve suportar e que devem ser ajustadas

de forma a que produzam os efeitos mais desfavoráveis;

c) Cálculo dos esforços, imaginando a estrutura cortada em uma série de

seções características e obtendo para cada hipótese de carga, considerando o equilíbrio

de forças e a conq>atibilidade das deformações, as solicitações que atuam nestas
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seções. Estas solicitações, ou seja, o conjunto dos esforços, formam a resultante de

todas as tensões exercidas na seção ou em parte de uma peça considerada separada de

outra parte;

d) O cálculo das seções, para uma seção previamente conhecida, consiste

na comprovação de que ela é capaz de resistir as solicitações mais desfavoráveis e,

para uma seção ainda não completamente definida, consiste no dimensionamento para

que ela possa suportar tais solicitações.

Se no dimensionamento se alteram de forma importante as dimensões das

seções, pode resultar necessário um novo cálculo da estrutura. No concreto armado

normalmente não é assim, já que o dimensionamento se reduz, de modo geral, à

determinação das armaduras necessárias em cada seção, sem modificar de maneira

significativa as dimensões previamente adotadas.

3.1.2 Cálculo dos esforços

o cálculo dos esforços pode ser efetuado segundo os diferentes

procedimentos:

a) supondo um comportamento perfeitamente elástico da estrutura, com

proporcionalidade entre ações, solicitações e deformações, ou

b) considerando o comportamento não-linear dos materiais, a partir de

certos valores das tensões.

O segundo procedimento é mais adequado às estruturas de concreto

armado. Embora existam métodos de aplicação, sua complexidade é todavia grande;

por isso, não é habitual seu uso, a não ser com simplificações.

O primeiro procedimento é nuds utilizado. Com ele, a resolução da etapa

de cálculo dos esforços é praticamente independente do material que conq)õe a

estrutura, já que este é introduzido exclusivamente através do módulo de elasticidade.

Esta etapa se resolve aplicando os métodos da Resistência dos Materiais,

elástico dos esforços não tem sofiido grandes modificações em sua concepção.

O cálculo
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No cálculo das seções, influi decisivamente o material que constitui a

estrutura. Esta etapa do cálculo tem soj&ido algumas modificações importantes no caso

do concreto armado.

3.1.3 Métodos para verificação da segurança

Os métodos de cálculo de estruturas de concreto armado podem ser

classificados em dois grupos:

a) Os métodos determinísticos, nos quais se consideram fixos e não

aleatórios os distintos valores numéricos que servem de partida para o cálculo, como

por exemplo, resistência dos materiais e valores das ações,

b) Os métodos probabilísticos, nos quais se consideram como aleatórias

as diversas grandezas que servem de partida para o cálculo, pelo que se admite que os

valores utilizados tenham uma determinada probabilidade de ser ou não alcançados na

realidade.

Hoje, aplica-se o método dos estados limites, que se deriva de uma

combinação dos métodos determinístico e probabilístico.

De forma ampla, havería diversos tipos de verificações

considerados, relacionados às tensões em serviço, aos estados limites de utilização e a

ainda à verificação relativa aos esforços últimos.

No dimensionamento, são dados os esforços solicitantes, procurando-se, a

partir deste ponto, a definição das dimensões da seção e da armadura necessária. No

processo de verificação, ao contráiio, conliecem-se a annadura e as dimensões da peça

e se procuram os esforços solicitantes últimos admissíveis.

O dimensionamento está embasado em três diferentes equações, ou seja,

equações de equilíbrio, de compatibilidade e constitutivas.

A seção encontra-se em equilíbrio quando os esforços resistentes

contrapõem-se aos esforços solicitantes. De forma escalar, poder-se-ía dizer que os

esforços resistentes são iguais aos esforços solicitantes.

As afirmações de que as deformações são compatíveis entre si, quando se

distribuem linearmente ao longo da altura da seção, foimam as equações de

compatibilidade e estão embasadas na hipótese de BERNOULLI.

a serem
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As equações constitutivas relacionam as tensões com as deformações ou

vice-versa, de acordo com os diagramas (a-s) dos materiais que compõem a seção.

3.2 EQUAÇÕES GERAIS

Busca-se neste item a descrição das equações de equüíbrio da seção e

também a demonstração de como pode ser calculada a resultante de compressão do

concreto e sua posição.

3.2.1 EQUAÇÕES DE EQUILÍBRIO

São duas as equações de equilíbrio (ver figura 3.1), as quais exprimem que

os esforços resistentes formam um binário oposto ao momento solicitante:

a) equilíbrio de forças;

b) equilíbrio de momentos.

0;35%

4^'
Md 012% X

Rc

h d
z

• •

Ih-d)

I ■> I

Fig. 3.1 Deformações e tensões no concreto

Admite-se, para efeito de dimensionamento da seção, a equivalência

indicada na figura 3.2.
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% Rc Rid

AiMh M,Rc Rc

Ml^
àMJ

-hh
d z z

\ \\

Rs Rsi Rsg A51 AsaRsi

Fig. 3.2 Equivalência admitida

Do equilíbrio de forças e de momentos tem-se, respectivamente:

r,-r,+r:=o (3.1)

M,=R^z + RUd-d') (3.2)

Decompondo-se a seção, como se indica na figura 3.3, vem:

• •• • •

X

A.’A,’

+d

h

A.1 A.A,

• • •• • • • •

b
4-

Mi AMMd

Fig. 3.3 Decomposição da seção

K=R.l+Rsl

r.2 =r:

M^=R^z = R^^z
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3.2.2 Resultante de compressão

o problema, no caso da utilização de uma distribuição parabólica-

retangular, como foi visto no item 2.4.4, pode ser dividido em três partes:

sub-domínio 2a: 0 < Px ^ 0,167;

sub-domínio 2b: 0,167 < p* < 0,259;

domínios 3 e 4: 0,259 < px ^ 1

Convém recordar que o diagrama tensão-deformação, relativo à

compressão, é admitido como sendo igual ao representado na figura 3.4, onde Oc e Sç

são dados em valores absolutos.

CTcd

i

;

Ec

0,2% 0,35%

1-^
Fig. 3.4 Diagrama tensão-deformação do concreto

Até o valor de Sc = 0,2%, a tensão de compressão no concreto Cc varia na

forma de parábola do segundo grau dada pela expressão

,=aed (10ec-25e2) (3.3)a

onde Sc deve ser dado em %.
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A NBR-6Í18/82 especifica, como valor de cálculo para a tensão normal

de compressão,

(3.4)= 0,85/,, = 0,85
/̂ c

ocà

e utiliza em geral yc =1,4 como coeficiente de minoração da resistência do concreto.

Para 6^ > 0,2%, até o encurtamento convencional de ruptura Sc = 0,35%,

a tensão de compressão Qc permanece constante e igual a Ocd-

a) Sub-domínío 2a

Seja X a profundidade da linha neutra e v a distância até ela de uma fibra

genérica, onde atua a tensão cr]., conforme mostra a figura 3.5, através da qual podem

ser obtidas as expressões:

<yc ^ <red

j.
dv

T X

d-x

Fíg. 3.5 Sub-domínio 2a

V

e,=€c -
X

R =b o\dv
c Jq c

Da expressão 3.3, obtém-se

(lOe', - 25e’l) = 10 e.- - 25
X
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na qual, como ^g = 1%, tem-se:

X

o valor de cálculo da resultante intema de compressão no concreto,

decorrente da integração anteriormente exposta, é dado por

5 à (3 -
(3.5)

(1-^.r

É necessário que seja feito o cálculo do centro de gravidade da área

hachurada Ah, porque este possibilitará encontrar o ponto de aplicação da resultante

de compressão no concreto (ver figura 3.6).

Rc

U,

Fíg. 3.6 Posição da resultante de compressão

5 cr., PI d\3 - 8/3J
3

= ] oydv
Jq cA,, a'

X (8d-23x)

" 4 (3d -8x) ’
Fazendo-se as substituições necessárias, resulta: a =

ou seja:
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J^d[A-9íi^)
- 4(3-8^J

(3.6)

4(3-8y3j
(3.7)d2

= —, a expressão 3.6 toma-se:
6

Quando x-x tsn

d
=

16

b) Sub-domínío 2b

O diagrama de tensões no concreto, indicado na figura 3.7, toma-se

retangular-parabólico quando se tem:

jc> — oii P^>-
6 "6

0,2‘4fi<ec< 0»35%

XX

X
a

a

d-x

Fig. 3.7 Sub-domínio 2b

No sub-domínio 2b, a profundidade da linha neutra é dada por:

X = a+x.

Pode-se extrair do diagrama de deformações:
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d-x0,2 a

a ■=

1,0 d-x 5

resultando:

5jc’ +í/
X -

6

. 6x-d
X -

5

Obtém-se como resultante de compressão:

2 ^+ -baaK = b x' cd

b (7
d [16^,-1]

cã
(3.8)

15

2
♦

Rc
X

2

%
r

♦-

X

lo a

7

Fig. 3.8 Centro de gravidade da seção

A posição do centro de gravidade da área hachurada da fig. 3.8 é dada

por:

bx" 2 3
—a (-a+x)
3 ^8 '

Rc —+6 O-cd= o-cd
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resultando:

16^, -1

\6P^-1

(3.9)

2-d - (3.10)

c) Domínios 3 e 4

Considerando-se a deformação no concreto Sc constante e igual a 0,35% e

observando a figura 3.9, vem:

0,2 0,35
; a-\-x ~x

a X

Com as igualdades anteriores, obtém-se;

4 . 3
a-—x\ X -—X

7 7

0,35% <ycd

7 ‘ ‘ X

K0.2%/ ♦-T XX

%

d-x

R.e,d (variével)

Fig. 3.9 Diagrama de deformações
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A resultante de compressão no concreto é dada por

f3 8
- +

17 21 ^

e, finalmente:

17
(3.11)

21

A posição da aplicação da resultante de compressão no concreto Rc é

determinada através da análise da figura 3.9:

x^ 21.3
2ç. = ba cd

Levando-se em consideração os valores de x' e de a, vem:

33
bx^R.2 cr

cdS
98

Então:

33 íT,, b
Zg =

98

e, considerando a expressão 3.11:

99

■A (3.12)=

238

99
z = d (1 - (3.13)

238
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3.3 ARMADURA SIMPLES

o dimensionamento e a verificação de seções retangulares submetidas à

flexão normal simples constituem uma das mais rotineiras operações do projetista de

estruturas de concreto annado. Em relação a esse assunto, inúmeros processos de

cálculo tem sido publicados a partir do início deste século, inclusive através de tabelas

ábacos os quais permitem reduzir significativamente o trabalho do calculista.

Entretanto, nenhum trabalho talvez tenha tido tanto sucesso internacional

quanto o de LOESER (1947). Com o advento do "cálculo no estádio m", diversos

autores nacionais retomaram o tema: LANGENDONCK (1950), ROCHA (1956),

entre outros.

ou

3.3.1 Usando equações de equilíbrio

Utilizando-se a equação de equilíbrio de momentos, gerada pela

distribuição parabólica-retangular de tensões, tem-se que:

(3.14)Mj ^R^z=R^z

O braço de alavanca ^ que é a distância entre a resultante de compressão

no concreto e a resultante de tração no aço, muda em função do domínio de

deformação.

Sabe-se que o equilíbrio em função da resultante de tração no aço é dado

por:

- ^sd-^s

Subsíituíndo-se o valor de Rg na expressão 3.14 resulta:

= R,z = z

Utilizando-se o equilíbrio de momentos tem-se:
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M,
(3.15)A =

o.d 2

A tabela 3.1 expressa o valor de z para os diferentes domínios de

deformação.

Tabela 3.1 Valores de z em função dos domínios de deformação

Domínio z

d (4 - 9^x)

4 (3 -2a

A [6Px - if + 1 d [1 - Px][9Px - 1]
d -2b

16Px - 1

993e4
d 1 -

238

Nos casos usuais de dimensionamento (domínios 2 ou 3), adota-se

(J.d = fj,d, resultando

1 M.
A = (3.16)
' f,d 2

O coeficiente % majorador das ações, acresce o momento característico

em 40%:

(Yf=M)
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3.4 TABELAS PARA ARMADURA SIMPLES

Foi BURKE (1955) o ídealizador das tabelas hoje utilizadas, em forma

análoga às de LOESER (1947), que se baseavam no estádio ü. Adaptou os

coeficientes k à concepção de cálculo implantada na época, embutindo o coeficiente

externo de segurança Yt de maneira a possibilitar ao usuário trabalhar com os

momentos fletores em serviço.

Conservou também a notação, as fórmulas e as unidades básicas (tf e cm)

do famoso autor. As primeiras tabelas de BURKE (1955) restringem-se à seção

retangular com armadura simples.

Passar-se-á a definir os coeficientes e os parâmetros básicos necessários à

elaboração das tabelas, de acordo com os procedimentos adotados nos dias atuais.

3.4.1 Coeficiente kc

Por definição tem-se que:

bd^
K = (3,17)

sendo:

M, =R,2

A tabela 3.2 mostra os valores de Rc e do coeficiente kc em função dos

domínios de deformação.
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Tabela 3.2 Valores de ke

Do^

k.mí- R.

nlo

nd{\-p,f5 12a

(1 - P.f /«í4,25^,"(l2-28^,+9^,")3

15^11

-bfT^d{\6P, - l)2b

fcd 0,255(6)9^ - \Y+ 0,6375 {-27+ 33>9,^ + I5fi^ - l)

3

1 117
e

0,68,?, (l - 0,4>?,)
4

Portanto, o coeficiente depende diretamente da resistência do concreto

e da posição da linha neutra, mas independe do tipo de aço.

Para um dado concreto, a cada valor de corresponde um único valor de

kç. Reciprocamente, a cada k^ corresponde um único p*. Quando px ^ pxoim, a

seção de concreto é satisfatória, não havendo dessa forma necessidadeda colocação de

armadurade compressão.

A tabela 3.3 mostra os valores limites de kc para os respectivos aços,

supondo-se fck = 20 MPa. Essa tabela foi adicionada apenas a titulo de exemplo.
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Tabela 3.3 Valores de k- Hm em kN/cm^

k
Aço xjòn cjini

CA-25 0,7717 1.93’ 1

CA-32 0,7254 2,00

CA-40A 0,6788 2,08

CA-40B 0,4891

0,6283

0,4623

2,62

2,19CA-50A

CA-50B 2,73í

CA-60B 0,4384 2,85

3.4.2 Coeficiente k8

Do equilíbrio de forças, surge:

(3.18)

que pode ser expresso na forma:

(3.19)

Do equilíbrio de momentos, tem-se:

Mj = M = R,z = (3.20)

Desta expressão decorre:

M, 1
4 = (3.21)

2
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sendo que kg é dado por:

d

K =
Z<Tsd

ou seja, para os domínios 3 e 4:

M, 1
(3.22)

99
1-

238

Quando a peça estiver condicionada aos domínios 2a e 2b, na expressão

3.21 deve-se substituir o valor do parâmetro z pelos valores especificados na tabela

3.1.

O coeficiente kg depende do tipo de aço e da posição da linha neutra, mas

não depende da resistência do concreto, ou seja,

1

(3.23)K =
99

P. fyd1 -
238

expressão que é válida para o domínio 3.

Optou-se por não apresentar o coeficiente kg para o domínio 4, porque

nessas condições as peças são superarmadas e devem ser evitadas. Por essa razão, os

valores de kg, para os aços classe A, são fornecidos até o valor limite do domínio 3.

Para os aços classe B, cujas deformações Syd são muito maiores que as

correspondentes aos aços classe A da mesma categoria, admite-se que ainda seja

utilizável a faixa de deformações:

6yd,c!asseB k Syd^classeA
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3.4.3 Coeficiente px,Mm

Observa-se que os limitantes Px = 0,167 e Px = 0,259 definem as fronteiras

entre os domínios 2a, 2b e 3.

Quanto a px,!ini, que serve de divisa entre os domínios 3 e 4, embora as

fórmulas acima continuem valendo mesmo dentro do domínio 4, convém lembrar que

se evite o dimensionamento antieconômico e correspondente à ruptura sem aviso

prévio que ocorre neste domínio.

Os valores de Px^Hm podem ser determinados a partir da proporção

decorrente do diagrama de deformações:

0,35 e.

d-xX

Colocando-se a equação em função da linha neutra, vem:

0,35 ^
0,35 +

(3.24)X =

ou, em função do parâmetro p^:

0,35
(3.25)

0,35 4-

Fazendo-se Ss = Syd, que é a deformação correspondente ao início de

escoamento real ou convencional, vem:

0,35
Pxíàm (3.26)

0,35 +

Os valores respectivos de Px.iim, para os diversos tipos de aço, estão

Na expressão 3.26, Syd deve estar emexpressos no capítulo 2,

porcentagem.

item 2.5.
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3.5 ARMADURA DUPLA

Em um grande número de vezes, por razões construtivas, toma-se

necessário fixar a seção (ú ■ ^). O momento fletor atuante na seção poderia obrigar o

calculista a entrar em regiões não utilizáveis do domínio 4, gerando peças

superarmadas, anti-econômicas e de ruptura írágil. Neste caso toma-se necessária a

utilização de armadura dupla, ou seja, a colocação de aço na zona comprimida da

peça.

Dessa maneira, limita-se o valor de formando-se um binário resistente

aço tracíonado-aço comprimido, que ajuda o concreto na insuficiente área de

compressão.

3.5.1 Generalidades

Supondo-se que seja fixada a seção de concreto e também o valor máximo

de Px, em geral adotado igual a Ptí,4, o maior momento fletor que pode ser resistido

pela seção com armadura simples é;

b
M, (3.27)Km

onde kc,fin corresponde ao Ptí,4 (Px,nm).

O coeficiente kc foi demonstrado no item 3.4.1.

dado é por hipótese maior do que ,

Como o momento Md

(3.28)

recorre-se a armadura dupla, ou seja, utiliza-se armadura de tração e armadura de

compressão (ver figura 3.10).

Calculando-se M, pela expressão 3.27, substituindo-o na expressãoUm )

3.28, resulta:
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(3.29)m

Pode-se decompor a armadura total de tração , em duas partes:

(3.30)A - Ajim +

A parcela Agjhn, que corresponde ao Mum, é determinada através do uso de

Px4im, 0 qual se encontra na mesma linha de kc^:

-k^ (3.31)

sendo que:

d
(3.32)K

z

^cd
r;

e;d

dh
z

As Rs

b

Fig. 3.10 Armadura de tração e de compressão

A segunda parcela AAg é determinada através da equação de equilíbrio:

AA/ = A4, ■ (d - íf) (3.33)
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donde:

ísM
(3.34)=

o.Ad- d')

Somando-se as expressões 3.31 e 3.34, de acordo com a expressão 3.30,

resulta a armadura total de fração:

1 ÍK AA/
lím

A = (3.35)z ^ d - d'O

De fonna análoga, da equação de equilíbrio

m = Â,o\Ad - ct)

decorre como resultante a armadura de compressão;

AM
= (3.36)

o\d [d - d')

3.6 TABELAS PARA ARMADURA DUPLA

A extensão do processo exposto por BURKE foi feita por SANTOS

(1957), expandindo-o à armadura dupla e à seção T, e também pelo próprio BURKE

(1957), em trabalho simultâneo e independente.

Mais tarde, o assunto foi retomado por GERTSENCHTEIN (1967), que

adaptou as tabelas às modificações da NB-1, constantes do anexo da EB-3/67.
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3.6.1 Coeficiente ks2

O coeficiente kg2, que é utilizado na armadura de tração, depende do tipo

de aço, mas não depende da resistência do concreto, e é definido como:

1
(3.37)Kl =

Quando se admite < Pviim. válido para os dominios 2 e 3, resulta c^d =

fydl logo:

1
= k. (3.38)k

524im■s2 ”

sendo que o coeficiente ks2, no caso de Px < Pxjim, não depende da posição da linha

neutra. Porém, para cada tipo de aço apresenta um único valor.

Quando se considera Px > P^jm, no domínio 4, tem-se

1
^2 -

podendo ser feito:

^s2 “ "T ~ “
fyd ^sã

s2.fim
(3.39)

a

sendo

(3.40)a-

fyd

O coeficiente a representa a medida da eficiência da armadura de tração;

depende do tipo de aço e da posição da linha neutra.
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3.6.2 Coeficiente k 8

Este coeficiente depende do tipo de aço, porém não depende da resistência

do concreto, ou seja:

^>4 (3.41)

Utilizando-se a compatibilidade entre as deformações vem (ver figura

3.11):

X

d

Fig. 3.11 Armadura dupla - deformações

£ E,

X x~d' d-x
(3.42)

No domínio 3 tem-se que a deformação do concreto atinge 0,35%; então:

cf

- 7
< = 0,35 (3.43)

No domínio 2, trabalha-se supondo que a deformação da armadura atinja

1%, ou seja:
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d

(3.44)= 1%

1 -P.

Quando = P^4im, tem-se:

d

xiim ^
(3.45)e, = 0,35%

PxXm

e, dessa forma, também depende de dyd. Portanto

1
k[ (3.46)

expressão que é válida para Pjc = .

No caso geral, pode-se escrever:

1

Oirf fyd Oiá P
k' = (3.47)

onde:

p= (3.48)
/;.

O coeficiente p é a medida da eficiência da armadura de compressão.

Depende do tipo de aço, da posição da linha neutra e da profundidade relativa da

armadura de compressão.

3.6.3 Utilização dos coeficientes ks2 e k\

Conforme mostra a figura 3.12, dado o momento:
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= M, + AA/,

consequentemente tem-se como área total de armadura de tração;

M.

= Al + Al = K-j + kA sl
d -d'

r~rir\T- —
v; a; I (M

V \I IOMj

4-(-l
i A !
I. I

■-f
1

LN.
h

d

Aj I

L-rrrrJ

Fig 3.12 Flexão simples - armadura dupla

A armadura de compressão é dada por:

. m
À =

consequentemente, a armadura total necessária vale:

A^tal = A +

A tabela 3.4 coloca de forma resumida, utilizando diagrama retangular de

tensões, os valores dos coeficientes ks2 e k g para os vários tipos de aço.

confecção de tal tabela, utilizou-se como coeficiente de minoração da resistência do

Para a
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aço e de majoração da resistência do concreto, respectivamente, jg = 1,15 e y,, = 1,4.

Considerou-se, também, que:

d/hcV/hd

d [h - d)jh 1 - d/h

Tabela 3.4 Coeficientes k,2 e k’, para p, = P^h...

ks

d’/hks2Aço

0,20 0,250,05 0,10 0,15:

0,046

0,036

0,046 0,046 0,046 0,046CA-25 0,046 I1

0,036 0,036 0,036CA-32 0,036 0,036

0,029CA-40A 0,029 0,029 0,029 0,029 0,0291

CA-40B 0,023 0,030 0,031 0,033 0,035 0,046
1

CA-50A 0,023 0,023 0,023 0,023 0,023 0,029

0,049

2

CA-50B 0,023 0,025 0,026 0,027 0,031

CA-60B 0,019 0,021 0,022 0,025 0,032 0,0571

A tabela 3.5 mostra os valores de a, em MPa, para a condição limite de

Px.

Tabela 3.5 Valores de a em MPa

Aços

d’
CA-25 CA-32 CA-40A CA-40B CA-50A CA-50B CA-60B

h

0,05 217,0 278,0 348,0 333,8 435,0 403,9 467,9

0,10 217,0 278,0 348,0

348,0

322,1

306,5

435,0 387,1

365,9

442,1

406,9

2

217,0 278,0 435,02 2 2

0,20 217,0 278,0 348,0 286,5 435,0 324,8 389,6
2 2 2 2 2

0,25 217,0 278,0 348,0 217,4 344,8 204,1 175,4

217,0 278,0 348,0 348,0 435,0 435,0 522,0:
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4 FLEXÃO PURA EM SEÇÃO T

4.1 OCORRÊNCIA

Como parâmetro básico, pensando-se em lajes maciças, é pouco comum a

ocorrência de vigas retangulares isoladas nas construções usuais, devido ao fato de que

os pisos estruturais são normalmente conq)ostos por lajes descarregando em vigas.

No caso de lajes pré-moldadas, a seção é de fato retangular.

A figura 4.1 representa o tipo mais comum de estrutura de piso de

edifício. Demonstra que a laje favorece a situação das vigas para momentos fletores

positivos, no meio do vão; porém, de nada adiantando para os momentos fletores

negativos, sobre os apoios intermediários, por estar em região tracionada pela flexão.

Fig. 4.1 Piso usual de edifício - laje superior
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Nonnalmente os momentos fletores sobre os apoios são maiores que

aqueles no meio dos vãos, excetuando-se proporções inusitadas entre os vãos ou então

variações incomuns de inércia ao longo da viga, de forma que seria mais desejável

(falando em termos estritamente estruturais) que a laje fosse inferior, como na figura

4.2.

TIJOLOS LAJOTAS

-x-

Fíg. 4.2 Piso de edifício em casos especiais - laje inferior

Salienta-se uma situação tolerada pela NBR-6118/82, que consiste em

permitir, para os momentos atuantes nos apoios intermediários de vigas, uma redução

em até 15% de seu valor, em relação àqueles obtidos do cálculo hiperestático clássico.

Esta redução corresponde a um grau tolerável de plastificação sobre tais apoios,

conforme indicado na figura 4.3 e, evidentemente, a um aumento de momentos no

meio do vão. Consequentemente, haverá um aumento das deformações da viga.

Redistribuipão de momentos tolerado

Ml Mg

Oiogromo eldstico (obtido da Hiperestótica Clássica)

0,85 a M,0,85 MjO M

Mj

Diagrama tolerdvél para fins de dimenslonámehto

Fig. 4.3 Redução dos momentos fletores nos apoios
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A redução dos momentos nos apoios é uma forma de aliviar a parte

comprimida da seção sobre os apoios internos.

A seção da figura 4.2 é mais lógica, para vigas contínuas, sob o ponto de

Tem, no entanto, o inconveniente de requerer fechamento posterior

do piso por lajotas (normalmente pré-fabricadas), apoiadas, em geral, sobre tijolos.

Este procedimento acarreta um ônus adicional, que só se revelará

recomendável no caso de se ter vãos já apreciáveis para a estrutura, o que poderá

tomar indispensável (em termos, até, de estabilidade) a presença da laje inferior.

A respeito da seção apresentada na figura 4.2, deve-se fiisar que, em casos

extremos, pode-se tomar necessário executá-la com a parte superior incorporada à

seção resistente, visando oferecer mesas de compressão também para momentos

positivos (ver figura 4.4).

vista estmtural.

Fig. 4.4 Laje dupla

A seção apresentada na figura 4.4 não é de uso comum em edifícios, a não

ser quando vãos de maior porte a exigem estruturalmente, face ao inconveniente de

acarretar a perda das formas que circundam sixa parte vazada, somando àquele de não

permitir uma única concretagem para o piso (normalmente se executa, numa primeira

etapa, a laje inferior e, numa segunda etapa, concretam-se as nervuras juntamente com

a laje superior).

Estruturalmente é, no entanto, a forma ideal, pois, além de oferecer mesas

resistentes para momentos fletores positivos ou negativos, possui inércia apreciável à

flexão e ainda uma excelente irgidez à torção. Desta forma, no caso, por exemplo,
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das pontes contínuas, é normalmente o tipo de seção adotada, estando sua

configuração particular dada na figura 4.5, conhecida como seção caixão.

Conforme mencionado, a seção em forma de T é um caso frequente em

concreto armado, particularmente nas estruturas de edifícios, devido à colaboração

dada pela laje à viga. Se o momento for negativo, isto é, se comprimir a nervura e

não a mesa, a viga é de seção retangular tí).

A figura 4.6 mostra, para os pontes biapoiadas, a seção transversal usual.

Mostra inclusive a não necessidade de adição de laje inferior; esta poderá vir a ser

necessária apenas por questões de rigidez à torção, em pontes acentuadamente curvas.

y////zzz^

Fíg. 4.5 Seção de ponte contínua - seção caixão

/ /
A

\A

Fig. 4.6 Seção usual de ponte biapoiada
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Em todas estas seções, apresentadas nas figuras 4.1 a 4.6, a presença da

laje (exceto laje inferior da seção caixão) é necessária, independentemente de outras

considerações, como elemento estrutural capaz de receber as cargas atuantes,

transmitindo-as às \âgas que, sob carregamento que lhes couber, irão fletir (se revela

enormemente favorável ao trabalho da viga, desde que localizada na zona comprimida

pela flexão, já que propiciará uma área de concreto resistente muito maior do que

aquela que se teria caso a seção da viga fosse um retângulo isolado).

4.2 LARGURA COLABORANTE

O aparecimento de tensões de cisalhamento na superfície de contato

laje-nervura dá-se por questões elementares de compatibilidade de deformações, ou

seja, a parte comprimida da nervura, face a sua ligação com a laje, impõe à laje, em

sua seção de contato, a mesma deformação que sofi^e devido à fíexão. Estas tensões

são responsáveis pela transmissão de uma parte da compressão da nervura para a laje.

O estado de tensões em um elemento genérico da laje, devido a esse

funcionamento, é representado na figura 4.7.

dx

Transmissõo de compressão da viga para a laje

Fig. 4.7 Distribuição de tensões na laje
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Para que se tenha a colaboração da laje no trabalho à ílexão da viga

funcionando como mesa comprimida, é indispensável que a ligação laje-nervura seja

capaz de transmitir a tensão de cisalhamento aí existente, o que em casos gerais

toma necessária a colocação de armadura resistente ao cisalhamento nesta seção,

denominada armadma de costura.

A distribuição exata das tensões de compressão na laje, devidas a flexão da

viga, depende de seu estudo como chapa (peça bidimensional submetida a tensões em

seu próprio plano, ver figura 4.7), sendo feito pela Teoria da Elasticidade através da

função F de Aiiy, a partir da equação diferencial básica:

aV a^F* aV

dx^-dy^ '*'a/t+2- = 0
ajc

observadas atentamente as condições de contorno, chegando-se a uma distribuição

conforme aquela indicada na figura 4.8.

Partindo-se desta distribuição, veio a idéia de se definir largura efetiva de

uma viga T como sendo uma largura bf tal que, atuando sobre ela tensões de

compressão exatamente iguais àquelas da nervura, as mesmasforneçamuma resultante

de valor igual ao daquela que vai, realmente, existir na laje.

Desta forma, no caso da figura 4.8, tem-se:

bf

! O-dX y

x,mac

sendo inteiramente análoga a expressão que nos fornece bi.i, obtendo-se então a

largura efetiva bf da viga T, ver figura 4.8, dada por:

(4.1)

A introdução deste conceito traz grande vantagem que reside, exatamente,

no fato de que, ao se considerar como pertencente à viga uma parte bf da laje, a
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mesma terá, na flexão, as mesmas tensões de compressão da viga, aplicando-se a este

todo, então, as hipóteses básicas do cálculo à flexão.

A função das tensões F de Aiiy e, consequentemente, a largura efetiva bf

de uma viga T, depende de vários fatores, tais como o tipo de apoio da viga (viga

biapoiada, viga contínua, etc,), o tipo e a forma de carregamento (cargas distribuídas

ou concentradas, com carregamento direto ou indireto), as proporções relativas das

partes que compõem a viga T (nervura e laje), etc.

*>1

í
bw

b:1-1

J- y2

b:
l

2 2
+■

Fíg. 4.8 Largura colaborante

O estudo matemático do problema, como pode ser visto, é bastante

complexo e trabalhoso, sendo mais coerente para efeito de dimensionamento a

utilização de dados simplificados, baseados nos estudos de BRENDEL (1960), que

conduziram, com pequenas adaptações, às prescrisões das normas brasileiras, alemã e

do CEB.

A largura efetiva b^ fixada pela NBR-6118/82, para uma viga de seção T,

é igual à soma da largura ba da nervura fictícia (obtida, conforme figura 4.9,

adicionando-se a largura bw da nervura, para cada um de seus lados, um valor igual ao

menor dos catetos das mísulas eventualmente existentes), com os valores bj e b^, no

caso de nervura interna, conforme mostra a figura 4.10, ou seja:

bf = K (4.3)
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—“Tí—1

2 a2>45°a, <45°

ba
7^

Fig. 4.9 Largura fictícia ba da nervura

b.
J

+- ^

v/////////////yA hf

i
»c.bz t>3

Fig. 4.10 Nervura interna

No caso de nervura externa, figura 4.11, tem-se:

bf=b^+b^+b. (4.4)

b: b..
L l

T -

1-:V//////////////M bf

i
bzA.

FIg. 4.11 Nervura externa
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Os valores de bi, bj, bu, definidos pela NBR-6118/82, valem

respectivamente:

040a

(4.5)bj oubj. ^ 8Ay
OjSôj ou 0,503

0,10a

(4.6)A, ^ 6Ay
L*.

sendo que a assumeos valores mostradosna tabela 4.1.

Tabela4.1 Valores do parâmetroa

Situação a

Viga simplesmente apoiada t

3
Tramo com momento em uma só

extremidade

-t
4

Tramo com momentos nas duas

extremidades
5

Viga em balanço 2Í

Embora a latgura efetiva de uma viga varie de acordo com o tipo de caiga

e com a posição da seção ao longo do vão, a NBR-6118/82 e o CEB-90 admitem um

valor constante de bf em todo o comprimento da viga, inclusive na região dos ^oios

intermediários de vigas contínuas.

No caso de vigas assimétricas, as considerações feitas até aqui são

igualmente, válidas. No caso de não existir um impedimento à defoimação horizontal
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através de vigas transversais ou dispositivos semelhantes, a linha neutra será inclinada,

ficando-se diante de um caso de flexão oblíqua, ver figura 4.12a.

No entanto, caso exista impedimento à deformação horizontal, através de

trasnversina ou de laje horizontalmente indeslocável, garantindo-se que a deformação

será vertical e a linha neutra horizontal, a viga funcionará rigorosamente da forma

estudada no presente tópico, ver figura 4.12b.

M
d

<■

AMARRApÃO
HORIZONTAL

• •

b) Viga assimétrica, com deforma-

mação impedida (flexão normal)

a) Viga assimétrica, horizontal

mente livre (flexão oblíqua)

Fig. 4.12 Vigas assimétricas

4.3 SEÇÃO RETANGULAR E SEÇÃO T VERDADEIRA

Embora o momento seja positivo, se prevalecer a relação (x^hf), ou

seja, se a posição da linha neutra for inferior à espessura da laje, tratar-se-á de seção

retangular.

Toda vez em que a posição da linha neutra ultrapassar a espessura da laje,

estar-se-á falando em seção T verdadeira.
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br-»V b.bf
K

X

5

• •

b. A.1 A,2
N—►

Ml MiMd

Fig. 4.13 Viga T - subdivisão

O processo básico de cálculo, para seção T verdadeira, consiste em

subdividir a seção T em seções retangulares, conforme mostra a figura 4.13, e será

apresentado em 4.4.5.

Eventuais mísulas não serão consideradas no dimensionamento e será

adotado o diagiama retangular-parabólico de tensões de compressão no concreto.

4.4 DIMENSIONAMENTO

Em geral as vigas T não necessitam da colocação de armadura de

compressão, pois apresentam uma grande área de concreto comprimido.

Cabe salientar que, no caso de vigas T com lajes "largas" e de pouca

espessura, não se jxastifica o aproveitamento do concreto até a deformação máxima de

0,35% porque, nessa situação, a laje é solicitada aproximadament e como uma peça

comprimida axialmente, para os quais o valor no estado de ruptura, atinge apenas o

valor 0,2%.

O CEB-90 propõe que em tais casos, na altura da linha média da laje, o

valor Sc = 0,2% não deve ser excedido.

Conforme a posição da linha neutra, pode-se distingüir a nível de

dimensionamento os casos a seguir expostos.
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4A1 LINHA NEUTRA SITUADA NA MESA

Neste caso, conforme mostra a JBgura 4.14. Tudo se passa como

se a viga fosse de seção retangular de largura constante bf e altura h, podendo ser

empregados, para fins de dimensionamento, todos os conceitos e expressões

mencionadas quando do estudo de seções retangulares submetidas a flexão. Servem,

inclusive, as mesmas tabelas.

bf
4 4

Uí
■ar

d h

K
4 >

Fig. 4.14 Linha neutra cortanto a mesa

4.4.2 LINHA NEUTRA SITUADA NA ALMA E bf/b^ ^ 5

Existem dois casos típicos que devem ser analisados quando a linha

neutra intercepta a alma, obedecendo a relação entre a largura da mesa e a

largura da alma bj-lb^ 0).

1
Essa relação é sugerida pelos alemães como parâmetro até o qual, desprezando-se inteiramente as

tensões de compressão na nervura, estar-se-ía cometendo um eno muito pequeno, a favor da
segurança.
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bf

ÜHÜiail iii

lilliiÉÜilli

LN

d h

K

Fíg. 4.15 Linha neutra fora da mesa

Nos casos em que a linha neutra intercepta a alma, ver figura 4.15, e

mantendo-se a relação exposta, sendo a largura da alma muito pequena em presença

daquela da mesa comprimida, pode-se estabelecer um critério de dimensionamento a

favor da segurança, onde são desprezadas as tensões de compressão atuantes na alma

^0,2% nas fibras inferiores da mesaababco da mesa, ver figura 4.16.

comprimida, o braço de alavanca z entre a resultante Rc das tensões de compressão na

mesa ( a meia altura, já que o diagrama de tensões na mesma será uniforme) e o

esforço de tração Rg, ver figura 4.16, será dado por:

Se e
c^nf

h
■/

Z = J- (4.7)
2

Dessa forma vem

(4.8)h
'f

d-
2

O dimensionamento da seção consiste na verificação do não esmagamento

por compressão do concreto, assim como também na quantificação da armadura

necessária. O trabalho no caso da armadura pode ser simplificado, desde que se tenha
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certeza prévia de que o aço atinge um tal que ele corresponda à tensão fyd, ver

tabela 4.2.

Tabela 4.2 Deformação de início de escoamento

Aço CA-50A CA-50BCA-25 CA-32 CA-40A CA-40B CA-60

eydi^o) 0,1325 0,1656 0,3656 0,2070 0,4070 0,44800,1035

Considera-se como sendo um caso dos mais críticos o do aço CA-60, para

o qual se deve ter:

/
6000

^ 0,2% + ^ 0,448%
V

Portanto, para o aço CA-60, como parâmetros restritivos tem-se:

^0,2% e ^ 0,448%

Rc
7cc,inf^O,a%
7hf

d
h

Zl
Rs-it-

s

Fíg. 4.16 Dímensíonamento simplificado
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Da figura 4.16 vem:

0,35X

(4.9)= 0,439
d 0,35 + 0,448

x-hf _ 0,2
(4.10)= 0,571

0,35X

obtendo-se:

x(l-0,57l) = /i7

0,43941-0,571) = h7

e, finalmente:

hf
(4.11)= 0,19

d

0,35%

IZ. [

d

£,“0,448%

A.

Fig. 4.17 Deformações no concreto e na armadura
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Desde que seja satisfeita a condição hj- quaisquer que sejam o

aço ou concreto empregados, sabe-se que são válidas as condições a seguir,

definidoras do dimensionamento, a verificação do concreto e o cálculo da armadura.

a) Verificação do concreto

Pode ser feita utilizando-se a expressão 4.8, fazendo-se :

(4.12)TáO,85-X=
cd

h
'f

bfhr d-^

b) Cálculo da armadura

Com a mesma expressão 4.8, fazendo-se R^=A^- resulta:

M,
(4.13)4 =

4
d-

Cabe salientar que as duas condições a e b só são simultaneamente válidas

desde que hj- í 0,19í/ (^)-
Nestas condições parte-se do pressuposto de que o aço atinja fyd e a mesa

possua um diagrama uniforme de compressão, ou seja, ^ 0,2%.

Quando hf > 0,19d sugere-se, seja qual for a relação empregar o

critério geral de dimensionamento.

Na prática, o grande número de vigas T com que se depara no dia-a-dia,

em sua maioria, recaem neste itpo de dimensionamento. Cabe ressaltar que, no caso

de não ser satisfeita a condição 4.12, o que indica deficiência de concreto, pode-se

w

h

^^0,20; 0,21; 0,27; 0,33
a

^ Esta relação se transforma em

respectivamente, aços CA-50B, CA-40B, CA-50A e CA-25.

, conforme se tenha.
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optar por aumentar a altura da mesa hf, a altura útil d da viga ou colocar armadura de

compressão.

4.4.3 LINHA NEUTRA SITUADA NA ALMA E bj-/b^ < 5

Valendo a relação bj- jb.

mesa como da alma, pode ser empregado o recurso de substituir a zona que está

situada acima da linha neutra por um retângulo de largura igual a be e de mesma altura

que a da zona comprimida, de forma a fornecer a mesma resultante de compressão.

Ao se utilizar esse critério estar-se-ía desprezando o fato de a posição real

da resultante das tensões de compressão não coincidir com aquela do retângulo ideal

(be x), o que se constitui em um erro, pequeno, a favor da segurança, por conduzir a

um valor de z inferior ao real.

A deteiminação analítica de be, visando fazer com que o problema recaia

no dimensionamento de uma viga de seção retangular, de laigura bg e altura h, é dada

como segue.

< 5 e considerando-se a influência tanto da

O coeficiente ver figura 4.18, baseado nos estudos de SÜSSEKIND

(1979), considerando diagrama parábola-retângulo, vale:

= 0,35%;a) q; = 1, quando cjnax

0,02
b) 125 1 - , quando 0,2% ^0,35%;

Se
c^ax /

18
c,/nat c^ax1 - - quando e í0,2%.c) = 1,25

3 0,02/
c^ax

0,02
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0,85u.f,a^cfliax

13

R*
«Hi 0,8x

X

mà
liSüiSíüi

d

z = d-0,4x

Ma

R.
JL

Ss

FIg. 4.18 Coeficiente \|;

Utilizando-se o coeficiente \\í, que é destinado a corrigir a taxa constante

de tensões de compressão, com a notação da figura 4.19 como se este fosse diagrama

retangular de tensões, pode-se escrever:

’'^ií{ABCD) ^diEFCl) "^^diafíJD)

K =0,85 M0,8x) - 0,85 (b^-bj 0,8 (x - h^)

b.
W

R, =0,S-0,^50j.xf,j -V»! 1--^ 1- (4.14)
X

f}

= 0,85 Wi K (0,8x)R (4.15)ciLMNO)

Igualando-se as expressões 4.14 e 4.15 e lembrando-se que x - vem:



84

kW2

m]K = 1 - 1 - 1 -
b¥i f) V

ou seja:

h^^Xb, (4.16)

sendo que:

Vi 1 _ ^ 'L (4.17)X= 1 - 1 -
b M)W,\ í) \

Os coeficientes i|/i e são respectivamente funções de Sc,ínf e Sc.

A expressão 4.17 pode ser transformada numa tabela, da qual se obtenlia,

de imediato, o valor de X e, por consequência, de = A

, além do valorTer-se-á como argumentos de entrada as relações
d

de Px, que de forma indireta também defme v(/i e i|/2

O valor de px não é conliecido a princípio, sendo então arbitrado,

obtendo-se um correspondente b®. Faz-se a verificação do real valor (para este b*) de

Px através das tabelas de dimensionamento de seção retangular e repete-se

sucessivamente a operação até que a diferença entre os valores arbitrados e os

encontrados para Px não supere a casa dos 5%.

Desta forma, obtém-se a tabela 4.3. Notar que Px foi limitado a um

máximo de 0,50, que caracteriza um limite de viabilidade econômica para a seção,

além do qual cabe pensar em aumento da seção de concreto ou em utilização de

armadura de compressão.

K
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Tabela 4.3 Largura be da viga retangular equivalente à viga T

[K=Xbf)

h b
'/ f

d b
Vf

0.50 I 0,45 I 0,40 I 0,35 | 0,30 | 0,25 | 0,20 | 0,15 I 0.10 I 0.05 LL 2.0 3.0 3.5 4.0 5.0 10.0 20.0
l í í í i í L

Xp.

0,15 1.00 1.00 1,00 1.00 1.00 1.00 1.00 1,00 1.000,50 0,45 0,40 0,30 0.25 0,20 0,10 0.05
i í í í í : í í L

0,33 0,22 0,17 0,11 0,06 0.99 0,99 0,99 0,99 0,99 0,99 0.98 0.98 0.980,50 0,44 0,39 0,28

0,50 0,44 0,38 0,31 0,25 0,19 0,13 0,06 0,97 0,96 0,95 0,95 0,95 0,94 0,94 0,93 0,93

0,850,50 0,43 0,36 0,29 0,21 0,14 0,07 0,95 0,92 0,90 p,89 0,89 0,87 0.86
í

‘>f 0,84 I 0,82 0,81 0,80 0,79 0,76 0,750.50 0,42 0,33 0.25 0.17 0.08 0,91 0,87
í í L í L

0,40 0,30 0.20 0,10 0,87 0,81 0,77 0,75 0.73 0,71 0,70 0,66 0,640,50

Njlí 0.38 0,25 0.13 0,83 0.70 0,66 0.64 0,62 0,60 0,54 0,520,50 1

X

0,50 0.33 0.17 0,79 0,69 0,62 0,58 0,55 0,53 0,50 0,43 0,40d

0,50 0,25 0.75 0,62 0,55 0,50 0,46 0,44 0,40 0,32 0,29

bw 0,50 0.71 0,56 0,47 0,42 Ml Mí 0,30 0,21 0,17

No intuito de acelerar a convergência do cálculo, sugere-se que o mesmo

seja iniciado arbitrando-se para % um valor da ordem de 0,26, correspondente a

= 0,35% e = 1%, situação intermediária de todas aquelas de possível ocorrência.
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Fig. 4.19 Obtenção de bg

4.4.4 CÁLCULO PRÁTICO DE SEÇÕES T

Considerando-se diagrama retangular de tensões no concreto, no caso em

que y ^ hj- a seção compoita-se como seção retangular, ver figura 4.20; então

br bw=br
♦ ♦ K

3Z-E 1- 3yT

d d

I I

A. A.

Fig. 4.20 Seção retangular

Neste caso y = 0,8x e para y = hf tem-se:
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h
7

/?x = (4.18)
0,8-íí

A área de aço necessária deve ser calculada por:

_

K = (4.19)
M,

(4.20)4

e deve ser distribuída na largura b»

No caso em que a linha neutra é maior que a espessura da mesa, a seção

comporta-se como seção T, ver figura 4.21. E neste caso tem-se ^ Pxf*

bf

hc

y
d

A,

Fig. 4.21 Linha neutra ultrapassando a espessura da mesa

Analizar-se-á vigas T com armadura simples e dupla.

a) Seção T com armadura simples

A figura 4.22 mostra uma seção T com armadura simples,

faz-se analogia a uma seção T comportando-se como seção retangular com largura (bf

- bw) e y = hf, ou seja:

Para a mesa
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í h '
M, (4.21)id

(4.22)M
w

onde kcf é o valor de correspondente a;

h
L (4.23)P. = =

0,8J

Determinado o valor de pxf da seção, calcula-se Asit

h"

= A„f„ d-í (4.24)M,li

Mli
(4.25)4i = h'

fy, d-^

A nervura corresponderá a uma seção retangular com armadura simples,

ou seja:

(4.26)

e

(4.27)K =
AA/,

onde

A armadura na nervura será dada por:
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d
(4.28)■^sl

Consequentemente a annadura total necessária será:

A = Al + A2 (4.29)

Como pode ser visto, pode-se aproveitar as mesmas tabelas elaboradas

para as seções retangulares, porque faz-se o cálculo da seção T recair no cálculo de

seção retangular.

b.
bf-b.bf

MK

I]I
y

X

dhd
d

2

K A.1A.1

AMM,Ma

Fig. 4.22 Seção T com armadura simples

b) Secão T com armadura dupla

A divisão da seção T para o cálculo com armadura dupla é indicado na

figura 4.23.
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Fig. 4.23 Seção T com armadura dupla

Analogamente ao que foi feito no caso anterior, na mesa faz-se uma

analogia a uma seção T coraportando-se como retangular com y = hf, ou seja:

= [b,-K)h,Q,%5fJd--^
V ^

[h-K)d^

(4.30)u

(4.31)M,w ~

Kf

onde kcf é o valor de kc correspondente a:

= fí = A (4.32)

Determinado o valor de p^r da seção, calcula-se Asi:

M,\d
A 7s\ “

hA
’/d-a

sd
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Na solução com annadura dupla deve adotar-se e resulta

b...
H»

(4.33)M2d

K

com kc e kg correspondentes ao valor de p* adotado.

42 = K ^ (4.34)
d

O momento excedente M3d é resistido pela seção fictícia, constituída pelas

armaduras ® A sendo:

= ísM -M. (4.35)2d

M.
3d

^s3 (4.36)

M
4 =

3d

(4.37)

\ dj
a

As armaduras totais serão dadas por:

(4.38)

para armadura tracionada e Ag’ para aimadura comprimida.

c) Armadura transversal na mesa

Devido à compressão da mesa no sentido longitudinal, há necessidade de

uma armadura na mesa colocada no sentido transversal para absorver os esforços de

tração.
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Esta armadura deve estender-se por toda a largura útil da peça com seção

transversal de no mínimo 1,5 cm^ por metro e deverá garantir a solidariedade entre a

mesa e a nervura.

A figura 4.24 ilustra alguns arranjos das armaduras de seções T.

Loje no tono trocionodo Loje conlinuo opoiodo
no dif«põo'lran»verMl

o) Loje na tono comprimido

b)

i
f

1

3c I

W.

oJlernotivomente

ou

Estribos finos

no meso ou molhos

rr-'
mm

I

L

Fig. 4.24 Armadura de costura para lajes comprimidas ou tracionadas

em vigas T (a) e formas possíveis para diferentes seções

transversais (b)
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d) Armadura longitudinal na mesa tracionada

Quando a mesa for tracionada, a armadura longitudinal poderá ser disposta

na alma da seção T ou abrangendo também a mesa.

A figura 4.25 mostra resultados comparativos obtidos experimentalmente

em vigas de seção T com armadura longitudinal disposta na alma e na mesa.

vista de cimaa)

VIGA L

O
■ Secôo Tronversol

Vistoi ±
b)

[

vista de cima

VIGA 2

n
Secôo Transversal

4
c)

- 00 ] AgilO^cm*
1

§
»-

^ HS 5" 60

5
40

z 3 Ag «10,2 cm*
20

HO 2 —

S
3

10 20 30 40

Carga2P(Mp)

50

ip ip
& ^ —* ã

Fig. 4.25 Configuração físsurada em lajes de vigas T contínuas

Recomenda-se que a armadura longitudinal seja distribuída na mesa numa

largura de aproximadamente metade da largura da mesa.
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4.5 EXEMPLO

Calcular a área de aço necessária na seção média de uma viga interna,

biapoiada, com os dados apresentados na figura 4.26.

80

K

] T[
Mk = 260kN.m

Aço CA-50B

Concreto cfk = 18 MPa

d’ = 3 cm

d = 47 cm

50

20

* 4

Flg.4.26 VIgaT

4.5.1 RESOLUÇÃO USAJNDO TABELAS APRESENTADAS EM 4.4.4

Fazendo-se uso das tabelas (PINHEIRO, 1986X será analisada a seção que

corresponde ao momento máximo.

Será verificado inicialmente o comportamento da seção.

8

= 0,21 ^ k^=5,95P./ =
0,8-c/ 0,8-47

bf-d^ 80-47"
M. 1,4-26000

= 4,85 p^=0,26

Como Px> Pxf tem-se seção T verdadeira. A armadura necessária à seção

correspondente à mesa é dada por:
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(80-20)-47'
M. = 22276 kNm\d “

k 5,95Cf

M 22276\d

= 11,915=

si
50/V 8

■ 47--

lM5j 2
/

A nervura coiresponderá a uma seção retangular com amadura simples,

calculada através de:

AiU, = Af, -M,, = 36400-22276 =U\2AkNm

b..-d^ 20-47^
K-

w

= 3,1>A' 4=^ = 0,028cjim
AA/, 14124

A armadura relativa à nervura será:

AA/, 14124

= 8,414 crn^- = 0,028-
d 47

A armadura total necessária será:

A = Al + ^2 = 11915 + 8,414 = 20,329 cni^

4.5.2 RESOLUÇÃO FAZENDO-SE USO DO EXPOSTO EM 4.4.3

Valendo a relação bj-/h^^ <5 e considerando-se a influência tanto da mesa

como da alma, pode-se empregar o recurso de substituir a zona que está situada acima
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dn linhn neutra por um retângulo de largura be e de mesma altura que a da zona

comprimida, de fonna a íbmecer a mesma resultante de compressão.

Tabela 4.4 Dimensionaniento de seção retangular

kdi a

C-2Ü C-25 C-30 C-35 C-40 C-45 CA-2.5 CA-5ÜA CA-50B CA-60C-IÜ C-15P. 2£c

Ü,99 75,69 65,55 58.6J 53.52 49,55 46,35 43,70 2,14 4.30 4.30 5.170.121 0,20 10,0 0,02 92,70

26,72 24,74 23,14 21,82 2,13 4,28 4,28 5.140,244 0,42 10.0 0,04 0,98 46.28 37,79 32,72 29.27

4.26 5.110.357 0.64 10.0 0,06 0,98 31.32 25,57 22.14 19,81 18.08 16,74 15,66 14,76 2,12 4,26

11,94 11,26 2,10 4,22 4,22 5,060,465 0,87 10,0 0,08 0,97 23,89 19,50 16,89 15.11 13,79 12,77

4.17 4,17 5.000.565 l.ll lÜ.O 0,10 0.96 19,48 15.91 13,78 12.32 11,25 10.41 9,74 9.18 2,08

4,961.36 0.95 16.58 13.54 11,72 10,49 9,57 8.86 8,29 7,82 2.06 4.13 4,130.657 10,0 0.12

6.83 4.10 4,930,742 1.63 lÜ.O 0.14 0.94 14,48 11.82 10,24 9.16 8.36 7,74 7,24 2.05 4,10

4.08 4,900,16 0.94 12.99 10.61 9,19 8.22 7,50 6.94 6,50 6.12 2.04 4.080,811 I.9Ü 10,0

8,40 7.51 6,86 6,35 5,94 5,60 2.02 4,04 4,04 4.850,872 2.20 10,0 0,18 0,93 11,88 9.70

5,52 5,21 2,00 4,00 4,00 4.800,917 2,50 10,0 0,20 0.92 11.05 90.2 7,81 6.99 6,38 5.90

3,96 4.7510.38 8.47 7,34 6,56 5,99 5,55 5,19 4,89 1,98 3,960,955 2.82 10,0 0.22 0,91

4.^36,93 6.20 5,66 5.24 4,90 4,62 1,97 3.94 3,940,987 3.16 10.0 0,24 0.90 9,80 8,00

5,93 5,42 5.01 4,69 4.42 1,96 3.91 3.91 4.701,000 3,50 10,0 0,26 0,90 9,38 7,66 6,63

1,94 3.87 3,87 4,649,00 0.28 0.89 9.09 7,42 6,43 5,75 5,25 4,86 4,54 4,281.000 3,50

4,16 1.92 3,83 3,83 4,598.17 0,30 0.88 8,83 7.21 6,24 5,59 5,10 4.72 4,421.000 3.50

3,78 4,540,87 8.60 7,02 6,08 5,44 4.96 4,60 4,30 4,05 1,90 3,781,000 3,50 7,44 0,32

4,18 3,94 1.86 3,76 3.76 4.513,50 6,79 0,34 0.86 8.37 6.83 5,92 5,29 4,83 4.471,000

6,66 5.77 5,16 4,71 4.36 4,08 3,84 1,85 3,74 3,74 4.48l.ÜOÜ 3,50 6,22 0.36 0,86 8,15

7.98 6,52 5,65 5.05 4,61 4,27 3,99 3,76 1,8^1 3,70 3.70 4,431.000 3,50 5,71 0.38 0,85

4,387.83 6,39 5,54 4.95 4.52 4,18 3.91 3,69 1,82 3,65 3,65I.OOO 3.50 5,25 0.40 0.84

6,27 5.43 4,86 4.44 4.11 3,8.1 3,62 1,80 3,61 3,61 4,331.000 3.50 4.83 0,42 0.83 7,69

4,76 4,35 4,03 3,77 3,55 1,78 3,59 3,59 4.303,50 4,45 0.44 0,82 7.53 6,15 5,33l.ÜOO

3.95 3.69 3,48 1.77 3.57 3.57 4.153,50 4.11 0,46 0,82 7.39 6,03 5,22 4.67 4.27l.ÜOÜ

4,025.94 5,15 4,60 4,20 3,89 3,64 3,47 1.76 3.55 3.45I,0Ü0 3.50 3,79 0,48 0,81 7,28

5,07 4.54 4,14 3,83 3,59 3,38 1.74 3.50 3,34 3,88I.OOO 3.50 3.50 0.50 0.8Ü 7.17 5.86

3,22 3,750,52 0,79 7,08 5,72 5,01 4,48 4.09 3.78 3,54 3.34 1,72 3,451.000 3,50 3.23

4,41 4,02 3,73 3.48 3,29 1,70 3.38 3,12 3.621.000 3,50 3.00 0,54 0,78 6,97 5.69 4,93

3,05 3.410,56 0,78 6,87 5,61 4.85 4,34 3,96 3,67 3,43 3,24 1,69 3,331.000 3,50 2,75

5,54 ,80 4,29 3,92 3,63 3.39 3,20 1,68 3.30 2,95 3,031.000 3,50 2.53 0,58 0,77 6,79

4.25 3,88 3,59 3,36 3,17 1.66 3.27 2,81 2,841.000 3,50 2,33 0.60 0,76 6,72 5.49 4,75

1,64 3,24 2.54 2.713.50 2.15 0.62 0.75 6.65 5,43 4,71 4.21 3,84 3.56 3,33 3.141,000

3,22 2,31 2.533,50 1.97 0.64 0,74 6,57 5,37 4,65 4,16 3,79 3,51 3,29 3.10 1,601,000

2.110,66 6,49 5.30 4.59 4.11 3.75 3,47 3,25 3.06 1,59 3,20 2,241,000 3.50 1,80 0,74
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Toma-se necessário a princípio verificar se a linha neutra está situada na mesa;

a tabela 4.4 traz:

d{cw) 47

= 6,97^^, =0,26
Aí^{t ■ J7j) 26-1,4

b/w) \ 0,80

X

^ .r = 0,26 • 47 = 12,22 cw
d

Portanto a linlia neutra está situada na alma ou fora da mesa.

O dimensionaniento será feito a partir do crilcrio exposto em 4.4.3.

Tem-se:

A
d ~ 47

br 80/
= 0,17= 4; e

b. 20
>v

Testando-se, inicialmente, = 0,26, da tabela 4.3 (por inteipolação), vem:

= 0,15^ A = 0,78Para
d

T = 0,17 ^ A = 0,84<=» Para
d

= 0,20 A = 0,92Para
d

Consequentemente be = À ■ bf = 0,84 • 0,80 = 0,67 m.

Empregando-se a tabela 4.4, ter-se-ía, agora:

47

==■ = 6,38 = 0,33k
II -

26-1,4

V 0,67
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Como a relação entre os é maior do que 5%, toma-se necessário nova

interpolação. A tabela 4.S mostra o processo de tentativas.

Tabela 4.5 Processo de tentativas

b.kn Pit,find A%Pjumcitl A, = 0,15 A. = 0,17 A, = 0,20

26,90,84 0,92 6,38 0,33 0,670,26 0,78

0,38 0,58 15,10,68 0,73 0,80 5,930,33

0,42 0,54 10,50,62 0,67 0,74 5,730,38

5,51 0,46 0,50 9,50,59 0,63 0,690,42

0,48 4,30,60 0,66 5,40 0,480,46 0,56

Quando o valor do coeficiente p* esteve entre 0,42 e 0,46, sua variação

percentual esteve abaixo dos 5% permitidos e desta forma poder-se-á utilizar para o

cálculo da seção p* = 0,46.

Com o valor de p* = 0,46, na mesma linha retira-se o valor do coeficiente a;

para o caso vale 3,57, ou seja, a área de aço necessária será:

Mj 26-140

a-rf" 3,57-47
= 21,69 cm"A =

Pode-se concluir que a diferença de área de aço entre os dois processos é da

£sta diferença está dentro dosordem de 6,7 % para mais no segundo caso.

parâmetros considerados como faixa de erros.

Este processo é muito trabalhoso porém foi apresentado com o intuito de

comparar resultados.
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5 DISPOSIÇÕES CONSTRUTIVAS

Este capítulo busca aprimorar os conhecimentos referentes às disposições

Analisar-se-á, de forma resumida, desde a escolha de dimensões,

observando as exigências da NBR-6118/82, até a disposição final da armadura na

peça.

construtivas.

Para que se possa ter um projeto perfeitamente harmônico, é necessário

colocar-se o projeto estnitural de acordo com as normas que regem a construção civil

e buscar sempre a integração com o meio que o cerca.

Os desenhos normalmeníe utilizados para obras de concreto armado

podem ser de conjunto, de execução, de fôrmas, de armaduras e de detalhes.

Define-se como sendo desenhos de conjunto aqueles que contém plantas,

cortes, vistas e perspectivas, devendo esses serem executados em escala conveniente

para clareza dos mesmos.

Os desenhos para execução de fôrmas devem ser feitos de forma a se ter o

perfeito conhecimento da fôrma e das dimensões das peças e devem conter vistas,

cortes e detalhes. Em hipótese alguma dever-se-á desenhar as fôrmas e as armaduras

conjuntamente.

Usualmente é utilizada a escala 1:50, porém nada impede o emprego de

uma escala menor, por exemplo 1:100, desde que a clareza dos dados da estrutura em

questão não sejam prejudicados.

Para que se possa perfeitamente identificar o desenho em si, é necessário

dar nomes às peças e essas devem ser abreviadas e seguidas de um número em ordem

correspondente, ver tabela 5.1.
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Tabela 5.1 Abreviaturas utilizadas para especificar o desenho

Nome da peça Abreviatura Nome da peça Abreviatura

Lajes Vigas VL

Pilaretes PilaresPT P

TirantesMão Francesa MF T

Cinta de AmarraçãoViga Baldrame VB C

5.1 DIMENSÕES

As vigas de seção retangular, as nervuras de seção T e as paredes das

vigas de seção caixão não devem ter largura menor do que 8 cm.

apoios das vigas sobre a alvenaria deve ser tal que a tensão admissível dessa não seja

ultrapassada.

A extensão dos

Para vão teórico, que em geral é a distância entre os centros dos apoios,

não é necessário que sejam adotados valores maiores que:

a) Viga isolada: 1,05 ;

b) Em vão extremo de viga continua: o vão livre deve ser acrescido da

semi-largura do apoio interno e de 0,03 Íq.

Quanto à altura h da viga, adota-se na prática uma relação da ordem de

um décimo do vão livre.

5.2 FUNDAMENTOS DA ARMADURA

Quando se quer armar corretamente uma peça, é necessário que se tenha

uma idéia clara do desenvolvimento dos esforços no interior da estrutura. De forma

semelhante é imprescindível o exame dos aspectos práticos do processo construtivo.

Somente se conseguirá solucionar bem os problemas de armaduras

complicadas com traballio exaustivo, principalmente no detalhamento. A aile de
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armar uma peça deve assumir, junto ao engenheiro, um grau de importância

semelhante ao das demais atividades.

Para que se possa confeccionar uma boa planta de armação, o desenhista

deve ter o conhecimento de toda a planta de formas, porque é dentro dessas que a

armação deverá entrar e, também, é dentro dessas que as barras deverão ter um

correto posicionamento, visando obter uma perfeita concretagem.

Por envolver a utilização de tabelas, interpretação de cálculos estruturais e

observação do posicionamento e detalhamento da armadura conforme as normas

vigentes, o desenho da armação de uma peça de concreto exige muito mais

conhecimento do engenheiro e também do desenhista.

Comumente utilizam-se as escalas 1:50, 1:25; 1:20 e em casos especiais

1:100. Utihza-se uma pena fina (0,2 mm) para a formação do contorno da peça,

devendo-se ainda colocar nomes nos pilares ou eixos para que se possa localizar onde

tal peça está situada. A numeração deverá ser a mesma utilizada para as fôrmas.

A representação gráfica das barras é muito importante e para tanto deve-se

utilizar uma pena mais grossa (0,5 mm), para os desenhos a nanquim, ou senão utilizar

um grafite F, quando esse for a lápis. Somente em casos especiais se mostra a

espessura da barra.

Existem dois sistemas para se desenhar a armação: o americano e o

alemão. O sistema mais utilizado é o alemão, que consiste em “e^lodir” a armação.

Cada itpo diferente de barra deve ser desenhado fora da fôrma.

Devido a existência’ de vários itpos de aço, deve-se dar designações

diferentes para as barras.

As designações variam de escritório para escritório; adotar-se-á

padrão o exposto na tabela 5.2;

como

Tabela 5.2 Designação padrão

DesignaçãoAço

CA-25 N

CA-50 T

CA-60 P
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sendo que cada letra deve ser seguida de uma numeração em ordem seqüencial. Essa

designação deverá estar acompanhada da quantidade de barras, do diâmetro da barra,

do comprimento e do espaçamento entre as barras, ver figura 5.1.
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Fig. 5.1 Sistema de explosão da armadura
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Deve-se montar uma tabela contendo os dados referentes a cada tipo de

barra, tais como:

a) Identificação da barra;

b) Diâmetro da baixa;

c) Quantidade de barras;

d) Comprimento da barra;

e) Comprimento total em metros.

Deve-se também montar uma tabela auxiliar, de resumo, que deve conter

diâmetro, comprimento (metros) e peso total para cada diâmetro (kg).

5.2.1 OBJETIVOS DA ARMAÇÃO

A armação do concreto com barras de aço, malhas de aço, telas ou malhas

de arame tem por finalidade, entre outros, os seguintes objetivos:

a) Em peças estruturais que estejam solicitadas à flexão e à tração, a

armadura de aço deve absorver os esforços de tração, principahnente por se admitir a

Dessa forma, asnão colaboração do concreto na absorção dos esforços de tração,

armaduras tem por finalidade contribuir para a capacidade resistente ou para a

estabilidade da estrutura;

b) A adição da armadura não evita o aparecimento de fissuras iro

concreto, quando este estiver solicitado à tração; entretanto, a armadura deve fazer

com que as fissuras que venham a aparecer no concreto, sob a ação das cargas de

utilização, permaneçam na ordem de grandeza de capilares;

c) Em muitos casos, a armadura tem como função limitar a abertura das

fissuras, devido a estados de tensão produzidos por efeitos de coação, tais como o

impedimento à deformação no caso de variação de temperatura, de retração, estruturas

hiperestáticas, entre outras;

d) No caso de peças comprimidas, a armadura tem por função aumentar a

capacidade resistente do concreto à compressão, por exemplo no caso de pilares, ou a

segurança de peças comprimidas esbeltas contra a flambagem, evitando ainda o

aparecimento de grandes fissuras ou o colapso devido à ação simultânea de momentos

fletores. A armadura de compressão pode ser utilizada também para diminuir as
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deformações devido à retração do concreto e á deformação lenta, por exemplo flechas,

dispondo a armadura nas zonas compiimidas na flexão altamente solicitadas. Nas

peças onde não há perigo de ílambagem, quando solicitadas somente à compressão,

deve-se colocar uma aimadura tão pequena quanto possível, por motivos econômicos,

devido à existência de concretos de alta resistência. Tensões de compressão elevadas

exigem a adição de aimadura transversal ou de um cintamento que garanta o concreto

contra o irsco de fendilhamento devido à deformação transversal ou à tração

transversal e a armadura de compressão contra o risco de ílambagem da barra;

e) Armaduras com malha estreita, telas de arame com abertura de malha

da ordem de 3 a 5 cm ou malhas de arame devem ser utiüzadas como armadura de

pele para evitar que o cobrimento de concreto das armaduras principais se rompa

devido a tensões de aderência ou em caso de incêndio.

5.2.2 DISPOSIÇÃO MAIS FAVORÁVEL DA ARMADURA

Para que se tenha um comportamento resistente mais favorável, no caso de

peças de concreto armado, é necessário que as armaduras estejam dispostas segundo

as trajetórias das tensões principais de tração, distribuídas em barras finas na seção

tracionada, proporcionalmente ao valor das tensões de tração. Em todos os tipos de

estrutura, exceto no caso de cascas e de outras estruturas laminares de parede fina,

para se diminuir o custo, a disposição da armadura é limitada a duas ou três direções e

às zonas de bordo, ficando dessa forma bastante simplificada.

5.2.3 ACÚMULOS DE BARRAS DA ARMADURA

Quando se tem percentageas elevadas de armadura, é necessário que se

desenhe a distribuição das barras na seção transversal em escala conveniente, ou seja,

1:10 ou 1:5; em casos mais complicados, até mesmo na escala 1:2 ou 1:1.

onde há cruzamento de armaduras, essa recomendação é de suma importância.

Deve-se também deixar espaço suficiente para passagem do vibrador; a

folga para o vibrador possui normalmente o diâmetro da agulha do vibrador acrescido

Nos casos
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de 1 cm, mantendo um espaçamento em tomo de 60 cm.

locais, sempre que possível, emendas de barras por traspasse.

Deve-se evitar nesses

5,2.4 RACIONALIZAÇÃO DA ARMADURA

Nos dias atuais, onde os custos de mão-de-obra estão em permanente

elevação e também por haver um grande número de operários não especializados

(poucos o são), ganha importância o conceito de racionalização da armadura.

Racionalizar significa, entre outras coisas, tomar medidas que sejam

capazes de diminuir o custo total, planejando adequadamente a estrutura e a execução

da armadura, diminuindo portanto os custos de desenho de armadura e listas de barras,

assim como os cortes, dobramentos, colocação e montagem.

Parâmetros que podem auxiliar favoravehnente a execução e a colocação

da armadura:

a) Limitar o número de diâmetros diferentes, buscando diminuir as perdas,

criar menor estoque, melhorar o rendimento por ocasião do corte;

b) Utilizar o maior número possível de barras retas sem ganchos, porque

somente será necessário cortar a barra no comprimento, favorecendo o transporte c a

estocagem;

c) Limitar os tipos de dobramento e o número de posições de barras,

gerando menor custo de mão-de-obra e eventualmente utilizar linhas de corte ou

dobradoras operadas automaticamente;

d) Escolher adequadamente o tipo de emenda.

A racionalização da armadura, quando se busca mecanizar a fabricação, é

obtida através da utilização de métodos industriais. Observando-se serem favoráveis

as condições de trabalho, as armaduras podem ser mais ou menos automaticamente

pré-fabricadas, sendo na maioria das vezes através do uso de solda por pontos,

podendo ser essa total ou parcial, feita em usina ou então em área de fabricação no

local da obra.

Esse processo faz com que a armadura seja r^damente colocada na

forma, com utilização de poucos auxiliares, na maioria não-qualificados, como se a

mesma fosse apenas mais uma barra isolada.
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Convém salientar que os elementos pré-fabricados de armaduras devem,

para fins de transporte e estocagem, suportar bem o enqúlhamento.

Uma condição que é de suma importância na racionalização é a

padronização ou uniformização dos tipos de barras ou dos elementos da armadura ou

mesmo das gaiolas de armadura ou dos detalhes de armação.

Cabe ressaltar que a padronização possibilitará o desenvolvimento racional

das atividades que estão relacionadas com a produção de aço para armaduras.

5.3 VIGAS

As vigas cumprem um dos papéis mais destacados dentro do esquema do

edifício, porque a partir do critério de dimensões dessas, poder-se-á determinar o

espaçamento entre pilares e por conseqüência a modulação do edifício.

Costuma-se utilizar vigas de 3 a 6 m em edifícios residenciais ou

comerciais. Comprimentos superiores a esses somente devem ser utilizados quando o

projeto arquitetônico assim o exigir, porque para vãos com conqnimento superior a 8

m a viga se toma anti-econômica. O termo anti-econômico refere-se ao fato de que a

viga toma-se grande e pesada e dessa forma a um aumento no custo da construção.

O mesmo não acontece em projetos industriais, onde o espaço livre é de

suma importância, ou seja, quanto maior for o vão, melhor será a condição de

trabalhabilidade dentro do prédio. Não significa dizer que o comprimento tende a

valores muito grandes, porque a partir de 20 m de vão seria necessário aplicar outros

recursos de armadura de vigas, por exemplo protensão, o que em casos isolados

podeiia tomar a estrutura anti-econômica.

Em um projeto, a viga é identificada pela letra maiúscula V, seguida de um

algarismo arábico em ordem seqüencial. As dimensões da seção transversal da viga

devem ser indicadas ao lado de sua designação e, quando ocorrerem seções de

dimensões variáveis ou irregulares, essas deverão ser dadas nos cortes, em número

suficiente para completa definição; não se aconselha a indicação dessas variáveis em

planta.
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5,3.1 PRINCÍPIOS BÁSICOS

A viga possui com função principal receber as cargas provenientes de lajes

e de outras vigas que nela se apoiem e de transmitii* essas aos apoios mais próximos,

que normalmente são os pilares.

A viga de seção retangular simples, que pode ser pré-moldada ou não, é na

maioria das vezes utilizada para pequenos vãos. A viga T, ao contrário, é mais leve,

mais econômica e adequada para vãos médios e grandes.

Para absorção dos momentos fletores máximos, os banzos tracionados

devem ser providos de uma armadura longitudinal ou de flexão. A armadura do

banzo tracionado pode ser escalonada de acordo com o diagrama dos esforços de

tração, com comprimentos de ancoragem retos ou dobrando as barras.

Para a flexão, deve-se em geral evitar annadura de compressão, a não ser

que essa seja utilizada para diminuir a flecha posterior devido à deformação lenta.

Visando absorver plenamente aos esforços cortantes, as vigas devem ser armadas

também ao cisalhamento.

5.3.2 ARMADURA MÍNIMA PARA FLEXÃO

Taxa geométrica de aimadura, ou simplesmente taxa de armadura,

designada pela letra p, é definida como sendo a relação entre a área da seção

transversal de aço e a área bruta da seção de concreto:

A
(5.1)P =

ò/i

No caso da existência de armadura dupla, a taxa p é geralmente referida

apenas à armadura de tração.

Como exceção, menciona-se a seção T onde se considera para a definição

de p a seção da nervura:

A
(5.2)P =

Kh
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Apesar de o valor teoricamente necessário para uma armadura de tração

ser aquele fornecido pelas expressões anteriormente expostas, tal armadura deve

respeitar um valor mínimo estabelecido pela NBR-6118/82, sendo o mesmo

especificado em fimção da categoria do aço.

Este valor mínimo visa a prevenção de situações que possam ocorrer, em

casos particulares de vigas, nos quais a seção transversal de concreto é muito superior

àquela que seria teoricamente necessária. Este tipo de viga, submetida às cargas em

serviço, cuja situação de trabalho pode estar situada no estádio I,

consideração que a tensão máxima na região tracionada não atinja o valor

característico da resistência à tração fct (fctk,nq))-

Um excesso de caiga pode fazer com que haja a passagem do estádio 1

para o estádio n e, com a finalidade de que esta possibilidade de ruptura brusca no

bordo tracionado seja evitada, quando de sua ocorrência, faz-se necessário uma

armadura mínima de tração que seja suficientemente capaz de assegurar à viga

uma resistência à flexão, no estádio II, pelo menos igual àquela que possuia no

estádio I.

leva em

Segundo a NBR-6118 (1982), a área da seção transversal da armadura

longitudinal de tração não deve ser inferior àquela com a qual o momento de ruptura

calculado sem se considerar a resistência à tração do concreto (estádio m) é igual ao

momento de ruptura da seção sem armadura (estádio I).

Em temios numéricos, para uma viga retangular {b^h), usando-se as

notações da figura S.2, tem-se quando da igualdade dos dois momentos, referidos aos
estádios I e m:

c*

R

d
h L.N.z

As
• • • •

bw

Fig. 5.2 Diagramas de deformações e de tensões
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6 ~2 3“
■ ■ zA

s^m
2

Tomando-se aibitrariamente h=l,05 d e ^0,87 d, vem:

^ b... h (5.3)s0,20^4
S^PI w

yd

Portanto, a expressão (5.3) fornece o valor da armadura mínima de flexão

a ser obedecida. A tabela 5.3 mostra o valor de As,min em percentual, em função da

largura da peça e de sua altura útil.

Tabela 5.3 Valor de (bw h) %

25 30 35 40 45 5010 15 20

fct. 4,20 4,65 5,10 5,551,50 2,25 2,85 3,30 3,75

A
•^sjnínAço

0,469 0,5U0,207 0,262 0,304 0,345 0,386 0,428CA-25 0,138

0,367 0,3990,162 0,205 0,237 0,269 0,302 0.334CA-32 0,108

0,164 0,190 0,216 0,241 0,267 0,293 0,319CA-40 0,086 0,129

0,193 0,214 0,235 0,255CA-50 0,069 0.103 0,131 0,152 0,1721 ’

0,086 0,109 0,126 0,144 0,161 0,178 0.195 0,213CA-60 0,057
i

Porém, com o intuito de simplificar o traballio numérico do engenheiro, a

NBR-6118/82 permite o uso de valores fixos, adotando-se, a favor da segurança

concreto com fck = 25,0 MPa, considerando-se ser usual para estruturas de edifícios

comuns o uso de fçk da ordem de 20,0 MPa, tem-se: fçtk = 1,5 (6%* 25,0 + 0,7) =

3,30 MPa.

A NBR-6118/82 permite utilizar a seguinte simplificação:

a) para aços CA-25 ou CA-32, considera como caso mais crítico o CA-25:
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3,30 5
■K-h^ 0,304% • ■ Ã s 0,30% -K-hA^^=0,20-

250

b) para aços CA-40, CA-50 ou CA-60, considera o CA-40 como o caso

mais crítico:

3,30-U5
• 6, ■ A 5 0,190% • 6, ■ A s 0,19%- A„ ■ A^0,20-

400

A tabela 5.4 mostra o valor de Ag^ para os diferentes tipos de aço.

Tabela 5.4 Área mínima de aço

Aço

0,30 %bwhCA-25

0,24 %bwhCA-32

0,19 %bwh

0,15 %tvh

0,13 %bwh

CA-40

CA-50

CA-60

É fácil observar que os valores simplificados expressos na NBR-6118/82

são valores contra a segurança para os concretos utilizados atualmente, precisando

portanto ser revistos. Deve-se, quando do conhecimento exato do valor de fd,

trabalhar diretamente com a expressão 5.3.

5.3.3 ARMADURA MÍNIMA PARA CISALHAMENTO

A seção transversal total de cada estribo, conqweendendo todos os ramos

que cortam o plano neutro, não deve ser inferior a:

a) 0,25 sen a para os aços CA-25, CA-32

b) 0,14 sen a para os aços CA-40, CA-50 e CA-60
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onde a é o ângulo entre o estribo e o eixo da peça.

conveniência do uso de bw superior à altura útil da peça.

Dever-se-á sempre colocar estribos em toda a extensão das peças fletidas,

respeitando-se sen^ire os valores mínimos anterionnente prescritos.

Nas mesas de vigas de seção T deve haver armadura peipendicular à

nervura, que se estenda por toda sua largura útil, com seção transversal de no mínimo

1,5 cm^ por metro. A armadura transversal das vigas de seção T ou caixão deverá ser

prolongada dentro da mesa de modo a garantir a solidariedade da mesa com a nervura.

A armadura transversal pode ser constituída só de estribos; se houver

barras dobradas, a estas não poderá caber mais de 60% do esforço total a ser

absorvido pela armadura transversal.

Cabe salientar-se da não

5.3.4 ARMADURA MÁXIMA DE FLEXÃO

Buscando-se evitar difículdades na hora da concretagem, as quais se

apresentarão em íimção da existência de excessiva armação, o CEB-90 recomenda que

a taxa de armadura deve ser sempre inferior a 4% da área do concreto.

A não observação dessa recomendação pode gerar problemas posteriores,

oriundos da formação de defeitos de concretagem.

5.3.5 SISTEMA PRÁTICO DE DETALHAR AS BARRAS LON

GITUDINAIS NAS VIGAS DE EDIFÍCIOS

O uso de barras dobradas está fora de moda; porém, salienta-se neste

capítulo o aprimoramento desse processo, buscando dar subsídios ao seu uso.

Como processo prático do cálculo de vigas de edifícios comuns, costuma-

se usar como roteiro o que segue:
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As ordenadas máximas do diagrama de momento fletor deslocado são

Essas partes estão condicionadas ao número de bairasdivididas em partes,

submetidas à tração, ou seja, cada barra representa uma parte.

Pelos pontos de divisão Iraçam-se paralelas ao eixo da \iga.

paralelas deteiminam faixas do diagrama de momentos fletores deslocado, cujas

verticais encontram as barras submetidas à tração em pontos onde essas devem ser

curvadas.

Essas

No caso específico dos momentos positivos, deve-se levar pelo menos

duas barras até o apoio, barras essas que devem possuir como comprimento de

ancoragem o exposto na NBR-6118/82. No geral, a barra do apoio extremo deve ser

curvada para cima, conforme indica a figura 5.3.

Lii

4^

Fig. 5.3 Como curvar as barras

O compiimento de ancoragem para as bairas que terminam nos apoios

extremos das vigas é calculado supondo que atuem nessas barras, em termos práticos,

da ordem de 15% da reação do apoio e contado a partir da face do apoio.

Esse compiimento é especificado a fim de que a seção de um apoio

extremo, para o pequeno trecho resista ao momento:
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Para que se consiga o comprimento de ancoragem exigido pelo anexo da

NBR-6118/82, devem-se curvar as barras que se prolongam até o apoio extremo das

vigas, conforme mostra a figura 5.4.

T

Í.0
lo

LVIV
Q ) b)

Fig. 5.4 Curvamento da barras que se prolongam até o apoio extremo da viga

Devido as barras estarem suficientemente ancoradas na zona de

compressão, não existe necessidade de cuidados especiais nos apoios centrais.

O processo prático apresentado, o qual consiste em dobrar todas as barras

disponíveis, deve ser completado com a inclusão de algumas considerações:

a) Em apoios centrais, no caso em que as primeiras baiias dobradas se

afastam da face do apoio de uma distância maior que um terço da altura da viga, deve-

se acrescentar duas barras além das que foram calculadas para o momento no apoio,

conforme mostra a figura 5.5.

\

\

Fig. 5.5 Nos apoios centrais
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b) Sob a ação de uma grande carga concentrada, deve-se colocar também

barras adicionais, ver figura 5.6.

Q

\

Fig. 5.6 Sob a ação de carga concentrada

c) Nos apoios extremos é aconselhável a colocação de barras negativas

adicionais, ver figura 5.7, visando prever nesse apoio engastamento elástico.

í 1-

Fig. 5.7 Apoios extremos

Como pôde ser visto nos parágrafos anteriores, a forma de detalhar uma

viga segue o princípio que consiste principalmente no uso de barras dobradas em

excesso.

A experiência mostra que esse sLstema além de ser conveniente para evitar

fissuras, é também mais econômico por acompanhar de perto o diagrama de

momentos fletores.

Além do que, quando a barra é dobrada, diminui-se o comprimento de

ancoragem em relação ao que seria exigido caso a barra fosse reta e ancorada em zona

tracionada.
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Segundo ROCIÍA (1972), a experiência em função de um grande número

de ensaios realizados e íambém em fimção de uma grande quaniidade de esíi-uturas

projetadas e executadas, levou-o a considerar como sendo a maneira mais conveniente,

mais segura e mais econômica a da utilização de barras dobradas.

5.3.6 DESENHO DA ARMAÇAO

Rcpresentar-se-á a annadura das \igas através de um corte longitudinal e

um trans\^ersal, de modo a íicar pcrfeitamente clara a posição de cada barra, ver figura

No caso de várias camadas, deve-se representar esquematicamente a posição

relativa dessas camadas.

5.8.

No corte longitudinal são indicados os estribos, sendo que abaixo desse

corte deve ser indicada a quantidade total, o número e o espaçamento dos estribos.

LARGURA ALTURATITULO

<
V202 20 X OIME N SOES

o

t
>

N2

2
VIGA N9

2ÍI02010 90 10 X

87

LAJE9 0 12,53 0 12.9 silARPI2 PI3 PI4
>
7}VIOA

17- NI C/gQ17* NI c/20
S

nQUANTIDADE

OE ESTRIBOS
ESPAÇAMENTO N4

DESIGNAÇÃO CO

sBARRA SUPERIOR

-O

M2- 2 0 10

u 200

AMARRAÇÃO ^

C« 0 i O

m

V»
BARRA SUPERIOR

NS- I 0 10 ESTRIBOSC • 4 00

NI - S4 0B,9-C*IS9 C/20

J"BARRA INFERIOR
610

N4- 9 0 12.8^0. 8 70

5
DESIGNAÇÃO-
QUANTIDAOC OE BARRAS

diAhetro

COMPRIMENTO

Fig. 5.8 Viga com armadura simples
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O estribo deve ser mostrado e detalhado ao lado do corte transversal,

contendo indicação do número de ordem, quantidade e comprimento.

As barras longitudinais devem ser apresentadas abaixo do corte de mesma

direção, contendo indicação de número, quantidade, diâmetro e comprimento.

Devem aparecer no próprio corte longitudinal as barras contendo indicação de

quantidade e diâmetro, ao passo que no corte transversal as barras aparecerão com

indicativo de quantidade e seu número de identificação.

No que se refere ao título, esse deve ser escrito acima da representação da

armação da viga.

5.4 ESPAÇAMENTO ENTRE BARRAS LONGITUDI

NAIS E ESTRIBOS

A armadura longitudinal de uma viga pode ser formada por batxas isoladas

ou por feixes agrupados por 2, 3 ou 4 barras, porém não sendo permitidos feixes onde

as barras possuam 0 > 25 mm.

Como espaçamento mínimo entre barras horizontais, tem-se:

a) A dlstâncúi entre duas barras, medidas a partir da face externa, deve ser

no mínimo igual a 2 cm, ou seja, 2; 2 cm;

b) Essa distância deve também ser igual ou maior do que o diâmetro da

barra, sendo que nas regiões onde houver emendas por traspasse deve ser no mínimo

igual a duas vezes o valor do diâmetro da barra, ou seja:
Cfj à 2<p (traspasse);

convém salientar que, no caso de barras de diâmetros diferentes, deve considerar-se o

maior deles;

c) O espaçamento horizontal deve ser no mínimo igual a 1,2 vezes a

dimensão máxima do agregado, ou seja, ^1,2

Para o espaçamento mínimo entre barras verticais, vale o exposto nos itens

(a e b), devendo-se acrescentar que o espaçamento vertical entre duas barras, medido

face a face, deve ser no mínimo igual à metade da dimensão máxima do agregado, ou

seja,
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O espaçamento dos estribos, o qual deve ser medido paralelamente ao eixo

da peça, deve ser:

- No máximo igual a metade da altura útil da peça;

- Não deve exceder 30 cm;

- Não pode ser maior que 21 vezes o diâmetro da barra longitudinal, no

caso de aços CA-25, CA-32, e 12 vezes esse diâmetro, no caso de aços CA-40, CA-

50 ou CA-60, sendo que essa recomendação somente é válida se houver armadura

longitudinal de compressão.

A figura 5.9 mostra detalhadamente o anteriormente exposto, sendo que o

mesmo é válido tanto para vigas como para pilares.

ESPAÇO P/ PASSAGEM DO VIBRADOR
I

•v

Fig. 5.9 Espaçamento entre as barras

5.5 PROTEÇÃO DAS BARRAS

Qualquer barra da armadura, inclusive armadura de distribuição, de

montagem e estribos, deve ter cobrimento de concreto no mínimo igual ao seu

diâmetro e nunca inferior ao exposto na tabela 5.5.
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Tabela 5.5 Cobriineiito das barras (item 6.3.3.1 da NBR-6118/82)

Concreto revestido Concreto aparentePeças estruturais

2,0 cm

2,0 cm

2,0 cm

Lajes:

Paredes:

0,5 cm

No interior de ecülicios 1,0 cm

Vigas, arcos e pilares; 1,5 cm

Lajes e paredes;

Vigas, arcos e pilares:

1,5 cm

2,0 cm

2,5 cm

2,5 cm

Ao ar

livre

Em contato com o solo: 3,0 cm

Meio fortemente agressivo: 4,0 cm

Quando se refere a concreto revestido, subentende-se que o concreto está

revestido de argamassa com espessura mínima de 1,0 cm. Para solos não rochosos,

deve-se interpor uma camada de concreto simples com espessura mínima de 5,0 cm.

Quando estudos especiais recomendarem cobrimentos superiores a 4,0 cm

para meio agressivo, deve-se colocar uma armação complementar em malha, não

considerada no cálculo, distanciada de 2 a 4 cm da superfície externa, buscando evitar

a intensa fissuração que teria o cobiimento de concreto, caso ficasse sem annação

numa espessura que já se tomaria apreciável ^.

O cobrimento máximo das barras é de 6,0 cm. Quando por razões

especiais esse cobrimento for superior a 6,0 cm, deve-se colocar uma annadura de

pele, cujo cobrimento deverá respeitar as espessuras mínimas anteriormenle expostas,

ver figura 5.10.

Deve-se ainda tomar medida especial para aumentar a proteção da

armadura se o concreto estiver sujeito a altas temperaturas, a correntes elétricas ou

agentes fortemenle agressivos, entre eles ambiente marinho e agentes químicos.

1
Essa providência deve ser tomada de foima semelhante nos casos em que, por outras razões e

mesmo em meio não menos agressivo, se itver cobrimento de concreto superior a 7,0 cm.
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Fig. 5.10 Cobrimento de barras: armadura de pele

5.5.1 COMO GARANTIR O COBRIMENTO

Durante o lançamento e o adensamento do concreto, as barras da

armadura devem ser mantidas, sem que lhes seja possível o movimento, com

segurança nos seus respectivos lugares.

A figura 5.11 mostra alguns dos dispositivos apropriados para dar

segurança à armadura.

Para as armaduras das camadas inferiores, basta a colocação de pequenos

blocos de concreto, sendo esses de preferência semi-esféricos ou então anéis formados

de matéria plástica.

Para as camadas superiores, como exemplo armadura de lajes sobre os

apoios, pode-se adicionar pêndulos de concreto, suportes especiais (caranguejos ou

sapos) ou ainda estribos de montagem.

Não é permitida, em hipótese alguma, a colocação de armadura

diretamente sobre a fôrma ou ainda eiguê-la por ocasião da concretagem.
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Pâridulo da concrato

Fig. 5.11 Dispositivos para segurar armadura

Em fôrmas verticais, de modo geral, utilizam-se espaçadores foimados de

matéria plástica, fixados à armadura. A distância entre esses espaçadores estará

diretamente ligada à rigidez da armadura; normalmente se usa de 50 a 100 cm.

Cabe salientar que as pernas dos estribos abertos também devem ter seu

posicionamento cuidadosamente garantido, de modo que essas não sejam pressionadas

contra a fôrma por ocasião da concretagem. Os espaçadores não podem prejudicar a

proteção contra a corrosão.
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5.6 JUNTAS

Quando as estruturas de concreto armado ficam sujeitas às variações de

temperatura, variação de quantidade de água que penetra em seus poros ou da água

que se evapora por secagem, as estruturas sofrem contração ou dilatação, causando

tensões internas.

No caso de serem limitadas as condições de mudanças físicas, a dilatação

ou a contração se acumulam formando tensões internas que podem até provocar

trincas quando se atinge o limite de deformação do concreto. Nesses casos é

necessária a adoção de medidas adequadas, visando evitar a ocorrência desses

fenômenos.

Em grandes estruturas, visando evitar os problemas anterioimente

expostos, utilizam-se juntas elásticas em posições convenientes.

Não se aplica junta elástica apenas para os casos de dilatação e contração,

mas também para evitar a formação de trincas provocadas por afundamento,

desequilíbrio de alicerce, sobrecarga e vibração.

Em grandes edifícios expostos ao perigo de incêndio, cabe observar que os

elementos horizontais, como lajes e vigas, sofrem dilatações consideráveis devido ao

aumento de temperatura. Para essas peças, juntas abertas entre as partes dos edifícios

devem poder proporcionar uma folga suficiente.

A modificação do comprimento das lajes e das vigas provoca também

torção entre as peças de apoio, como em pilares e paredes. Essas modificações

podem gerar grandes momentos fletores, que devem ser levados em consideração,

buscando dessa forma segurança contra desabamentos oriundos de incêndios.

5.6.1 ESPAÇAMENTO ENTRE AS JUNTAS

O espaçamento para a colocação das juntas elásticas deve ser determinado

levando-se em consideração a variação da temperatura, grandeza de contração por
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secagem, condição limite de deformação, a espessura da estrutura e a estrutura das

juntas elásticas.

Sugerem-se espaçamentos pequenos, para casos onde houver condição

limite de defoimação e também para peças com espessuras finas.

Como valores práticos de espaçamento de juntas sugere-se de 6 a 9 m para

paredes finas e em tomo de 15 m para paredes espessas.

Quando não existe limite de deformação, caso de longarina, pode-se

aumentar o compiimento da junta elástica, mas em compensação a distância de

deslocamento se toma muito maior.

Não se deve determinar aleatoiiamente as posições das juntas,

determinação dessas é necessário:

a) Montar a estabilidade da estnitura;

b) Aproveitar racionalmente a junção do material com a junta;

c) Aproveitar a facilidade de execução das juntas na obra;

d) Observar a não ocorrência de trincas que possam vir a ser prejudiciais a

outras partes da estrutura de concreto pela defoimação da junta;

e) Buscar manter a estética visual da edificação.

Para

5.6.2 MATERIAIS PARA A CONFECÇÃO DA JUNTA

Como características necessárias, a junta deve ser capaz de absorver as

deformações de düatação e contração e deve ter estabilidade nas características físico-

químicas contra tempestades e mudanças de temperatura.

O asfalto ou piche podem ser utilizados quando não se necessita para

A utilização da placa de cobre para junta

elástica impermeável está se restringindo com o emprego do neoprene e do cloreto de

vinil.

enchimento um material mais eficiente.

Como materiais adesivos, utilizam-se os de maior durabilidade e

capacidade de adesão, como resinas epoxi e acúlicas.

Como juntas normalmente comercializadas pode-se citar: mata-junta

vedacit, vedagum e sika igas k.
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5.6.3 JLJNTA ELASTICA NOS PILARES E NAS VIGAS

Deve-se colocar asfalto ou outro material de encliimento nas aberturas das

Nos pilares são fixados parafusos para se evitar deslocamentos transversais,juntas,

ver figura 5.12.
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Fig. 5.12 Junta nos pilares

A viga é separada em duas partes ao longo da linlia de eixo e é necessário

se aplicar material de enchimento entre as duas partes, ver figura 5.13.
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Fig. 5.13 Junta em vigas
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6 APLICAÇÃO NUMÉRICA

Este capítulo coii:^)reende de aplicação ao projeto de um pequeno

tabuleiro de edifício, desde o pré-dimensionamento das lajes, ver fígura 6.1, passando

pelo levantamento das cargas atuantes, a princípio nas lajes e posteriormente nas vigas,

até um levantamento de consumo final de materiais nas vigas, respectivamente

concreto, aço e formas, sendo fixadas as larguras das vigas em 15 e 20 cm, variando-

se suas alturas.

VE(15iii)

VI(20xh)

V£ (ISili)

LI 600LI

VI(20xli)

VE(15xfa)

600LI LI

VE (ISxh)

600600

4

Fig. 6.1 Pavimento em análise
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6.1 PRÉ-DIMENSIONAMENTO DAS LAJES

Seguir-se-á o exposto na NBR-6118 (1982) para comparação com os

estudos de MACHADO (1984), para o cálculo da altura útU das lajes.

A NBR-6118 (1982) especifica, para que não haja necessidade de

verificação de flechas:

(6.1)d,=
y>2 -V’3

sendo:

£ = menor vão;

" coeficientes relativos às condições de apoio e à tensão na

armadura.

Da tabela 2.1 (PINHEIRO, 1986) retiram-se para os coeficientes os

valores 1,80 e 25, respectK^amente.

iguais, vale 600 cm, chegando-se a uma altura útil de;

O menor vão neste caso, como os vãos são

600

(6.2)
1,8-25

= 13,33 cm

MACHADO (1984) sugere através de seus prescritos:

J„=(2,5-0,l-/7)-r (6.3)

onde:

. [0,7-^^ =420
=600

= 420 cm
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n = número de bordas engastadas.

Aplicando em (6.3), vem:

Jo= (2,5-0,1-2)-4,20 = 9,7 (6.4)cm

Considerar-se-á como espessura total da laje sua altura útil acrescida de 1

cm, ou seja, as lajes serão adotadas com espessura padronizada de 11 cm.

6.2 AÇÕES CONSIDERADAS

Foram consideradas para efeito destes cálculos as seguintes ações:

a) Peso próprio; o peso próprio da laje leva em coasideração o peso
1

específico do material concreto (25 kN/m^) e a espessura da laje:

g^,=ó,-;/ = 25-0,11 = 2,75 ^^ m
(6.5)

b) Piso mais revestimento; adotar-se-á como carga de piso mais

revestimento inferior da laje:

kN

(6.6)

c) Outras cargas; considerar-se-á ainda como carga permanente as ações

oriundas de paredes divisórias, cujas posições não foram previstas inicialmente no

projeto arquitetônico:
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kN

(6.7)Spar _..2
m

d) Carregamento variável; considerou-se por exemplo uma escola, com

carga:

kN

(6.8)^ = 3,0 —
m

e) Carregamento total; o carregamento total que estará atuando sobre a

laje, somando-se as parcelas de a até d vale:

kN

(6.9)p^7J5 —.
m

6.3 REAÇÕES DE APOIO

As reações de apoio serão calculadas fazendo-se uso das tabelas 2.3

(PINHEIRO, 1986), de acordo com o item 3.3.2.9 da NBR-6118/82. As reações de

apoio das lajes, que serão utilizadas como carregamento distribuído sobre as vigas,

serão calculadas fazendo-se uso de:

P'i
(6.10)V = V

10

A figura 6.2 mostra as reações de apoio nas lajes.
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10»0910.09

29.48 10.0910,09

29,48 29.48

10,0929,4810,09

10,09 10,09

Fig. 6.2 Lajes: reações de apoio (kN/m)

6.4 AÇÕES NAS VIGAS

Considerar-se-á como cargas atuantes nas vigas: o peso próprio, o peso da

O peso da alvenaria de tijolo maciço,alvenaria e as reações oriundas das lajes,

revestida com argamassa de cal, cimento e areia, com base na NBR-6120 (1980), para

parede de 1 tijolo e para parede de Vz tijolo é de 3,2 e 1,9 kNfm^, respectivamente.

As vigas externas estarão cairegadas por paredes de 1 tijolo e as internas com paredes

de Vi tijolo. Com exceção das reações de apoio oriundas das lajes, as demais parcelas

do carregamento estarão diretamente relacionadas com a altura da peça.

Far-se-á inicialmente as seguintes considerações, admitindo a seção como

retangular:

- seção com armadura simples;

- seção com armadura dupla.
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No dimensionamento das vigas, adotar-se-á inicialmente os carregamentos:

a) peso próprio:

gp =h-b„-ô^ (6.11)

b) peso das paredes em contato direto com as vigas:

3,2 • (3,00 - li) para parede de 1 tijolo;

l,9-(3,00-A) paraparedede l/2tijolo.
(6.13)

c) reações das lajes: ver figura 6.2.

Desta forma, o carregamento total nas vigas será:

(6.14)

A figura 6.3 apresenta o esquema a ser utilizado para o cálculo das reações

e dos momentos fletores nas vigas.

Em função do momento máximo atuante, poder-se-á fazer o cálculo da

altura útil mínima em busca de um limite entre a adoção de armadura simples e dupla,

através de:

= (6.15)

ter-se-á armadura simples, caso conhário armaduraQuando d ^ d,mín

dupla.
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Fig. 6.3 Reações e momentos fletores nas vigas

6.5 ARMADURA LONGITUDINAL

A armadura longitudinal será calculada fazendo-se uso das conhecidas

fórmulas da flexão simples (tabela 1.1, PINHEIRO, 1986), considerando-se concreto

A tabela 6.1 apresenta as características das vigas,C-20 e aço CA-50B.

carregamentos e reações de apoio (figura 6.3). Um exemplo de cálculo é apresentado

no Anexo A (viga 3).
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Como observação cabe ressahar o não uso de armadura de pele, previsto

em norma, para peças com altura supeiior a 60 cm.

Tabela 6.1 - Vigas: características, carregamentos e reações de apoio

kNViga Dimensões Reações A e B
Carregamento

{b,.h)
m kNNúmero

20x65 37,19 83,69 139,481

138,9020x60 37,04 83,342

20x55 36,88 82,99 138,323

82,64 137,744 20x50 36,73

137,1620x45 36,57 82,295

136,916 20x43 36,51 82,15

20,05 45,11 75,187 15x65

45,05 75,078 15x60 20,02

19,99 44,98 74,979 15x55

15x50 19,96 44,92 74,8710

11 15x45 19,94 44,86 74,76

19,92 44,82 74,7012 15x43

A tabela 6.2 mostra os momentos íletores característicos positivos e

negativos e suas respectivas armaduras. As vigas 3-6 e 10-12, conforme mostra a

tabela 6.2, possuem armadura di^la para os momentos negativos.
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Tabela 6.2 - Vigas: momentos característicos e armadura

Armadura

Dupla {cni^)

Momentos Característicos Armadura

Simples {cm^)ikN^m)Viga

M* Ml M2 M MM* Tot

167,38 5,31 10,201 94,16

166,68 5,76 11,462 93,77

1,646,54 10,78 1,42 12,203 93,38 165,98

3,88165,28 7,48 9,75 3,54 13,294 92,99

8,71 5,88 14,59 6,475 92,59 164,59 8,64

8,30 6,93 15,23 7,6592,43 164,29 9,066

2,75 5,097 50,75 90,21

90,09 3,11 5,758 50,68

89,97 3,41 6,549 50,61

7,31 0,16 7,47 0,2750,54 89,84 3,7610

1,63 8,16 1,7989,72 4,37 6,5311 50,47

4,76 6,22 2,27 8,49 2,5112 50,43 89,64

6.5.1 DISPOSIÇÃO DA ARMADURA NA SEÇÃO

A tabela 6.3 apresenta os diâmetros mínimos relativos às áreas de aço

Considerou-se para a confecção desta tabela umaespecificadas na tabela 6.2.

distribuição pré-fixada de 4 (quatro) barras na seção, tanto para armadura de tração

como para de compressão,

suportar o momento de cálculo, sendo que se buscou esta distribuição com intuito de

padronizar as vigas no que tange ao número de barras na seção.

Estas barras com bitolas hipotéticas têm função de
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Considerar-se-á um cobrimento de 1,5 cm da armadura, diâmetro máximo

do agregado graúdo 25 mm. As ifguras 6.4 e 6.5 mostram a disposição da armadura

longitudinal (simples ou dupla) para as vigas em questão.
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Fig. 6.4 Disposição armadura simples e dupla VI (20 x h)
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Fig. 6.5 Disposição annadura simples e dupla VE (15 x h)
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A figura 6.6 apresenta o esquema de distribuição utilizado para a armadura

longitudinal.
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Fíg. 6.6 Esquema barras longitudinais
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Tabela 6.3 - Diâmetros mínimos das barras longitudinais

Aimadura Dupla (mm)Armadura Simples

(mm)Viga Dimensões

M (2 barras)^ M-

13,001 18,0191 20x65

13,541 19,0992 20x60

19,706 10,21720x55 14,4283

20,568 15,71620x50 15,4304

21,550 20,29520x45 16,5845

22,068 *22,01820x43 16,9826

9,356 12,7297 15x65

13,52915x60 9,9508

10,418 14,4289 15x55

10,940 15,420 3,28910 15x50

16,116 10,67511 15x45 11,794

16,439 12,64115x43 12,30912

* 4 barras

A tabela 6.4 especifica os espaçamentos mínimos entre as bairas

longitudinais, necessários para disposição das barras. Busca-se primeiramenle colocar

as quatro barras em uma única camada; quando o espaçamento mínimo necessário não

for suficiente, parte-se então para colocação destas em uma segunda camada. Como

pode ser visto, a tabela 6.4 não especifica o espaçamento entre as camadas, sendo que

este foi adotado e fixado em 2,50 cm.

Observar também que, para se chegar ao espaçamento necessário entre as

barras, adotou-se um diâmetro fictício para os estribos, ou seja, estiibos de 10 mm e

de 8 mm, respectivamente para vigas de 20 e de 15 cm.
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Tabela 6.4 - Espaçamento entre as barras na horizontal e vertical

2 camadasM' MTot

Viga (cm)^hjiec eh eh eh

M" M’ Mrot(cm)(cm) (cm) (cm)

11,403,27 2,601 3,00

11,183,19 2,452 3,00

11,043,08 2,363 3,00

11,91 10,892,94 2,264 3,00

11,68 10,693,00 2,79 2,135

2,06 11,60 10,706 3,00 2,74

3,00 2,22 1,77 8,53 7,857

8,41 7,693,00 2,14 1,668

8,32 7,519 3,00 2,08 1,54

7,322,01 1,41 8,2110 3,00

1,89 1,32 8,04 7,1811 3,00

7,94 7,113,00 1,82 1,2712

6.5.2 DESLOCAMENTO DO MOMENTO DE CÁLCULO

Na teoria da flexão de vigas, a resultante de tração no aço é dada por:

M,
(6.16)

2

Como o braço de alavanca z varia pouco ao longo da viga, a resultante de

tração no aço costuma ser considerada proporcional ao momento de cálculo.
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Para um dado momento de cálculo, a armadura longitudinal precisa

estender-se um pouco mais; é a translação que para efeitos práticos pode ser feita

diretamente no diagrama do momento de cálculo, muito embora esteja referida à

resultante de tração no aço.

A NBR-6118/82 utiliza para cálculo desta translação a seguinte

aproximação:

,= (1,5-1,27)-í/S 0,5-í/ (6.17)a

sendo que 0 coeficiente q representa a taxa de cobertura, ou seja, é 0 quociente da

área da amadura transversal efetiva pela área calculada com tensão 1,15 T„d e é dado

por:

(6.18)= 1-7 = 1--
1,15-r wdod

Na prática costuma-se utilizar 75% da altura útil da peça como fator para a

translação. A figura 6.6 mostra também o deslocamento do momento de cálculo.

6.6 ANCORAGEM

O comprimento de ancoragem por aderência de uma baira é o

comprimento mínimo necessário para que se transfira ao concreto a força de tração

que a solicita, sem que as tensões médias de aderência sejam superiores à tensão

última.

Conhecendo-se as características geométricas da barra, a sua resistência de

escoamento, bem como o valor da tensão última de aderência, calculada em função da

resistência característica à compressão do concreto e do coeficiente de rugosidade da

baira, pode-se calcular o valor do compiimento de ancoragem, oriundo da análise do
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equilíbrio, no estado limite último, da barra submetida ao esforço R^t e da reação do

concreto que a envolve:

<P fyd
(6.19)bí “

4 r
bu

Desla forma, no ponto em que uma barra da armadura longitudinal puder

ser retirada de trabalho, basta assegurar que, a partir da seção onde ela pode ser

retirada, exista um comprimento suplementar que garanta a transferência das tensões

da barra para o concreto.

6.6.1 BARRAS PROLONGADAS ATÉ O APOIO

As ancoragens das barras da armadura longitudinal de tração, nos apoios,

diferem quanto ao tipo de vinculação adotada para a ligação da viga com o apoio.

Neste estudo limitou-se ao caso de vigas apoiadas sobre os pilares, ou seja, apoio

direto.

6.6.2 FORÇA DE ANCORAGEM NO APOIO

O esquema de treliça lança luz sobre diversas questões, para as quais a

teoria da flexão é cega; a translação é um exemplo claro disto.

Outro exemplo é a questão da força a ser ancorada no apoio. Pela teoria

da flexão, não havería o problema, pois que, no apoio, sendo o momento de cálculo

nulo, consequentemente a resultante de tração no aço seria também nula. O esquema

da treliça mostra que a resultante de tração no apoio não é nula, ou seja, existe uma

força atuante no apoio e esta precisa ser ancorada.
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Desprezando-se a influência da carga no pequeno trecho da Iranslação,

pode-se escrever:

(6.20)

Porém, pela teoria da flexão:

(6.21)

donde:

(6.22)
z

ou aproximadamente:

(6.23)K = v,-

A tabela 6.5 mostra o diâmetro nominal das barras e os comprimentos de

ancoragem, considerando as zonas de boa ou de má aderência, calculadas conforme a

NBR-6118(1982).

O comprimento de ancoragem reta e sem gancho foi calculado

considerando:

a) 44 (j) para as barras situadas em zonas de boa aderência;

b) 66 ^ para as barras situadas em zonas de má aderência.
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Tabela 6.5 Ancoragem: comprimento, diâmetro das barras

Comprimento de

Ancoragem (cm)

Armadura

Simples

Armadura

DuplaViga

Boa Aderência Má Aerência

M' ou Mtoi

M- Mto.

4> (mm) (mm)^ (mm)

11918,019 571 13,001

126592 13,541 19,099

19,779 63 13014,4283

68 13620,5684 15,430

14221,550 735 16,584

75 14516,982 22,0186

8412,729 417 9,356

8913,529 448 9,950

46 9510,418 14,4289

10115,420 4810 10,940

16,116 52 10611 11,794

54 10812,309 16,43912

6.6.3 ANCORAGEM DA ARMADURA TRANSVERSAL

A ancoragem dos estribos das vigas deve ser garantida por meio da

utilização de ganchos nas extremidades e devem ser detalhados de modo a terem, nas

suas quinas, barras longitudinais de dLimetros adequados.
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6.7 TRASPASSE

De acordo com EB-3/80 o comprimento normal de fabricação de banas e

fios de aço é de 11 metros, com tolerância de 9%. Desse modo são encontrados no

mercado barras e fios cujos comprimentos podem variar de 10 m a 12 m. Os fios

também podem ser encontrados em rolos.

No caso de peças estruturais onde o comprimento longitudinal exige barras

de comprimentos maiores que aqueles encontrados no mercado, há necessidade de se

emendar convenientemente as banas da armadura.

Essa emenda, chamada emenda por traspasse, deve contar com o efeito da

aderência para transmitir os esforços entre as barras. Não serão utilizadas emendas

neste trabalho.

6.7.1 CÁLCULO DO COMPRIMENTO DA EMENDA

A determinação do comprimento necessário para a emenda por traspasse

de barras tracionadas é feita com a consideração do coeficiente que multiplicado

pelo compiimento de ancoragem resulta:

^emtnda " ^3 * (6.24)

A tabela 6.6 expressa o valor desse coeficiente em função da porcentagem

de barras que podem ser emendadas na mesma seção e da distância transversal entre

eixos de emendas mais próximas na mesma seção, caracterizada pela distância entie as

bairas.
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Tabela 6.6 Valores de

PROPORÇÃO DE BARRAS

EMENDADAS

NA MESMA SEÇÃO TRANSVERSAL

DISTANCIA ENTRE

ELXOS DE EMENDAS

MAIS PRÓXIMAS NA

MESMA SEÇÃO

> 1/3> 1/5 > 1/4 > 1/2< 1/5

< 1/4 < 1/3 < 1/2

1,2 1,4 1,6 1,8 2,0distância < 10 tj)

1,3 1,41,0 1,1 1,2distância > 10 cf)

6.8 DIMENSIONAMENTO À FORÇA CORTANTE DE ACORDO COM O

TEXTO BASE DA NB-1/93

O modelo de cálculo é o da treliça de Mõrsch, considerando as bielas com

inclinação de 45 graus e com as seguintes generalizações:

a) arqueamento do banzo comprimido;

b) engi enamento dos agregados ao longo das faces de uma fissura;

c) flexão dos elementos componentes da treliça.

É peimitido separar-se as verificações das solicitações tangenciais

decorrentes da força cortante ou torção, das solicitações normais oriundas da flexão

simples ou composta.

A influência da força cortante na resistência à flexão simples ou composta

é considerada quando se faz a decalagem do diagi ama de esforços na armadura.
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As indicações relativas a armadura mínima estão embasadas no CEB-

CN'í/90, que exige o emprego de uma armadura transversal mínima em elementos

lineares submetidos à força cortante, mesmo que teoricamente esta armadura não seja

necessária. O uso da armadura de cisalhamento só é totalmente dispensado em lajes

que tenham a capacidade de distribuir as ações transversais.

A armadura transversal mínima pode ser constituída de estribos ou de

barras dobradas; se forem utilizadas barras dobradas, a elas não caberá mais do que

60% do esforço total.

A tabela 6.7 expressa a porcentagem mínima de armadura transversal em

íunção da classe do concreto.

Tabela 6.7 - Porcentagem mínima de armadura transversal

CLASSE DO AÇOCLASSE DO

CA 50 e CA 60CONCRETO CA 25

0,11%0,20%até C20

0,29% 0,16%C25 a C35

0,21%0,37%C 40 a C 50

A verificação da compressão nas bielas de concreto, para o caso usual de

peças de concreto armado, é feita limitando-se o valor da força cortante de cálculo ao

da resistência de compressão da biela de concreto, dado pela seguinte expressão:

(6.25)

onde:

para concreto classe I (6.26)V = 0,375 - ^0,30
267
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Para esta verificação não deve ser íciía nenhuma redução do esforço

coilante.

A veiiílcação da armadura transversal, para que valham as prescrições

agora a serem descritas, no cálculo da annadura transversal, a ação e a reação de apoio

devem estar aplicados em faces opostas da peça, comprimindo-a.

A força cortante oriunda da ação distribuída poderá ser considerada, no

trecho entre o apoio e a seção situada à distância d'2 da face do apoio, constante e

igual à desta seção.

Para o caso usual de peças de concreto annado, a força cortante de cálculo

é limitada á soma de duas parcelas, sendo uma a força cortante resistente deconente

dos esquemas alternativos ao da treliça de Mõrsch e a outia parcela é a força cortante

suportada pela aimadura transversal. Tem-se assim que:

(6.27)

o valor da força cortante resistente decoiTente dos esquemas alternativos

ao da treliça de Mõrsch é dado pela expressão seguinte:

(6.28)V.cd

sendo:

= 0,13 na flexão simples ou flexo-tração com grande excentricidade;

= 0 na flexo-tração com pequena excentricidade;

M

— ^ 0,26 nas situações de flexo-compressão;= 0,13- 1 +
M

ci,maK
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onde:

= momento flelor que aimla a tensão na borda mais comprimida;

momento íletor da seção transversal que está mais solicitada àM
dytnax

flexão, no trecho considerado pelo cálculo.

O valor da força cortante suportada pela aimadura transversal é dado pela

expressão:

^ -(1+ cotg«)- (6.29)= 0,9-4w - -K sen a
w

onde:

resistência de cálculo da annadura transversal, não maior do que
d ywd

435 KlPa; no caso de barras dobradas adota-se 70% de fywd, mantendo-se o limite

absoluto de 435 h4Pa.

= ângulo de inclinação entre o eixo da annadura transversal e o eixoa

longitudinal da peça;

= área da armadura transversal;

== espaçamento entre eixos da armadura transversal.

A
sw

s

Optou-se pela colocação, visando padronizar, de 8 estribos distribuídos em

A tabela 6.8 apresenta1 metro, totalizando um espaçamento de 12,5 cm entre esses,

os estribos e suas especificações.
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Tabela 6.8 Estribos: especificações

Altura Asw.A A.Força Cortante

Reduzida

w.min

dosEstribos

(cm^)

Viga

Estribos 4»

AA B Asw.A A, niniClTl inm iniiiíw.B rw.mm

4,00 2,20 62 3,66 8,04 5,921 92,43 170,54 0,84

4,39 8.65 5,92171,12 U21 4,70 2,20 572 93,34

5,14 9,33 5,9294.24 171,70 1.66 5,47 2,20 523

5.92 10,00 5,92172,27

172^

2.20 6.39 2,20 474 95,13

2,20 42 6,76 10,95 5,925 96,00 2,87 7.54

2,20 40 7,69 11,35 5,926 96,87 173,35 3,72 8,10

1,65 62 0,04 4,98 5,1291,92 0,01 1,567 49,82

57 0,07 5,52 5,1292,49 0,03 1,92 1,658 50,44

52 0,21 6,10 5.1293.06 0,28 2.34 1,65Q 51.08

47 0,30 6,75 5,1293,64 0,58 2,86 1,6510 51,71

0,39 7,46 5,120,96 3,50 1,65 4211 52,34 94,20

0,48 7,81 5,1294,77 1,43 3,83 1,65 4012 52,96

A figura 6,7 mostra a disposição da anuadura transversal na extensão da

\aga, posição de colocação da armadura calculada e da armadura mínima.

Vrnd

I

V„j
I

V„d

Aw,niin A^.aAjw.nún Ajw.BAr,v.A
■¥♦4-

i
II I

Fig. 6.7 Armadura traii.sversal: disposição longitudinal
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A figura 6.8 apresenta a armadura transversal disposta na seção

transversal.

\

h ~ 3 cm

bw- 3 cm

Fig. 6.8 Armadura transversal: disposição na seção

6.9 COMPRIMENTO DAS BARRAS LONGITUDINAIS

A tabela 6.9 mostra detalhadamente o comprimento das banas

longitudinais tracionadas e comprimidas, número de banas na seção e diâmetro das

barras, de acordo com o esquema da figura 6.6.
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Tabela 6.9 Barras longitudinais: comprimento final

Baixas para M

(|) (cni) (cm)

4.1*13,001 628,5

4 (j) 13,001 ^^411
a = 28 gancho = 12

Comprimento Final (cm)Barras para M’ e Mtc.»
(}> (cui) í (cni)

Viga
Nr M' ou Mtot

ií? 18,019 2022

(1)5,920 i=\55S
2ff 18,019 543

2 (|> 18,019 468

4 4. 5,920 i - 389,5
(}) 13,001 41821

^ 19,099 2038

4)5,920 1550

4 (|) 13,541 ^= 628,5
4 4)13,541 ^=412
a = 22 gancho =12,5

2 4' 19,099 £= 547
2 4. 19,099 í = 472
4415,920 £=387,5

4> 13,541 /= 41872

4> 19,779 C= 2060
4)5,920 ^=1534

4 4) 14,428 C= 628,5 2 4) 19,779 £= 550
4 4) 14,428 ^ = 414 2 4) 19,779 C = 480
a = 22 gancho13 4 4) 5,920 ^ = 383,5

4 4) 15,430 ^ = 628,5 2 4) 20,568 í = 557
4 4) 15,430 í = 406 2 4) 20,568 ( = 482
a = 22 gancho = 14 4 4) 5,920 = 382,5

4 4) 16,584 ( = 628,5 2 41 21,550 í = 564
4 4) 16,584 f = 398 2 4) 21,550 í = 489
a = 28 gancho = 16 4 4 6,760 í = 379
4 4) 16,982 ■( = 628,5 2 ^ 22,018 i = 565
4 4) 16,982 /■ = 394 2 4) 22,018 í = 490
a = 28 gancho = 16 4 4) 7,690 .f - 378,5

4 4) 9,356 .f = 628,5 2 4) 12,729 t = 468
4 4) 9,356 í = 409 2 4) 12,729 £ = 403
a = 28 gancho = 8,5 4 5,120 ^=422

4 4)9,950 £= 628,5 2 4) 13,529 £ = 473
4 4) 9,950 í = 410 2 4) 13,529 £ = 408
a = 28 gancho = 9 4 4)5,120 1?-419,5
4 4) 10,418 £ = 628,5 2 4) 14,428 ^ = 480
4 4)10,418^= 411 2 4)14,428 ^=410
a = 28 gancho = 9,5 44) 5,120 í= 418,5

4) 14,428 í= 41963

4) 20,568 £ = 2078
4) 5,920 ^=15304) 15,430 £= 41664

4)21,550 ^=2106
4)6,760 ^=15164) 16,584 £= 41365

4)22,018 £= 2110
4)7,690 £= 15144) 16.982 í= 4122Ó

4) 12,729 £= 1742
4)5,120 í= 16884)9,356 í= 39727

4) 13,529 1762

4) 5,120 £= 16784)9,950 í=41728

4) 14,428 £= 1780
4) 5,120 £= 16744) 10,418 £= 41770

4) 15,420 £= 1808
4)5,120 £= 1660

2 4> 15,420 £= 487
2 4) 15,420 ^= 417
4 4)5,120 ^=415

2 4) 16,116 £= 492
2 4) 16,116 £= 427
4 4) 5,120 £ = 410

4 4) 10.940 £= 628,5

4 4) 10,940 £ = 392
a = 28 gancho - 10

4) 10,940 £= 410210

4)16,116 £= 1834
4) 5,120 £= 1640

4 4) 1 1,794 £■= 628,5
4 4) 1 1,794 £= 390
a = 32 gancho = 11

(]) 11,794 409611

16,439 1844

(í. 5,120 1636

4 (í» 12,309 628,5

4(}) 12,309 /’= 385
a = 38 gancho = 11,5

2 4) 16,439 £= 493
2 4) 16,439 £= 429
4 4)5,120 ^=409

4) 12,309 £== 407712
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As barras tracionadas, com exceção das barras laterais, serão colocadas na

peça distantes a da face interna dos apoios extremos.

6.10 CONSUMO DE MATERIAL

Considerou-se para efeito de cálculo, conforme (Construção, 1994), o exposto

nas tabelas 6.10 e 6.11.

Tabela 6.10 Aço CA-50B: peso por metro e valor

CUSTO/kg (R$)PESO/mBITOLA

0,676,3 0,248

0,393 0,638,0

0,610,62410

0,600,98812,5

1,570 0,5916

0,592,48020

3,120 0,5722,5

0,5825 3,930

Fnsta: CMttnsçlo, Sl» Paal*, ■ámera 2437-243S, oatÊ^ 1994.

Tabela 6.11 Concreto e fôrma: valores

Valor RSTipo de Material

82,16/m^Concreto dosado em central com = 20 MPa e abatimento do

cone da ordem de 5 ± 1 cm.

4,86/ra^Chapa de 2,20x110 m resinada de 12 mm de espessura.

Fonte: Conttrnçfle, Sfio Poido, número 2437-2438, onbúno 1394.
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Para o consumo dc fônnas consideroii-se, ver figura 6.9, a seguinte

disposição.

li - U cm

^ K + 2A

Fig. 6.9 Fôrmas

A tabela 6.12 apresenta o consumo de inatenal por viga, observando-se que a

massa específica considerada para o cálculo do consumo de aço foi de 7,85 kg/dm"^.

Tabela 6.12 Consumo de maícrial por viga

ÁREA UE

FÔRMAS

MASSA DE

AÇO

VOLUME DE

SEÇÁO

(cm)

CONCRETO

(in^)

VIGA

(tn^) (kg)

14,867 119,5441,4821 (20x65)

126.66613,7261,3682 (20x60)

135,03312,5861,2543 (20x55)

11,446 144,866(20x50) 1,1404

166,30710,306(20.X45) 1,0265

181,4459,8500.9806 (20x43)

65,1711,112 14,296(15x65)7

13,156 69,1391,0268 (15x60)

73.1050,940 12,0169 (15x55)

10,876 77.5860,855(15x50)10

83,8029,736(15x45) 0.77011

87,5179.280(15x43) 0,73512
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A tabela 6.13 apresenta o consumo de material por pavimento, observando-se

apenas que este é formado por duas vigas internas e quatro vigas externas.

Tabela 6.13 Consumo de material por pavimento

ÁREA DE

FÔRMAS (m^)

MASSA DEVOLUME DE

CONCRETO (ni’)

ALTURA DA

AÇO (kg)vaCA (cm)

499,77286,91865 7,412

529,8886,840 80,07660

562,48673,23655 6,268

600,07666,39650 5,700

59,556 667,8225,13245

724,68056,8204,90043

A tabela 6.14 apresenta o custo final por pavimento, considerando-se o

consumo de concreto, aço e fôrma (sem reaproveitamento).

Tabela 6.14 Custo por pavimento

CUSIOCUSTOALTURA

AÇO TOIALCONCRETO FORMADA VIGA

315,402 1346,793422,42165 608,970

1283,273389,169 332,130561,97460

1220,754349.848514,979 355,92755

1159,138322,684 368,142468,31250

408,948 1120,035289,442421,64545

276,145 442,524 1121,253402,58443

A figura 6.10 apresenta o custo do material por pavimento e também o custo

total, em Reais.
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Fig. 6.10 Custo do material, individual e total, em RS por pavimento

A figura 6.11 apresenta o custo em RS por pavimento, considerando-se o

reaproveitamento de fôi-mas, conforme indicado na tabela 6.15.
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Fig. 6.11 Custo total por pavimento coni reaproveitamento de

formas
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Tahela 6.15 Custo lofal de um pavimento com reaproveilamento de

fôrmas

NUMERO DE UTlLlZAÇAO DAS FORMASALTURA

5 102 3DA VIGA 1

1008,856 966,614B-16,793 1135,582 1065,17965

1023,827 971,938 933,0211283,273 1088,68960

936,012 900,4201270,754 1042,790 983,46955

997,796 944,015 900.991 868,7221159,13850

888,481 859,53745 1120.035 975,314- 927,074

872.723983,180 937.156 900,33743 1121,253

A tabela 6.16 apresenta o consumo de material por metro quadrado de área

e-sliiiturada e por metro cúbico de concreto.

Tabela 6.16 Consumo de material por metro quadrado de área estrutura

da e consumo de material por metro cúbico de concreto

Àrea Fôniia AçoMassaEspessura

Média de Concreto de deALTURA

3
Fômias/nr Aço/m^ kg/iii(cin)

11,727 67,4272,298 13,21465 19.597

11,707 77,46918,084 2,117 14,00960

89,73914.872 11.68416,572 1.93655

105,27615,866 11,64815,070 1,75550

11,605 130,1291,574 17,65713,56845

19,160 11,596 147,89412,955 1,50243
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7 CONCLUSÕES

A segurança do cálculo esti*ulural está relacionada diretamente com hipóteses já

conhecidas de cálculo á flexao, as quais são analisadas neste trabalho,

necessário adaptar valores e coelicientes, em busca da atualização com as normas na

cionais e internacionais.

Dentro dos parâmetros da atualização do cálculo na ruína de peças submetidas

à flexão simples, buscou-se elaborar texto de cunho didático, visando gerar maior faci

lidade no contato dos iniciantes com o cálculo de concreto aimado.

Houve necessidade de aperfeiçoar os conliecimentos referentes aos materiais

Tomou-se

aço e concreto, suas propriedades, suas características e a integração entre ambos.

Apresentou-se o diagrama de tensões e defonnações do concreto na fonna

parábola-retângulo, para posterior comparação de resultados com outras foimas de

Mostrou-se essa dedução apenas por ser ela a mais complexadistribuição de tensões,

e a comparação, apresentada em foima de tabela, feita em paralelo, demonstrou que

os resultados gerais obtidos são próximos, considerando as diversas distribuições de

tensão no concreto.

Uma das propostas apresentadas de início, no que tange ao dimensionamento

de peças de concreto amiado, referente a seções retangulares e seções T submetidas à

flexão simples, era a de gerar um traballio que possibilitasse o uso de equações de

equilíbrio e dc tabelas auxiliares; este objetivo foi alcançado.
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Considera-se como sendo de suma importância a apresentação dos aspectos

construtivos, porque estes geram as condições iniciais necessárias ao pré-

dimensionainento. Inclusive, mostram de forma clara como se deve projetar estas

estruturas, sendo considerados os conhecimentos mínimos necessários.

A apresentação do capítulo de aplicações provou não só a utilidade do exposto,

como também mostrou a relação que existe neste projeto entre o consumo dos materi

ais: concreto, aço e fôrma. Os aspectos que envolveram a busca de um dimensiona-

mento econômico foram aqueles referentes ao custo do material posto na obra.

Os resultados obtidos foram considerados satisfatórios. Para projetos seme

lhantes, após análise cuidadosa, podem ser utilizados como base, mantendo-se a rela

ção de cairegamento, vão, altura e largura da viga.

A deformabilidade das peças devem ser consideradas, muito embora isto não

tenha sido feito neste traballio.

Entre outros aspectos, o estudo demonstrou que:

- o concreto é o principal componente no custo final das vigas analisadas;

- as fôrmas aparecem como fator intermediário no custo; que pode ser

diminuído à medida que se faz o reaproveitamento destas;

armadura possui um custo total em tomo da metade do custo do con

creto e um pouco menos do que o custo da fôrma (sem reaproveitamento).

O ponto de equilíbrio entre estes materiais gera a condição de maior economia

para a construção civil. Cabe observar que o este ponto de equüíbrio, para o projeto

analisado, foi detectado para uma altura em tomo de 45 cm, que corresponde a um

momento sobre os apoios da ordem de 38,6 % maior que o momento máximo para

armadura simples.

Salienta-se que, através da utilização de apenas um exemplo, estes resultados

não podem ser tomados como conclusivos; porque a idéia geral é, simplesmente, fixar

uma rotina de cálculo. Portanto, novos trabalhos devem ser desenvolvidos neste sen

tido.

- a
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ANEXO A

A.1 DEMONSTRAÇÃO DE CÁLCULO

Para que haja um perfeito entendimento do exposto nesta dissertação, optou-se

pela demonstração de todo o desenvolvimento de cálculo de uma das vigas

Salienta-se que o procedimento deapresentadas, no caso a viga de n° 3 (20x55) cm.

cálculo é o mesmo que foi utilizado para as demais vigas.

As reações de apoio e os momentos íletores são calculados em função do

A tabela A.1 apresenta detalhadamente a viga decaiTegamento atuante na viga.

número 3, seu carregamento, reações de apoio e momentos fletores característicos

positivo e negativo.

Tabela A. 1 Viga n° 3 (20x55) cm: detalhes

Momentos (kN.m)Reações (kN)Dimensões CaiTegamento

M^ M*(kN/m) BA(cm)

165,9882,99 138,32 93,3820x55 36,88

As reações de apoio e os momentos fletores foram calculados fazendo-se uso

do esquema apresentado no capítulo 6, figura 6.3. Desta forma tem-se:
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2/v=o ^ v^-+v, = p-e

(A.1)v,=p-e-v.

2a/^ = o <=> p-e-^-K-( + Áf. = oB B

sendo que o momento no apoio interno será dado por:

2

p-e
(A.2)M

B ~
8

Desta forma, a reação no apoio B vale:

5
(A.3)

8

Os momentos fletores podem ser calculados, por exemplo, fazendo-se uso do

processo das áreas, que consiste no fato do momento em um ponto ser igual ao

somatório das áreas relativas ao diagrama de força cortante, à esquerda do ponto

considerado, observando-se inclusive o sinal.

Calculou-se para cada ponto referido na Jlgura A.l o esforço cortante

correspondente e, a partir deste, utilizou-se o processo das áreas visando obter-se o

Os pontos estão situados a cada metro.momento característico coirespondente.

contados a partir do apoio esquerdo (A), ou seja, o ponto 1 está situado a 1 metro, o 2

a 2 metros e assim sucessivamente.

A figura A. 1 mostra detalhadamente os pontos considerados para o cálculo dos

momentos fletores.
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i

i

Fig. A.l Diagramas de esforços

A tabela A. 2 apresenta o esforço cortante e o momento fletor característico,

correspondente a cada ponto.

iracterísticoTabela A.2 Esforço cortante e momento Í1 vi

Posição x = 0 x==l x = 2 x = 3 x = 4 x = 5 x = 6 x = 2.25

Esforço Cortante 82,99 46,11 9,22 - 27.66 - 64,55 - 101,43 - 138,32 0,00

Momento Fletor -46,10 -165,98 93,380,00 64,55 92,21 82,99 36,88

Buscou-se calcular a altura útil mínima para armadura simples, visando a

análise da seção com annadura simples ou dupla, através de:
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d. (A.4)mm

b

Para o momento fletor positivo (máximo), situado a 2,25 metros do apoio A,

considerando-se o uso de concreto C-20 e aço CA-50B, tem-se:

2,7-9338 1,4
= = 42 cin\mm

20

como dniin < d tem-se armadura simples.

Analogamente, para o momento máximo fletor negativo, situado no apoio B,

tem-se:

2,7-16598’l,4
^min = 56 cm\

20

como d > dmiii tem-se armadura dupla na seção.

A armadura longitudinal é calculada em função dos máximos momentos

fletores positivo e negativo.

Inicialmente calcula-se o coeficiente kci

h-d^
(A. 5)K =

M,

Fazendo-se uso da expressão A.5, para o momento positivo de 93,38 kN.m

vem:

20-52"

" "9338-1,4
= 4,1
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Conhecido o coeficiente kc entra-se na tabela 1.1 (PINHEIRO, 1986) para se

retirar o coeficiente k^, que é dado por;

A^-d

M, ’
(A.6)K =

para k^ = 4,1 o coeficiente kg vale;

= 0,026;

consequentemente a área de aço necessária, fazendo-se uso da expressão A.6, será:

9338-1,4
= 6,54 cnrA =0,026-

52

Para o máximo momento fletor negativo, visto ser necessário utilização de

armadura dupla, tem-se;

M (A. 7)
k

.r.Iim

Fazendo-se Mdi trabalhar no limite entre os domínios 3 e 4 vem:

20-52'
= 20030 kN-cnjr= 200,30 kN - mM

dl

2,7

Como o máximo momento fletor negativo foi inicialtnente dividido em duas

parcelas, ou seja:
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(A. 8)J2í

a segunda parcela do momento lletor negativo Md2 vale:

=232,37-200,30 = 32,07 W.w

A área de aço correspondente a considerando o limite entre os domínios 3

e 4, situação em que kg = 0,028, resulta:

M 200,30-100
= 10,78 cnt^-^ = 0,028-

d
Al = Kl •

52

Para Mdz, considera-se a seção 2 como sendo uma seção fictícia que só tem As2

e Ag. O coeficiente kg2 é dado na tabela 1.2 (PINHEIRO, 1986) e vale 0,023.

Consequentemente a área de aço necessária para será:

32,07-100
= 1,51 cm^42=0,023-

(55-3)

A área necessária total de aço tracionado vale:

(A.9)At = Al + Az

=10,78+1,42 = 12,29 cm^

Para armadura de compressão tem-se;

M
k ^
“ [d-d']
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O coeficiente kg é dado na tabela 1.2 (PINflElRO, 1986), em função de d’/li.

3207

= 1,64 cm^4 =0,025-
52

A amadura mínima de tração deve obedecer:

(A. 10)

ou seja:

= 1,65 cm^A

Segundo recomendação do CEB-90, a armadura máxima de tração não deve

iiltrapa.ssar 4% da área da seção transversal de concreto, ou seja:

— -20-55 = 44A.
s^a.x

100

A figura A.2 mostra a armadura longitudinal distribuída na seção tiansversal.

A,

55

A.

X

H20

Fig. A.2 Distribuição da armadura longitudinal na seção transversal
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A.2 DIÂMETRO DAS BARRAS

O diâmetro das barras foi calculado levando-se eni consideração a área de aço

necessária à seção, para o referido momento de cálculo, através de:

71

(A.11)A =
4

Como se padronizou a distribuição em quatro (4) banas vem:

A
(A.12)0 =

71

A tabela A. 3 mostra detalhadamente, para o momento de cálculo atuante na

seção, sua área de aço necessária bem como o diâmetro da barra.

r-^

Tabela A.3 Valores de M^, área de aço e diâmetro das barras

Armadura Armadura DiâmetroValorMomento

Dupla (cm^)Simples (cm^)Fletor kN.m 4) (mm)

Ní" 6,54 14,428130,73

12,29 19,779232,37M'

A.3 ESPAÇAMEOTO ENTRE AS BARRAS LONGITUDINAIS

O espaçamento na vertical, quando necessário utilizar mais de uma camada de

O espaçamento entre as baixas (espaçamentobaixas, foi lixado em 2,5 cm.
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horizontal) deve obedecer às expressões apresentadas na figura A. 3, sendo que foram

coasiderados estribos fictícios de 10 e 8 mm, respectivamente, para \igas de 20 e

15 cm de largura.

ESTRTOO

^ = 10 nuii
ESTRIBO

^ = 8inin
w\

eh

e 0

15
20

(15-3)-4?^,-2^,(20-3)-4^,-2^,
33

Fig. A.3 Espaçamento entre as barras longitudinais

A tabela A. 4 apresenta o espaçamento necessário entre estas barras e também

se há ou não necessidade de segunda camada.

Tabela A.4 Espaçamento entre as barras

2Momento ^h,cdsl ®h,inin

camadas(cm)Fletor (cm)

w 3,003,08 nao

M'

sim3,002,37Mtoi
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O espaçamento horizontal mínimo (eh^mm) apresentado na tabela A.4 vale 1,2

vezes o diâmetro nominal máximo do agregado.

A.4 DESLOCAMENTO DO MOMENTO DE CALCULO

A NBR-6118/82 utiliza uma fórmula aproximada para o cálculo de a^\

(A. 13)a

sendo:

A

(A. 14)

ou seja:

(A. 15)
1,15-T wd

A tensão convencional de cisalhamento no concreto é dada por;

Vd 82,99-1,4 kN
(A. 16)= 0,1117 j = iniMPa'^wd ~

K-d 20-52 cm

Esta tensão Xwd não deve ultrapassar a tensão última de cisalliamento t dadawu?

por:
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20

= 4,28 MFa< 4,5 MFfl (A. 17)T„,„ =0,30-/,,= 0,30-
1,4

A aimadura transversal (perpendicular ao eixo da peça) deve resistir aos

esforços oriundos da força cortante, dada com base na tensão:

(A. 18)Tj =1,15-t„j-t.

sendo que Tc para a llexão simples vale:

r, = 0,15 ■ Jjí,' = 0,15 • = 0,67 MPa (A. 19)

Desta fomia:

T, =1,15*1,117-0,67 = 0,61MA7
;

Finahnente:

0,61
= 0,47'/ =

1,15 1,117

o que gera:

a, =(1,5-1,2-0,47)-52 ^0,5-52

= 49 cm > 26 cm

Porém, em tei*mos práticos, para vigas usuais de edifícios, SANTOS(1984)

recomenda o uso de:
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= 0,75 a, =0,75-52 = 39 cm (A.20)
d

A.5 ANCORAGEM

A força a ser ancorada no apoio é dada por:

a

7^0,5-F^; (A.21)
d

então:

=116,19-0,75 = 87,14 >58,09

O compiimento de ancoragem reta, para o aço CA-50B, vale:

a) í = 44 • ^ para barras situadas em zona de boa aderência;

b) = 66 ■ para bairas situadas em zona de má aderência.

A tabela A. 5 apresenta o comprimento de ancoragem sem gancho,

considerando as zonas de boa e de má aderência, calculadas conforme a NBR-

6118/82.

j

Tabela A.5 Ancoragem das barras

Diâmetro Comprimento (cm)Momento

Boa e Mó aderênciaFletor ([) (mm)

14,428 63

M’

130M 19,779Tot
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A.6 TRASPASSE

Não serão utilizadas emendas nas baiTas longitudinais.

A.7 ESTRIBOS

A quantidade mínima de armadura transversal em uma dada seção deve

obedecer, segundo o CEB-90:

(A.22)=o,ii%-è,

Toma-se necessário veiificar a compressão nas bielas de concreto através de:

(A.23)Ki^Vra2=^’-fc,-K-d,

onde:

U 20
(A.24)= 0,30 < 0,30= 0,375-V = 0.375 -

267 267

Para o caso usual de vigas de concreto armado, a força cortante de cálculo é

limitada à soma de duas parcelas, sendo uma a força cortante resistente decorrente dos

esquemas alternativos ao da treliça de Mõrsch e a outra parcela é a força cortante

suportada pela aimadura transversal. Tem-se assim:

(A.25)wd

i
sendo que para a reação A vem;

= 0,13- V2Õ ■ 20 • 52 = 60,46 kN

e
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— -(1 +cot a)-sen a=0,9-4, ■ (A.26)

Para a = 90°, resulta:

50 (A

1,15 ■[ í
A. A

'ÍW SM’

= 2034,8-= 0,9-52-
s s

Como:

(A.27)K, = á K, + !•;,

vem, considerando-se a redução no esforço cortante:

=94,24 kN

i

Então:

A
sw

94,24 = 60,46 + 2034,8-
5

2

A cm
sw

= 1,66-
5- ni

Para a reação B tcm-se:

i
2

A cm

= 5,47
ms

A área de aço transversal mínima vale:
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Cf}?'
=2,20

m

A figura A.4 apresenta a distribuição dos estribos na \iga.

v*

Ví

Va^

Va

A*jnlji A«^.alAi<*i
■H44

i

Fig. A.4 Estribos: distribuição longitudinal

O espaçamento entre os estribos foi definido como sendo constante e valendo

12,5 cm.

A tabela A.6 mostra, para a força cortante reduzida, sua área de aço, seu

diâmetro mínimo e máximo e o espaçamento.

Tabela A.6 Estribos

►
ValorForça Cortante

Reduzida

Agw.cal Asw.min 4>real S
ax

(kN) (mm) (mm) (cm)(mm) (mm)

1,66 2,20 5,92 12,5 16,6A 94,24

2,20 9,33 12,5 16,6B 171,70 5,47
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O parâmetro (()max à o diâmetro máximo pennitido para estribo e é a largura da

seção transversal dividida por 12.

A.8 COMPREVIENTO DAS BARRAS LONGITLIDINAIS

A figura A. 5 apresenta o diagrama de momentos fletores deslocado e as faLxas

relativas às baixas.

2
A

Z
t-a

zy
T7

Fig. A.5 Faixas relativas as barras longitudinais

A tabela A. 7 mostra o comprimento das barras para os repectivos momentos,

sendo que estes foram retiiados em escala do diagrama de momentos fletores

deslocado.
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Tabela A.7 Barras: comprimento com e sem ancoragem

FaLxa Comprimento (cm) ComprimentoMomento 4^

Fletor Relativa íinal (cm)(mm) sem ancoragem

628,51 14,428 460

2 14,428 385 628,5

3 14,428 285 414

78 4144 14,428

290 5501 19,779

19,779 220 550MtoI 2

150 4803 19,779

78 4804 19,779

Com o intuito de padronizar, optou-se por escolher as barras de número 1 e 3,

duas a duas, para compor a armadura da seção, com se indica na figura A. 6.

PORTA ESTRIBO BARR.V3 BARRAI

BARRA 3 BARRAI

BARRA 1

No apoio InternoNo vão

Fig. A.6 Armadura na seção
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A tabela A. 8 apresenta o diâmetro das bairas e seus respectivos comprimentos,

supondo-se apoio de (30x30) cm.

Tabela A.8 Barras: comprimento

Comprimento GanchoMomento Bana

Fletor (cm) (cm)(j) (mm)

M^ 14,428 628,5 13

14,428 414

19,779 550

M 19,779 480•Tot

p. estríbo 383,5

A figura A. 7 mostra o esquema de colocação das barras na extensão da viga.

2^2^

2t

2*

A A
600600

♦

(t

2^

2* 2<>V
IS

L J

Fig. A.7 Barras: esquema longitudinal
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A tabela A.9 apresenta o número de baixas e seus respectivos comprimentos.

Tabela A.9 Número de barras e comprimento

Momento Baixas Comprimento

Fletor (|) (nun) (cm)

4(1)14,428 546,5

4(() 14,428 414,0

2(1) 19,779 550,0

M 2 i\> 19,779 480,0Tot

4(1) 5,920 383,5

A.9 VERIFICAÇÕES

A força a ser ancorada no apoio vale;

= 0,75-116,19 = 87,14 > 58,09 (A.29)

A annadura de ancoragem calculada para este esforço é:

116,19
í = 2,00 cm^Aci =0,75- (A.30)43,50

A armadura necessária para o apoio vale:
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.t
M

À ■Àscalsn«c,apojo

sendo:

<P fyd
P
'fci “

4 T bíi

com:

2

r^=0A2ÍíJ=0A2-
20 3

= lMMPa
IMJ

Desta fonna tem-se:

5001

1,4428 11,15
= 63,48 cmí

H- 4 2,47

=10-0 = 10-1,4428 = 14,428 cm

Para os apoios vem:

2,00
■63,48 = 38,83 cm]•P

b€ M “

3,27

então, a armadura necessária no apoio vale:

63,48
-2,00 = 2,38 cjypA

snec,apoio
38,83x14,428
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No caso de se utilizar duas barras de 14,428 mm, essas equivalem a uma área

de 3,27 cm^, o que torna saíisfalória a condição.

A. 10 CONSUMO DE MATERIAL

Para a viga 3 (20x55), os consumos de fônna, concreto e aço são indicados na

tabela A. 10.

Tabela A. 10 Consumo de material

Volume

cm^

Material Area

cm^

1320000Concreto 1100

158976Fôrma 132,48

3
6798,091,63

3,06 5899,29Aço

0,27 400,22

I
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