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RESUMO

Este trabalho se propde a realizar andlises de um dimensionamento estrutural
de concreto armado e estruturas metélicas de uma edificacdo a ser executada
na cidade de Santa Luzia do Parua - MA, a partir de um projeto arquiteténico
real, incluindo a discusséo das principais etapas envolvidas e dos resultados
obtidos. Foram consideradas como acdes solicitantes aquelas de carater
permanentes, como 0 peso proprio da estrutura, dos sistemas de vedacédo e os
revestimentos, e as acdes variaveis, decorrentes do uso da edificacdo e da acao
do vento. A estrutura foi dimensionada atraveés de trés etapas distintas, cada uma
delas servindo de base para a seguinte: pré-dimensionamento, com o uso de
modelos simplificados e desacoplados de analise, sendo possivel compreender
melhor o comportamento estrutural dos elementos envolvidos e identificar os
padrdes de distribuicdo de cargas do edificio; dimensionamento, utilizando
softwares especificos, o que permitiu analisar a estrutura de forma integrada,
levando em consideracdo o0 seu carater hiperestatico; e verificacdo da
estabilidade global e rigidez horizontal da estrutura, baseada nos parametros « e

7, € deslocamento horizontal maximo no topo da edificagdo, o que permitiu

verificar a estrutura frente a acdo horizontal do vento. Como resultado, foram
obtidas as secdes de vigas, lajes e pilares, incluindo as areas de armadura
necessarias ao atendimento dos maiores esforcos solicitantes para as trés
etapas analisadas. As secfes obtidas na etapa de pré-dimensionamento se
mostraram exageradas para os pilares, quando comparadas a configuracdo de
dimensionamento. A consideracdo dos limites maximos para deslocamentos
horizontais prescrita pelas NBR6118:2014, NBR 14762:2010 e NBR 8800:2008
foram determinantes para a configuracao estrutural final, pois foi necessario um
aumento das secdes de elementos estruturais para garantir que a estrutura fosse
pouco deslocavel, ainda que resistisse as combinacdes do estado limite Ultimo

com secBes muito inferiores.

Palavras-chave: concreto armado; estruturas metalicas; dimensionamento

estrutural.



ABASTRACT

This work proposes to carry out analyzes of a structural design of reinforced
concrete and metallic structures of a building to be executed in the city of Santa
Luzia do Parua - MA, from a real architectural project, including the discussion of
the main stages involved and the results obtained. Requests were considered as
permanent actions, such as the weight of the structure, sealing systems and
cladding, and the variable actions resulting from the use of the building and the
action of the wind. The structure was dimensioned through three distinct steps,
each of which serves as a basis for the following: pre-dimensioning, using
simplified and decoupled analysis models, allowing to better understand the
structural behavior of the elements involved and identify the patterns of load
distribution of the building; sizing, using specific software, which allowed to
analyze the structure in an integrated way, taking into account its hyperstatic
character; and verification of the overall stability and horizontal stiffness of the

structure, based on the parameters « and y, and maximum horizontal

displacement at the top of the building, which allowed to verify the structure
against the horizontal action of the wind. As a result, the sections of beams, slabs
and pillars were obtained, including the reinforcement areas required to meet the
largest requesting efforts for the three stages analyzed. The sections obtained in
the pre-sizing step were exaggerated for the abutments when compared to the
sizing configuration. The consideration of the maximum limits for horizontal
displacements prescribed by the NBR6118: 2014, NBR 14762: 2010 and NBR
8800: 2008 were determinant for the final structural configuration, since it was
necessary to increase the structural element sections to ensure that the structure
was little displaceable, even if it resisted combinations of the ultimate limit state

with much smaller sections.

Keywords: reinforced concrete; steel structures; structural sizing.
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1. INTRODUCAO

O Instituto Estadual de Educagéo, Ciéncia e Tecnologia do Maranh&o (IEMA) foi
criado no dia 02 de janeiro de 2015 pelo governo do Maranhdo com o intuito de
ampliar a oferta de educacdao profissional, cientifica e tecnoldgica. A proposta é
implantar o Instituto em todas as regides, oferecendo a sociedade condicdes e
oportunidade para o desenvolvimento dos seus potenciais, respeitando as
necessidades locais e as prioridades estratégicas do Maranhdo. A cidade de
Santa Luzia do Paru& recebera um IEMA Vocacional que contém uma quadra
poliesportiva com pilares, lajes, vigas, cobertura metalica, reservatorio elevado
e cisterna. O cliente (IEMA) disponibilizou os projetos de arquitetura para
elaboracado dos projetos estruturais, o estudo de caso deste trabalho é baseado

nestes projetos estruturais.

1.1 JUSTIFICATIVA

De acordo com Droppa Junior (2017), para a Engenharia Civil, o estudo e
conhecimento da resisténcia dos materiais € suma importancia, sendo um pré-
requisito para a andlise de estruturas em geral tais como, estruturas de concreto
armado, concreto protendido, estruturas em aco, em madeira, alvenaria

estrutural e outros.

7

A resisténcia dos materiais €, portanto, o norte, que propicia a selecdo dos
sistemas estruturais, dos materiais de construcéo, proporcdes e dimensdes dos
elementos de uma dada estrutura, para que estas possam cumprir suas
finalidades dentro de uma margem de seguranca, com confiabilidade e
durabilidade.

Proporciona também estruturas otimizadas, através do uso racional do material
e consequentemente economia da estrutura, sendo o principal objetivo do
engenheiro, projetar estruturas econdémicas e seguras. Para otimizar o uso
racional e econdmico os softwares auxiliam com maior praticidade, exatiddo e

eficiéncia, porém, ndo despensam o conhecimento teorico.

17



Portanto, este estudo de caso se justifica pela necessidade de mais informacoes
sobre estruturas, visto que a maioria das obras no Brasil séo feitas em concreto
armado e existe um déficit de profissionais especializados na area de estruturas

metalicas.

1.2. OBJETIVOS
1.2.1. Objetivos Gerais

% Observar os procedimentos e tomadas de decisdes na andlise das
estruturas

% Analisar as etapas de dimensionamento das estruturas

1.2.2. Objetivos Especificos

% Aprimorar o conhecimento em estruturas de concreto armado

% Aprimorar o conhecimento em estruturas metalicas

18



2. REVISAO BIBLIOGRAFICA
2.1. FUNDAMENTOS DO CONCRETO ARMADO

De acordo com Carvalho e Figueiredo Filho (2016), o concreto € um material
composto de agua, cimento e agregados. Para sua utlizacdo estrutural, o
concreto sozinho ndo € adequado como elemento resistente, pois, apesar de
possuir uma boa resisténcia & compressao, possui baixa resisténcia a tracao,
cerca de 1/10 da resisténcia a compressao. Portanto, € importante associar o
concreto a um material que tenha boa resisténcia a tracdo e seja mais ductil,

como por exemplo o ago.

2.1.1.

De acordo com a NBR 6118 (item 6.4.1), a agressividade do meio ambiente esta

Agressividade do Ambiente

relacionada as acOes fisicas e quimicas que atuam sobre as estruturas de

concreto.

A agressividade ambiental deve ser classificada de acordo com o apresentado
na tabela a seguir e pode ser avaliada, segundo as condicdes de exposicdo da

estrutura ou de suas partes (item 6.4.2).

Tabela 1 - Classes de Agressividade Ambiental

Classe de Classificacao geral do . . ~
. . . . Risco de deterioracio
agressividade Agressividade tipo de ambiente da estrutura
Ambiental para efeito de Projeto ' )
Rural o
I Fraca - Insignificante
Submersa
I Moderada Urbana®* Pequeno
Marinha'
III Forte —3 Grande
Industrial "~
' Industrial®?
I\Y Muito forte ) f Elevado
Respingos de maré

NOTAS: 1) Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (uma classe
acima) para ambientes internos secos (salas, dormitorios, banheiros, cozinhas e dreas de servigo de
apartamentos residenciais e conjuntos comerciais ou ambientes com concreto revestido com
argamassa e pintura).

2) Pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda (uma classe acima) em obras em regides
de clima seco, com umidade média relativa do ar menor ou igual a 65 %, partes da estrutura
protegidas de chuva em ambientes predominantemente secos ou regides onde raramente chove.

3) Ambientes quimicamente agressivos, tanques industriais, galvanoplastia, branqueamento em
industrias de celulose e papel, armazéns de fertilizantes, indiistrias quimicas.

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014
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2.1.2. Qualidade do Concreto de Cobrimento

A NBR 6118 (item 7.4) afirma que “... a durabilidade das estruturas é altamente
dependente das caracteristicas do concreto e da espessura e qualidade do
concreto do cobrimento da armadura”. Acrescenta ainda que existe uma forte
relacdo entre a relacdo agua/cimento e a resisténcia a compressao do concreto
e sua durabilidade, que permite a adocao de requisitos minimos, expressos na
tabela a seqguir.

Tabela 2 - Correspondéncia entre classe de agressividade ambiental e qualidade do concreto

armado.

Classe de agressividade ambiental (CAA)
1 11 111 v

Concreto

Relacdo
agua/cimento <0.,65 < 0,60 <0,55
€1 1massa

Classe de concreto - - e . —
(NBR 8953) 220 = (25 =30 =40

<045

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014

2.1.3. Espessura do Cobrimento da Armadura
Bastos (2019) define cobrimento de armadura como a espessura da camada de
concreto que protege a armadura de um elemento estrutural. Tal camada
comeca a partir da face mais externa da barra de aco e se estende até a

superficie externa do elemento em contato com o meio ambiente.

Segundo a NBR 6118 (item 7.4.7.1), “para garantir o cobrimento minimo (c,,in),
0 projeto e a execucdo devem considerar o cobrimento nominal (c,m,), que € 0

cobrimento minimo acrescido da tolerancia de execucéao (A,)”.
Cnom = Cmin + Ac

Bastos (2019) acrescenta que em obras corriqueiras, o valor de A, deve ser
maior ou igual a 10 mm. Valor esse que pode ser reduzido para 5 mm quando
“houver um controle adequado de qualidade e limites rigidos de tolerancia da
variabilidade das medidas durante a execugao” das estruturas de concreto,

informado nos desenhos de projeto.

A tabela a seguir (NBR 6118, item 7.4.7.2) apresenta valores de cobrimento
nominal com tolerancia de execugdo (A.) de 10 mm, em fungéo da classe de

agressividade ambiental. Para concretos de classe de resisténcia superior ao
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minimo exigido, os cobrimentos definidos na tabela podem ser reduzidos em até

5 mm.

Tabela 3 - Correspondéncia entre classe de agressividade ambiental e cobrimento nominal
para A,.= 10 mm (NBR 6118, Tabela 7.2).

Classe de agressividade ambiental (CAA)
Tipo de Componente ou =
estrutura elemento I I | 11 | v
Cobrimento nominal (mm)
Laje' 20 25 35 45
s Dilar 25 A 5
Conereto Viga/Pilar 25 30 40 50
Armado® Elementos estruturais
em contato com o 30 40 50
solo’

Notas: 1) “Parua a face superior de lajes e vigas que serdo revestidas com argamassa de contrapiso, com
revestimentos finais secos tipo carpete e madeira, com argamassa de revestimento e acabamento, como
pisos de elevado desempenho, pisos cerdmicos, pisos asfdlticos e outros tantos, as exigéncias desta tabela
podem ser substituidas pelas de 7.4.7.5, respeitado um cobrimento nominal = 15 mm.

2) Nas superficies expostas a ambientes agressivos, como reservatorios, estagdes de tratamento de dgua e
esgoto, condutos de esgoto, canaletas de efluentes e oufras obras em ambientes quimica e intensamente
agressives, devem ser atendidos os cobrimentos da classe de agressividade IV.

3) No frecho dos pilares em contato com o solo junto aos elementos de fundagdo, a arnadura deve ter
cobrimento nominal =45 mm.”

4) Para parametros relativos ao Concreto Protendide consultar a Tabela 7.2 da NBR 6118. “No caso de
elementos estruturais pré-fabricados, os valores relativos ao cobrimento das armaduras (Tabela 7.2)
devem seguir o disposto na ABNT NBR 9062 (item 7.4.7.7).

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014

A NBR 6118 (itens 7.4.7.5 e 7.4.7.6) ainda estabelece que o cobrimento nominal

de uma determinada barra deve sempre ser:

Cnom > ¢barra
Cnom = ¢feixe = ¢, = (p\/H

A dimensdo maxima caracteristica do agregado graudo (d,,s,.) utilizado no
concreto ndo pode superar em 20 % a espessura nominal do cobrimento, ou

seja:
dméx < 1:2 Cnom

2.1.4. Seguranca e Estados-Limites

Para Bastos (2019) a seguranca que todas as estruturas devem apresentar
envolve dois pontos principais. Dentre eles, o primeiro € que uma estrutura ndo
pode em hipétese alguma alcancar a ruptura. O segundo aspecto é referente ao

conforto, a tranquilidade das pessoas na utilizacao das construcoes.

Os Estados-Limites abordados pela NBR 6118 (itens 3.2 e 10) sé&o situacbes

limites que as estruturas ndo devem ultrapassar. A seguranga da estrutura contra
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o colapso relaciona-se ao chamado Estado-Limite Ultimo, e a seguranca dos

usuarios na utilizacédo da estrutura relaciona-se aos Estados- Limites de Servico.

Bastos (2019) acrescenta que o dimensionamento de projetos estruturais é feito
no chamado Estado-Limite Ultimo (ELU), onde os elementos estruturais sio
dimensionados como se estivessem prestes a romper. Entretanto, para evitar
gue a ruptura ocorra, todas as estruturas séo projetadas com uma margem a
favor da seguranca, que € uma folga de resisténcia as acdes e carregamentos

aplicados, por exemplo, se uma estrutura sofre um carregamento x e resiste y, o

carregamento e resisténcia de calculo seriam respectivamente 2x e % A margem

de seguranca no dimensionamento dos elementos estruturais ocorre com a
consideracao dos chamados coeficientes de ponderacéo, que fardo com que,

em servicgo, as estruturas trabalhem a uma determinada “distancia” da ruina.

Bastos (2019) afirma ainda que, para os coeficientes de ponderacdo sao
adotados valores numéricos de tal forma que as ac¢des sejam majoradas, e as
resisténcias dos materiais sejam minoradas. Existem basicamente trés
coeficientes de ponderacdo, um que majora o0 valor das acbes, e
consequentemente os esforcos solicitantes, e outros dois que minoram as

resisténcias do concreto e do aco.

De acordo com a NBR 6118 (tabela 12.1), as resisténcias dos materiais que
compdem o pilar — 0 concreto e 0 aco — sdo minoradas por coeficientes de
ponderacdo dos materiais, sendo em geral 1,4 para o concreto e 1,15 para o aco.
As resisténcias de minoradas para o concreto e para 0 aco sdo chamadas

resisténcias de calculo.

Em resumo, seguranca é quando todo o conjunto da estrutura, resiste as
solicitacdes externas na sua combinagdo mais desfavoravel, durante toda a vida

atil, e com uma conveniente margem de seguranca.

2.1.4.1. Estados-Limites Ultimos (ELU)
No item 3.2.1 a NBR 6118 define o Estado-Limite Ultimo como: “estado-limite
relacionado ao colapso, ou a qualquer outra forma de ruina estrutural, que

determine a paralisacdo do uso da estrutura.” No item 10.3 a norma lista os
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Estados-Limites Ultimos que devem ser verificados na anélise da seguranca das

estruturas de concreto:

a)

b)

c)

d)

e)

f)

)

h)

da perda do equilibrio da estrutura, admitida como corpo

rigido;

de esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no
seu todo ou em parte, devido as solicitacbes normais e
tangenciais, admitindo-se a redistribuicdo de esforcos
internos, desde que seja respeitada a capacidade de
adaptacao plastica definida na Secéo 14, e admitindo-se, em
geral, as verificacBes separadas das solicitagcdes normais e
tangenciais; todavia, quando a interacdo entre elas for

importante, ela estara explicitamente indicada nesta Norma;

de esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no
seu todo ou em parte, considerando os efeitos de segunda

ordem;

provocado por solicitacbes dindmicas (constante da Secao
23 da NBR 6118);

de colapso progressivo;

de esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no
seu todo ou em parte, considerando exposicdo ao fogo,
conforme ABNT NBR 1520071;

de esgotamento da capacidade resistente da estrutura,
considerando acdes sismicas, de acordo com a ABNT NBR
1542172;

outros estados-limites Ultimos que eventualmente possam

ocorrer em casos especiais.

Na questiio da seguranca em relacdo ao Estado-Limite Ultimo a NBR 6118 (item

16.2.3) informa que:

Quando se dimensiona ou se verifica uma estrutura, é
preciso ter em mente que o que se esta verificando
efetivamente sdo secbes de elementos. E a seguranca
dessas secdes que pode, usualmente, ser expressa
analiticamente.
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Tratando-se do ELU, além de se garantir a seguranca adequada, € necessario
garantir uma boa ductilidade, de forma que uma eventual ruina ocorra de forma

suficientemente avisada, alertando os usuarios.”

2.1.4.2. Estados-Limites de Servi¢o (ELS)
A NBR 6118 (item 10.4) define que Estados-Limites de Servico “sdo aqueles
relacionados ao conforto do usuario e a durabilidade, aparéncia e boa utilizacao
das estruturas, seja em relagdo aos usuarios, seja em relacdo as maquinas e
aos equipamentos suportados pelas estruturas.” Bastos (2019) acrescenta que,
guando uma estrutura alcanca um Estado-Limite de Servico, a sua utilizagéo
pode ficar comprometida, ou seja, a estrutura pode nao mais oferecer condi¢cdes
de conforto e durabilidade, mesmo sem ter alcancado a ruina. Os Estados-

Limites de Servico definidos pela NBR 6118 (item 3.2) s&o:

a) Estado-Limite de Formacao de Fissuras (ELS-F): “estado em que se inicia

a formacdo de fissuras. Admite-se que este estado-limite é atingido
quando a tensao de tragdo maxima na sec¢éo transversal for igual a f.; ¢.”
fers € aresisténcia do concreto a tragdo na flexéo;

b) Estado-Limite de Abertura das Fissuras (ELS-W): “estado em que as
fissuras se apresentam com aberturas iguais aos maximos
especificados.”

c) Estado-Limite de Deformacgdes Excessivas (ELS-DEF): “estado em que
as deformacbes atingem os limites estabelecidos para a utilizacédo
normal.” O cuidado que o projetista estrutural deve ter € de limitar as
flechas em elementos como vigas e lajes, aos valores aceitaveis da
norma, que nao prejudiqguem a estética e causem inseguranca aos
usuarios;

d) Estado-Limite de Vibracbes Excessivas (ELS-VE): “estado em que as
vibracbes atingem os limites estabelecidos para a utilizacdo normal da
construgdo.” O projetista devera limitar as vibracées de tal modo que néo

prejudiqguem o conforto dos usuérios na utilizacdo das estruturas.

“Em construgdes especiais pode ser necessario verificar a seguranga em relagao

a outros estados-l/imites de servigo ndo definidos nesta Norma.” (item 10.4).
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Para se certificar de que a estrutura tenha um bom uso em servico, tem-se, “[...]
respeitar as limitacdes de flechas, de abertura de fissuras ou de vibragcdes
estabelecidos em norma, mas também é possivel que seja importante pensar na

estanqueidade, no conforto térmico ou acustico, etc.” (BASTOS, 2019)

2.1.5. Coeficientes de Ponderacao das Resisténcias
A NBR 6118 (item 12.4) afirma que as resisténcias devem ser minoradas pelo

coeficiente y,,:
Ym = Ym1-VYm2-Vm3
com,
Ym1 . @ variabilidade da resisténcia dos materiais envolvidos;
Ym2 . @ diferenca entre a resisténcia do material no corpo de prova e na estrutura;

Yms . 0S desvios gerados na construcao e as aproximacgodes feitas em projeto do

ponto de vista das resisténcias.

2.1.5.1. Estado-Limite Ultimo (ELU)
A tabela a seguir apresenta os valores a se considerar para o coeficiente de
ponderacdo da resisténcia do concreto (y.) e do aco (y;), no Estado-Limite

Ultimo, em func&o do tipo de combinacéo de acées.

Tabela 4 - Valores dos coeficientes de ponderacéo y. e ys; dos materiais.

Combinacoes Concreto (y,) Aco (v5)
Normais 1.4 115
Especiais ou de construcao 1.2 L.15
Excepcionais 1,2 1.0

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014

De acordo com a NBR 6118 (item 12.4.1):

“Para a execugéao de elementos estruturais nos quais estejam
previstas condicbes desfavoraveis (por exemplo, mas
condicbes de transporte, ou adensamento manual, ou

concretagem deficiente por concentracdo de armadura), o
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coeficiente y,_ deve ser multiplicado por 1,1. Para elementos

estruturais pré-moldados e pré-fabricados, deve ser
consultada a ABNT NBR 9062. Admite-se, no caso de

testemunhos extraidos da estrutura, dividir o valor de y_ por
1,1. Admite-se, nas obras de pequena importancia, o
emprego de agco CA-25 sem a realizacdo do controle de
qualidade estabelecido na ABNT NBR 748075, desde que o
coeficiente de ponderacdo para o ago seja multiplicado por
1,1.”
2.1.5.2. Estado-Limite de Servico (ELS)
Os limites estabelecidos para os Estados-Limites de Servigo n&o precisam de

minoracgao, entao, ¥, = 1,0, segundo a NBR 6118.

2.1.6. Acdes nas Estruturas de Concreto Armado
A NBR 8681 define as agées como as “causas que provocam o aparecimento de
esforcos ou deformacgbes nas estruturas.” De acordo com a mesma, as agoes

classificam-se em: permanentes, variaveis e excepcionais.

2.1.6.1. Acdes Permanentes
A NBR 6118 define as acdes permanentes como as que acontecem com valores
constantes durante toda a vida da construcéo. Tais acdes podem ser diretas ou

indiretas.

e Diretas:

o Peso préprio da construcdo: em construcbes, admite-se a
consideracao da massa especifica para concreto sem armadura de
2400 kg/m3 e 2500 kg/m3 para concreto armado e protendido;

o Peso dos elementos construtivos fixos e de instalagdes
permanentes: podem ser avaliadas com base nos valores
indicados na NBR 6120;

o Empuxos permanentes: quando 0os empuxos de terra e outros
materiais granulosos forem ndo removiveis, € considerado
permanente.

e Indiretas

o Retragéo e fluéncia do concreto;
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o Deslocamentos de apoio: deve ser considerado quando a estrutura

for hiperestatica e muito rigida.

2.1.6.2. Acdes Variaveis
De acordo com a NBR 6118, sdo acdes que apresentam variacdes significativas
em torno da sua média, durante toda a vida da construcdo. Tais acdes dividem-

se também em diretas e indiretas.

% Diretas
» Cargas acidentais previstas para 0 uso da construgcao
= Cargas verticais de uso da construgao;
= Cargas moveis, considerando o impacto vertical;
= Impacto lateral;
= Forca longitudinal de frenacéo ou aceleracao;
= Forga centrifuga.
» Acao do vento: devem ser considerados de acordo com a NBR 6123;
» Acédo da agua: o nivel de dgua adotado para calculo deve ser igual ao
maximo possivel compativel com o sistema de extravasao;
» AcOes variaveis durante a construcao.
% Indiretas
» Variacoes uniformes de temperatura
» Variacoes ndo uniformes de temperatura

» Ac0Oes dinamicas

2.1.6.3. Acdes Excepcionais
De acordo com a NBR 8681, acfes excepcionais sdo as que tem duracédo curta
e baixa probabilidade de ocorréncia, mas que ndo devem ser desconsideradas.
Acdes como explosdes, incéndios, enchentes, choques de veiculos ou sismos

sdo considerados excepcionais.

2.1.6.4. Combinacao de Aclbes
As combinacdes de acdes sao feitas de maneira que possam ser determinados
os efeitos mais desfavoraveis a seguranca. Para verificacdo em relacdo ao
Estado-Limite Ultimo e de Servigo, sdo realizadas Combinacdes Ultimas e de

Servico, respectivamente.
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2.1.6.4.1. Combinacées Ultimas

Podem ser divididas entre normal, especial ou de construcdo e excepcional.
(NBR 6118).

7
L X4

Normais: utilizacdo de a¢Bes permanentes e varidveis principais com seus
valores caracteristicos, as outras acdes variaveis sdo consideradas
secundarias e minoradas. (NBR 6118, 2014).

Especiais ou de construcdo: As combinagfes devem apresentar as acoes
permanentes e a acao variavel especial, se tiver, com valores caracteristicos
e as outras ac¢les variaveis com probabilidade ndo desprezivel, de ocorréncia
simultanea, com valores reduzidos de combinacgéo, de acordo com a NBR
8681. (NBR 6118, 2014).

Excepcionais: Neste caso se enquadram, entre outros, sismo e incéndio.

A tabela no Anexo A mostram as Combinagdes Ultimas.

2.1.6.4.2. Combinacbes de Servico

As combinacfes de servi¢o sdo classificadas de acordo com sua permanéncia

na estrutura, e dividem-se entre quase permanentes, frequentes e raras. (NBR
6118).

R/
L X4

Quase permanentes: podem atuar durante grande parte da vida da
construcdo, e sua consideracdo pode ser necessaria na verificacdo do
estado-limite de deformacdes excessivas;

Frequentes: repetem-se muitas vezes durante a vida da construcao, e sua
consideracdo pode ser necessaria na verificacdo dos estado-limites de
formacdo de fissuras, de abertura de fissuras e vibracfes excessivas.
Também pode ser utilizado para verificacbes de estados-limites de
deformacfes excessivas provenientes de vento ou temperatura que podem
comprometer vedacoes;

Raras: ocorrem com baixa frequéncia durante a vida da construcéo, e sua
consideracdo pode ser necessaria para verificacdo do estado-limite de

formacéo de fissuras.

A tabela no Anexo A mostram as Combinacdes de Servico.
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2.1.6.5. Valores de Calculo e Coeficientes de Ponderacdo das

Acdes

“Os valores de caélculo F; das acbes sé&o obtidos a partir dos valores

representativos, multiplicando-os pelos respectivos coeficientes de ponderacéo

y+”. (NBR 6118, 2014)

2.1.6.5.1.

Estado-Limite Ultimo (ELU)

De acordo com a NBR 8681, os coeficientes y; de ponderacgao das agdes podem

ser considerados como o produto de dois outros, o coeficiente parcial s,

considera a variabilidade das acles e 0 y;; considera os possiveis erros de

avaliagéo dos efeitos das agoes.

Os coeficientes y; constantes variam de acordo com o tipo de combinagdo das

acdes que podem ser normais, especiais e excepcionais.

Tabela 5 - Coeficiente vy = y;.vy3 (NBR 6118, Tabela 11.1).

Acdes
Combinagdes de Permanentes Variaveis Protensio Recalques de
aches (2) Q) (p) apoio e retragdo
D F G T D F D F
Normais 1.4 1.0 14 1,2 12 0.9 1,2 0
Especialsoude | 3 1.0 12 1.0 12 0.9 12 0
construcdo
Excepcionais 1.2 1.0 1.0 0 1.2 0.9 0 0

onde: D é desfavoravel, F é favoravel, G representa as cargas variaveis em geral, T € temperatura.
1. “Para as carvgas permanentes de peguena variabilidade, comeo o peso proprio das estrufuras,
aspecialmente as pré-moldadas, esse coeficiente pode ser reduzido para 1,3.7

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014
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Tabela 6 - Valores do coeficiente y, (NBR 6118, Tabela 11.2).

Acdes
Wa LU W

Locais em que nio ha predominincia de pesos de
equipamentos que permanecem fixos por longos
periodos de tempo, nem de elevadas concentracdes
de pessoas”

Locais em gque ha predomunincia de pesos de

Cargas acidentais

de edificios : '
equipamentos gue permanecem fixos por longos 0.7 0.6 0.4
periodos de tempo, ou de elevada concentragdo de
pessoas”
Biblioteca, arquivos, oficinas e garagens 0.8 0,7 0.6
Vento Presszdo dindmica do vento nas estrufuras em geral 0.6 0.3 0
Temperatura WVariagdes uniformes de temperatura em relagdo a 0.6 05 0.3

média anual local
. “Para os valores de yl relafivos as ponfes e principalmente para os problemas de fadiga, ver segdo 23,
. Edificios residenciais.

. Edificios comerciais, de escritovios, estacdes e edificios publices.”

Lid fod b=

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014

2.1.6.5.2. Estado-Limite de Servico (ELS)

De acordo com a NBR 6118, o coeficiente y;, tem valor variavel conforme a

verificacdo que se deseja fazer

< Y52 = 1 para combinacdes raras;
< Yr2 = ¥; para combinagdes frequentes;

% yr, = ¥, para combinagdes quase permanentes.

2.1.7. Estadios de Calculo

Para Bastos (2019), os estadios de calculo podem ser definidos como os
estagios de tensdo que um elemento fletido passa, da carga inicial a ruptura. A
figura a seguir demonstra o comportamento de uma biga simplesmente apoiada
submetida a um carregamento externo crescente, a partir do zero. “Classificam-

se 0s estadios em quatro:

DS

» Estadio la: o concreto resiste a tracdo com diagrama triangular;

>

K/
*

Estadio Ib: corresponde ao inicio da fissuracdo no concreto tracionado;

D)

>

K/
*

% Estadio Il: despreza-se a colaboracéo do concreto a tracao;
% Estadio Ill: corresponde ao inicio da plastificacdo (esmagamento) do

concreto a compressao.”
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Figura 1 - Diagramas de tensé&o indicativos dos estadios de célculo.

'D-c gc Uc UC

o O
Ib II I

Fonte: BASTOS, 2019

No Estadio la o carregamento € pequeno, consequentemente, as deformacdes
e as tensdes normais sao pequenas. As tensdes se distribuem de maneira linear
ao longo da altura da secéo transversal. Bastos (2019) afirma que “com o
aumento do carregamento, as tensdes de tracdo perdem a linearidade, deixando
de serem proporcionais as deformacgbes.” Apenas as tensfes na parte

comprimida da peca sao lineares.

Bastos (2019) acrescenta que o surgimento da primeira fissura se da ao passo
gue as tensdes de tracdo superam a resisténcia do concreto a tracdo, que

corresponde ao estadio Ib.

“No Estadio Il as tensbes de compressao se distribuem linearmente,
de zero na linha neutra ao valor maximo na fibra mais comprimida.
Aumentando ainda mais o carregamento a linha neutra e as fissuras
deslocam-se em direcdo & zona comprimida. As tensbes de
compressdo e de tracdo aumentam; a armadura tracionada pode

alcancar e superar a tenséo de inicio de escoamento (f, ), e o concreto

comprimido esta na iminéncia da ruptura (esmagamento).”

Bastos (2019) acrescenta que cada Estadio tem a sua importancia, sendo as

principais descritas a seguir:

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

fissuradas;”
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X/
°e

Estadio Ib: “calculo do momento fletor de fissuracéo (solicitacdo que pode

provocar o inicio da formacéo de fissuras);”

X/
°e

Estadio Il ‘“verificacdo das deformacbes em vigas (secdes

predominantemente fissuradas) e analise das vigas em servico;”

«» Estadio lll: “dimensionamento dos elementos estruturais no Estado-Limite
Ultimo (ELU).”
2.1.8. Dominios de Deformacgoes

De acordo com a NBR 6118, “o estado-limite Gltimo é caracterizado quando a
distribuicho das deformacdes na secado transversal pertencer a um dos
dominios.” Para Bastos (2019), os dominios mostrados na figura a seguir, sao
representacbes da distribuicdo de deformacdes que ocorrem nas secles

transversais de vigas, pilares e tirantes, quando submetidos a tensdes normais.

As possiveis formas de ruptura convencional podem ocorrer por deformacao
plastica da armadura sob tensdes de tracao (reta a e dominios 1 ou 2), ou pelo

encurtamento limite do concreto (reta b e dominios 3, 4, 4a ou 5).

Figura 2 - Diagramas possiveis dos dominios de deformacées.

—_ 0 8{:2 E'c:u
| |
B
d' Jlﬂ"‘5‘
[Em—ﬁﬂz} h
EL‘M
X3lim
h| 9 g T c
= I X3lim
=]
-~ =
7 P I
1 A "B"sﬂ
A ]
10 %e € e
Alongamento Encurtamento

Fonte: BASTOS, 2019

As deformacgdes limites (ou ultimas) séo de 3,5 %o (para os concretos do Grupo |
de resisténcia) para o encurtamento no concreto comprimido e 10 %o para o
alongamento na armadura tracionada, e como sao valores ultimos diz-se que 0s

diagramas de deformagées correspondem ao Estado-Limite Ultimo.

32



O desenho dos diagramas de dominios pode ser entendido como uma peca
sendo visualizada em vista ou elevacdo, constituida com duas armaduras
longitudinais préximas as faces superior e inferior da peca (4,; € As,). A posicao
da linha neutra é dada pelo valor de x, contado a partir da fibra mais comprimida
(se a secao transversal estiver inteiramente ou parcialmente comprimida) ou
menos tracionada da peca (se a secao transversal estiver inteiramente
tracionada). No caso especifico da Figura 3.8, x é contado a partir da face
superior. Em fung&o dos véarios dominios, a linha neutra estara compreendida no
intervalo entre — oo (lado superior no desenho da Figura 3.8) e + oo (lado inferior
do desenho). Quando 0 < x < h, alinha neutra estara posicionada nas faces ou
dentro da secao transversal. As caracteristicas de cada um dos oito dominios

séo descritas a seguir.

2.1.8.1. Retaa
De acordo com Bastos (2019), o caso de solicitacdo da reta a € a tragcéo uniforme
(tracdo simples ou tracao axial), com a forca normal de trac&o aplicada no centro
de gravidade da secéo transversal (Figura 3.9). A linha neutra (LN) encontrasse
no infinito (x = —o0), e todos os pontos da secdo transversal, inclusive as
armaduras (45, € Ag,), estdo com deformacédo de alongamento igual a maxima
permitida (g5, = €4, = 10 %o0), 0 que significa que as duas armaduras estao
com tensdo de tracdo igual a de inicio de escoamento do aco de armadura
passiva (f,q). A tensdao f,;, € a maxima permitida e proporciona o
dimensionamento mais econémico, como mostrado na Figura 3. Como exemplo

de reta a tem-se o tirante.
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Figura 3 - Tracao uniforme representativa do dominio reta a.
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Fonte: BASTOS, 2019

Figura 4 - Diagrama tensdo — deformacéo do aco.
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Fonte: BASTOS, 2019

2.1.8.2. Dominio 1
De acordo com Bastos (2019), o dominio 1 ocorre quando a forca normal de
tracdo ndo esta aplicada no centro de gravidade da sec¢éo transversal (CG), isto
€, existe uma excentricidade da forca normal em relacéo ao centro de gravidade.
A solicitacao é de tracdo nao uniforme que também se diz tracdo com pequena
excentricidade. A secao esta inteiramente tracionada, embora com deformacdes

diferentes ao longo da altura da secéo.

A deformacéo de alongamento na armadura mais tracionada (&,,) € fixa e vale
10 %o. A linha neutra é externa a segao transversal, com x tendo um valor
negativo (Figura 5) e variando no intervalo — «» < x < 0. Com x = 0 a segao esta

no limite entre os dominios 1 e 2. A capacidade resistente da secdo é
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proporcionada apenas pelas armaduras, pois 0 concreto encontra-se

inteiramente tracionado. O tirante é o elemento estrutural deste dominio.

Figura 5 - Trag@o n&o uniforme no dominio 1.

LM (x = 0) - K
Esy
Asi :
_ CG
b
F B .
v, W
1]
10 %o

Fonte: BASTOS, 2019.

2.1.8.3. Dominio 2
De acordo com Bastos (2019), no dominio 2 ocorrem os casos de solicitacao de
flexdo simples e tracdo ou compressao com grande excentricidade. A secéo
transversal tem parte tracionada e parte comprimida e o Estado-Limite Ultimo é
caracterizado pela deformagdo de alongamento fixa em 10 %o na armadura
tracionada (g5, = 10 %o). Em fung&o da posic¢ao da linha neutra, que pode variar
de zero a x,;;,, a deformacéo de encurtamento na fibra mais comprimida varia
de zero até ¢.,,. No limite entre os dominios 2 e 3, com x = x,;;,, , as deformacgdes
s&o os valores ultimos, 10 %o na armadura tracionada e ¢, no concreto da borda

comprimida.
Como ¢, = 10 %o, a tensdo na armadura tracionada é igual a maxima permitida.

O dominio 2 pode ser subdividido em 2a e 2b em funcdo da deformacéo de
encurtamento na borda comprimida. No dominio 2a considera-se a deformacéo

variando de zero a ¢., € no dominio 2b de ¢., a &,.
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Figura 6 - Casos de solicitagcdo e diagrama genérico de deformacgéo do dominio 2.
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Fonte: BASTOS, 2019.

2.1.8.4. Dominio 3
De acordo com Bastos (2019), os casos de solicitacdo do dominio 3 sdo o0s
mesmos do dominio 2, ou seja, flexdo simples e tracdo ou compressdo com
grande excentricidade. A secdo transversal tem parte tracionada e parte
comprimida e o Estado Limite Ultimo é caracterizado pela deformacdo de
encurtamento fixa em ¢., no concreto da borda comprimida. A deformacao de
alongamento na armadura tracionada (eg,) varia da deformacéo de inicio de
escoamento do aco até o valor maximo de 10 %o, 0 que significa que na situagéo
Gltima a ruptura do concreto comprimido ocorre simultaneamente com o
escoamento da armadura tracionada. A tensédo na armadura tracionada € igual

a maxima permitida. A posicéo da linha neutra varia entre x,;im € X31im-

A armadura comprimida (A4s;), por estar proxima a borda comprimida, tem

deformacé&o de encurtamento pouco menor que &.,.
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Figura 7 - Casos de solicitagdo e diagrama genérico de deformacgées do dominio 3.
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Fonte: BASTOS, 2019.

2.1.8.5. Dominio 4
De acordo com Bastos (2019), no dominio 4 os casos de solicitacdo sao a flexao
simples e a compressao com grande excentricidade. A secéo transversal tem
parte tracionada e parte comprimida e o Estado-Limite Ultimo é caracterizado
pela deformacé&o de encurtamento fixa em €., no concreto da borda comprimida.
A deformacado de alongamento na armadura tracionada (&,,) varia de zero até a
deformacé&o de inicio de escoamento do aco, 0 que significa que a tensao na
armadura € menor que a maxima permitida. A posicdo da linha neutra varia entre

X31m € a altura atil d (x5, < x < d).

Figura 8 - Casos de solicitagéo e diagrama genérico de deformagfes do dominio 4.

ou C LN

D=8y =8y

Fonte: BASTOS, 2019.
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2.1.8.6. Dominio 4a
De acordo com Bastos (2019), no dominio 4a a solicitacdo € a compressao com
pequena excentricidade. A sec¢do transversal tem a maior parte comprimida e
apenas uma pequena parte tracionada, e o Estado Limite Ultimo é caracterizado
pela deformacé&o de encurtamento fixa em &., no concreto da borda comprimida.
A linha neutra varia entre d e h e passa na regido de cobrimento da armadura
menos comprimida (d < x < h). Ambas as armaduras se encontram comprimidas,

embora a armadura préxima a linha neutra tenha tensdo muito pequena.

Figura 9 - Solicitacao e diagrama genérico de deformacdes do dominio 4a.

Eeu
Bed = Bey
Aci Bs1 f!
F —
e ]| x =
Aza LN

Fonte: BASTOS, 2019.

2.1.8.7. Dominio 5
De acordo com Bastos (2019), a solicitacdo € a compressao nédo uniforme ou
compressao com pequena excentricidade. A linha neutra ndo corta a sec¢ao
transversal e varia de h até +«. A secido esta inteiramente comprimida, bem
como as armaduras &5, € &,. O que caracteriza o dominio 5 é o ponto C, e a
linha inclinada do diagrama de deformacdes passa sempre por este ponto. A
deformacéo de encurtamento na borda mais comprimida varia de ¢, a €., € ha

borda menos comprimida varia de zero a €., , em funcédo da posicéo da

linha neutra.
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Figura 10 - Compressao nao uniforme no dominio 5.
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Fonte: BASTOS, 2019.

2.1.8.8. Retab
A solicitacdo € a compressao uniforme (compressédo simples ou compresséao
axial), com a forca normal de compressao aplicada no centro de gravidade da
secao transversal. A linha neutra encontra-se no + «, e todos os pontos da se¢ao
transversal estdo com deformacdo de encurtamento igual a 2 %.. As duas

armaduras, portanto, estdo sob a mesma deformacéo (e.,) € a mesma tenséo
de compresséo.

Figura 11 - Compresséao uniforme na reta b.

Bog = Be2
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Fonte: BASTOS, 2019.

2.1.8.9. Determinacao de x5 € X31im

Considerando o desenho da figura a seguir, o diagrama de deformacdes permite
deduzir o valor de x2lim:

Xalim _ 4—Xalim

_ Eqd
’ X2lim =
Ecu 10 10+&¢y
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Para concretos de classes C55 até C90, ¢, depende da resisténcia
caracteristica do concreto a compressao (f,). Para concretos de classes até o

C50, &., = 3,5 %o e aplicando na equacao:
Xoum = 0,26d, para f,, < 50Mpa
Sendo B, = 3, tem-se:

Braiim = 0,26, para f.;, < 50Mpa

Figura 12 - Diagrama de deformac@es para a deducéo de x_2lim

Ecu

X 2him

d - Xojim

10 Yoo

Fonte: BASTOS, 2019.

Observa-se que x,;;,, € uma distancia que depende apenas da altura util d da

peca, e ndo depende dos materiais.

Ecud

X3lim _ A—X3lim > o
- X3lim =
Ecu Eyd Eydtécu

Para concretos de classes C55 até C90, ¢, depende da resisténcia
caracteristica do concreto a compressao (f.,). Para concretos de classes até o

C50, €., = 3,5 %0 € aplicando na equagao:

3,5d
X3lim = 5o, Para fox < 50Mpa
) yd

Sendo B, = g, tem-se:

3,5
Byxziim = ——, para f, < 50Mpa

)
3,5+£yd
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Figura 13 - Diagrama de deformagdes para a deducéo de x5,

Ecy
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Fonte: BASTOS, 2019.

Os valores de x3;;, € B3imdependem de f,,; e assim da categoria do aco da

armadura, como indicado na tabela a seguir.

Tabela 7 - Valores de €,4, X3, © PBsiim Para concretos de classes até C50.

Aco Eyd (%oo) X3kim B x3tim
CA-25 1.04 0774d 0.77
CA-50 2.07 063d 0.63
CA-60 2.48 050d 0,59

Fonte: BASTOS, 2019.

2.2. VIGA
De acordo com Bastos (2015), a flexdo simples é definida como a flexdo sem
forca normal. Quando a flexdo ocorre com a atuacéo de for¢ca normal tem-se a

flexdo composta.

Acdes normais sdo aquelas cujos esforcos solicitantes produzem tensdes
perpendiculares as sec¢fes transversais dos elementos estruturais. Dentre os
esforcos, 0os que provocam tensées normais sdo o momento fletor (M) e a forca

normal (N).

Figura 14 - Momento fletor (LOkN) e normal (1kN) em viga biapoiada.

10.0 kNm

N AT

Fonte: Autor (Ftool)
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Pilares, lajes e vigas sao 0s elementos estruturais mais importantes, destes, as
vigas e as lajes sdo submetidas a flexdo simples e composta. Por isso, Santos
(1983) citado por Bastos (2015) afirma que o dimensionamento de secdes
retangulares e secdes T sob flexdo normal simples é a atividade diaria mais

comum aos engenheiros projetistas de estruturas de Concreto Armado.

2.2.1. Comportamento Resistente de Vigas sob Flexao
Simples

De acordo com Bastos (2015), a armadura € composta por armadura

longitudinal, resistente as tensdes de tracdo provenientes da flexdo, e armadura

transversal, dimensionada para resistir aos esforcos cortantes, composta por

estribos verticais no lado esquerdo da viga e estribos e barras dobradas no lado

direito da viga.

Figura 15 - Viga biapoiada e diagrama de esforcos solicitantes.

Armadura Transversal P P Armadura Transversal
(somente estribos) (estribos e barras dobradas)
o
1| W
l il [
A JAN
( |
— M
T T T T T ===
N v
LTI

Fonte: Leonhardt e M6nnig (1982) citados por Bastos (2015)

A Figura 16 mostra as trajetérias das tensdes principais de tracdo e de
compressao da viga ainda no estadio |. Bastos (2015) atenta para o fato de que
no trecho de flexdo pura (centro da viga) as trajetérias das tensbes de
compressao e de tracdo sao paralelas ao eixo longitudinal da viga. Nos demais
trechos as trajetérias das tensdes sao inclinadas devido a influéncia dos esforcos

cortantes.
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Figura 16 - Trajetoria das tensoes.
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Fonte: Leonhardt e Ménnig (1982) citados por Bastos (2015)

Bastos (2015) afirma que as primeiras fissuras de flexdo s6 surgem na regido de
maximos momentos fletores, no instante que as tensdes de tracdo atuantes
igualam e superam a resisténcia do concreto a tracao na flexdo (Figura 17). Para
este nivel de carregamento a viga apresenta trechos fissurados, no estadio Il, e
trechos nao fissurados, no estadio |. Bastos (2015) atenta ainda para a direcdo
ou inclinagao das fissuras, que € aproximadamente perpendicular a direcéo das
tensdes principais de tracdo, ou seja, a inclinacdo das fissuras depende da
inclinacéo das tensdes principais de tracdo. Por esta razdo, na regiao de flexdo

pura, as fissuras sao verticais.

Figura 17 - Trechos fissurados no estadio Il e ndo fissurados no estadio I.

| |
IR

T

j‘—EstédiD | = Estadio Il f Estadio I4J'

Fonte: Leonhardt e M6nnig (1982) citados por Bastos (2015)

I

A Figura 18 mostra os diagramas de deformacdes e de tensfes nas sec¢des a e
b da viga, nos estadios | e Il, respectivamente. No estadio | a maxima tensao de
compressao ainda pode ser avaliada de acordo com a lei de Hooke, 0 mesmo
nao valendo para o estadio Il. Com o carregamento num patamar superior
comecam a surgir fissuras inclinadas nas proximidades dos apoios, por

influéncia das forgas cortantes atuando em conjunto com os momentos fletores.
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Figura 18 - Diagramas de deformag®es e de tensdes nas sec¢des a e b da viga, nos estadios | e

Secdo a-a Secdo b-b
A— — q'l:
_____ 7. IR N i_
Cs

Fonte: Leonhardt e Ménnig (1982) citados por Bastos (2015)

Tais fissuras inclinadas sdo chamadas de fissuras de cisalhamento (Figura 19),
gue para Bastos (2015) ndo é um termo adequado porque tensdes de
cisalhamento ndo ocorrem por acao exclusiva de forga cortante. Bastos (2015)

sugere fissura de “flexdo com cortante”.

Figura 19 - Viga nos estadios | (perto dos apoios) e |l.

| |
\_A 20 ER TR
| " sason |

Fonte: Leonhardt e M6nnig (1982) citados por Bastos (2015)

2.2.2. Célculo da armadura longitudinal em vigas sob
flexdao normal

De acordo com Carvalho e Figueiredo (2016), o calculo da quantidade de

armadura longitudinal é feito a partir do equilibrio das forcas atuantes na secéao.

O item 14.6.4.3 da ABNT NBR 6118:2014 permite o uso de apenas parte do

dominio 3. Quanto menor for x/d, tanto maior sera essa capacidade. Para

proporcionar o adequado comportamento ductil em vigas e lajes, a posicao da

linha neutra no ELU deve obedecer aos seguintes limites:

*

% x/d < 0,45 para concretos com f,;, < 50 Mpa

R/

% x/d < 0,35 para concretos com 50 Mpa < f., <90 Mpa
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2.2.2.1. Equacionamento para concretos de classe até C50
De acordo com Carvalho e Figueiredo (2016), as expressdes para O
dimensionamento de elementos de sec¢do retangular para concretos até C50 séo

as seguintes:

% Equilibro da secéo:

» Equilibrio das forcas atuantes normais a secdao transversal: a forca

atuante no concreto (F.) deve ser igual a forca atuante na armadura (F,):
JF=0->F—F =0 >F=F,

» Equilibro dos momentos: o momento das forcas internas em relagcédo a
gualquer ponto (no caso, em relacdo ao C.G. da armadura) deve ser igual
ao momento externo de calculo:

SM=M;->M,;=F.z
M; =F.z
% Posicao dalinha neutra: Conhecendo a posi¢ao da linha neutra, € possivel
saber o dominio em que a peca esta trabalhando e calcular a resultante das
tensdes de compressao no concreto (F.) e o braco de alavanca (z).
E. = (0,85.£.4). (b,). (0,8.x)
z=d—-04.x
Colocando F, e z na equacao de equilibrio dos momentos, tem-se:
M, = (0,68.x.d — 0,272.x2).by,. f.q

Resolvendo a equacéo, obtém-se x, o qual define a posicdo da linha neutra.

M

0,68.d + [(0,68d)? — 4.0,272. (—d)

x = — \/( ) bw-fcd
0,544

Célculo da area necessaria de armadura (As): Com o valor de x

R/
A X4

determinado acima, € possivel encontrar A;. A forca na armadura (F;) vem do
produto da area de ago (4;) pela tensdo atuante no aco (f;). Da equacao de

equilibrio dos momentos tem-se:
Mgy
Z. fs

% Verificacdo do dominio em que a peca atingird o estado limite ultimo:

As

Obtido o valor de x que define a posicao (profundidade) da linha neutra,
possivel verificar em que dominio a peca atingird o estado limite ultimo.

Conhecido o0 momento e as demais variaveis necessarias para resolver o
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problema, é possivel saber pode meio da relacdo entre as deformacgdes e a

posicdo da linha neutra, em que dominio a se¢éo esta trabalhando e se a

armadura ja atingiu a deformacao de escoamento.

> Relacao entre deformacgdes: como as se¢bes permanecem planas apés
a deformacéo, por semelhanca dos triangulos ABC e ADE do diagrama
de deformacdes (figura a seguir), € possivel obter a relagdo entre posicéo

da linha neutra (x) e a altura util (d):

Figura 20 - Relacao entre a posi¢ao da linha neutra e a altura util

Fonte: CARVALHAO; FIGUEIREDO (2016)

X d X &

= e d =
& & te& do g tegg

» Posicao da linha neutra: no limite do dominio 2 e em todo o 3, a
deformacéo especifica do concreto é €. = 3,5%o; colocando esse valor na

equacao da relacéo entre deformacdes, tem-se:

x 0,0035

d ~ 0,0035+ e,

Carvalho e Figueiredo (2016) concluem que “para uma secdo conhecida, a

posicdo da linha neutra, no dominio 3, depende apenas da deformacao

especifica de escoamento de calculo do ago (gy4).”
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2.2.3. Estado limite ultimo de elementos lineares sob

forca cortante
A seguir apresentam-se os célculos da armadura transversal e a verificacdo das
tensBes nas bielas comprimidas, em elementos lineares sujeitos a forca cortante,
de acordo com a hipotese e os modelos apresentados pela ABNT NBR
6118:2014.

2.2.3.1. Verificacdo do estado limite ultimo
De acordo com a NBR 6118:2014, a resisténcia da peca em uma determinada
secdo transversal sera satisfatéria quando as seguintes condi¢cbes forem

verificadas simultaneamente.
Vsa < Vraz
Vsa < Vraz = Ve + Vow
onde:
Vsq — Forca cortante solicitante de célculo na secéo;

Va2 — FoOrca cortante resistente de calculo relativa a ruina das diagonais

comprimidas de concreto, de acordo com os modelos de calculo | ou ll;

Vraz = V. +V,,, — Forca cortante resistente de calculo relativa a ruina por tragédo

diagonal;

. — Parcela de forca cortante absorvida por mecanismos complementares ao de

trelica;

I, — Parcela de forca cortante resistida pela armadura transversal, de acordo

com os modelos | ou .
Carvalho e Figueiredo (2016) concluem que

“as expressdes anteriores possibilitam verificar, conhecida a taxa de
armadura transversal, se 0 esfor¢co em uma secao sera ou nao inferior
ao permitido pela norma ou ao necessario para o funcionamento da
seguranca. Assim, bastari considerar, nas expressdes anteriores, 0
sinal de igualdade para determinar, por exemplo, a armadura

transversal em uma determinada sec¢do.”
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2.2.3.2. Modelo de célculo |
Oitem 17.4.2.2 da NBR 6118:2014 trata a respeito do modelo de célculo I, onde
admite que as diagonais de compresséo sao inclinadas de 8 = 45° em relagéo
ao eixo longitudinal do elemento estrutural, e admite ainda que a parcela
complementar V, tem valor constante, independente de V;. Nesse modelo, a

resisténcia da peca € assegurada por:

a) Verificacdo das tensdes de compressdo nas bielas (compresséo
diagonal do concreto):
VSd < VRdZ,I = 0,27 a’vz.fcd.bw.d

com a,,; = (1 — f./250), sendo f., em MPa, e V4, ; a forga cortante resistente

de calculo relativa a ruina das diagonais comprimidas no modelo |I.

Essa verificagdo pode ser feita em fungéo das tensdes tangenciais solicitantes
de célculo e resistente (ultima), dividindo as for¢cas cortantes da equacéo de
verificagdo do estado limite dGltimo por b,,.d € com Vg4, ; de acordo com a

equacdo anterior:

fck
Vsd <VRd2,I_)T <. _027 ( 250 fcd bw d
b,.d ~ b,.d =S¢~ "Rdzl b,,.d
0,27( 2@’6) fea
Tsq = TRdz,1 = b d
w-

b) Calculo da armadura transversal:

Para o céalculo da armadura transversal, a parcela da forca cortante (1;,,) a ser
absorvida pela armadura, a partir da equacdo da verificacdo do estado limite

ultimo, pode ser escrita por:
Vow = Vraz — Ve

sendo que a forca cortante resistente de calculo V45 deve ser, no minimo, igual

a forca cortante solicitante de calculo Vg (Vsq = Vgas), €, assim:

Vsw =Vsa =V
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O valor de V. é obtido para diversas situacdes de solicitacdes; no caso de flexao

simples e flexotragdo com a linha neutra cortando a se¢ao, vale:
VC = 0J6'fctd'bW'd

onde:

feki 0,7. 0,7.0,3 .
feta = C';'Cmf= ]]:zt'"‘= = fu*’? = 0,15.£4,*° (valor de célculo da

resisténcia a tracdo do concreto);
d — altura util da secéo, igual a distéancia da borda comprimida ao centro
de gravidade da armadura de tracéo;

b,, — menor largura da secdo, compreendida ao longo da altura util d.

A forca cortante resistida pela armadura transversal em uma certa secao €

expressa por:

A
Vew = ( ;W>.0,9.d.fywd. (sina + cos a)

onde:

S — espacamento entre elementos da armadura transversal Ag,,, medido

segundo o eixo longitudinal da peca;

fywa — tensdo na armadura transversal passiva, limitada ao valor f,; no

caso de estribos e a 70% desse valor no caso de barras dobradas, ndo se

tomando, para ambos 0s casos, valores superiores a 435 MPa;

a — angulo de inclinacdo da armadura transversal em relacdo ao eixo

longitudinal do elemento estrutural, podendo-se tomar 45° < a < 90°.

No caso de estribos verticais, a equacao se torna:

A
VSW = ( ;W>.0,9.d.fywd

Escrevendo as expressfes em termos de tensdes, colocando em fungéo da taxa

de armadura transversal py, ., N0 caso de estribos verticais, resulta:

1,11.74,

Psw,90 =
v fywd
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c) Forgca cortante resistida para uma determinada quantidade de

armadura transversal:

Conhecida a quantidade de armadura transversal em uma viga (area A, €
espacamento s) e a resisténcia do concreto a compressao, é possivel encontrar
a forca cortante resistida pela viga. Utilizando-se de outras equacdes e trocando

Vsa POr Vey:

A
Vea = Vo = Voo = ( ;W) .0,9.d. fyyaq-(sina + cos a)

sSw

Viea = (=
Rd — S

).0,9. d. fywa.(sina + cosa) +V,

Com V. = 0,6. f.;4. by, d; dividindo os dois termos da equacgéao por (b,.d.sin a);

Aow Psw,qa; Utilizando a forga resistente, dividindo a de céalculo por 1,4; e

by.s.sina

2/3

colocando f,;; = 0,15.f,,“°, tem-se:

Vg = 0,644.b,,.d. [psw,a.fywd. sina.(sina + cosa) + 0,10.fck2/3]
Para f,q € fcx €m MPa, b, € d em metros, resulta para V; em kN:
Vg = 644.b,,.d. [psw,a.fywd. sina.(sina + cosa) + 0,10.fck2/3]
e para estribos verticais:
Vg = 0,644.b,,.d.[pswoo- fywa + 0,10. %]

2.3. LAJE

De acordo com Carvalho e Figueiredo (2016), as lajes sao placas de concreto,
elementos estruturais de superficie plana, onde a espessura é relativamente
peguena comparada a largura e comprimento e sujeitas principalmente a aces

normais a seu plano.

2.3.1. Roteiro para calculo de lajes de concreto
armado

O procedimento adotado por Carvalho e Figueiredo (2016) é admitir que o
célculo de uma pavimento constituido por varias lajes, é feito cada um

trabalhando isoladamente.
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2.3.1.1. Discretizacdo do pavimento
De acordo com Carvalho e Figueiredo (2016), o critério utilizado para discretizar
um pavimento é considerar cada regido contida entre quatro vigas como sendo
uma laje. A borda de uma laje sera considerada engastada caso haja uma laje
vizinha com rigidez suficiente para impedir a rotacdo nessa borda comum.
Quando isto n&o ocorre, ou simplesmente a laje em estudo tem bordas que nao
fazem vizinhanca com outra laje, a borda € considerada com rotagéo livre ou

simplesmente apoiada.

Em situacbes em que nédo seja evidente 0 modo como uma borda de uma laje
se vincula na vizinha, recomenda-se analisar as duas possibilidades e

dimensiona-la com os maiores esfor¢cos obtidos em cada situacao.

2.3.1.2. Pré-dimensionamento da altura das lajes
Da mesma forma que para as vigas, na ABNT NBR 6118:2014 nao existe
recomendacdo sobre a altura inicial a ser adotada, e segundo Carvalho e
Figueiredo (2016) decidiu-se, manter apenas como indicacdo a recomendacao
doitem 4.2.3.1.C da ABNT NBR 6118:1980, que para vigas de secédo retangular
ou “T” e lajes macigas retangulares de edificios, as condigbes de deformagdes
limites estariam atendidas quando o valor da altura atil respeitar a seguinte

condicao:

em que:

Y, — coeficiente dependente das condi¢Bes de vinculacdo e dimensdes

da laje.
5 — coeficiente que depende do tipo de aco.
£ - menor dos dois vaos das lajes.

Com isso, o valor da altura h da laje podera ser determinado somando-se ao

valor de d, o cobrimento ¢ a ser considerado mais uma vez e meia o diametro ¢
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da armadura empregada. No caso da armadura negativa, pode-se usar um valor

de d maior.

Figura 21 - Altura total e altura util da laje.

Fonte: CARVALHO E FIGUEIREDO, 2016.

Como o valor da expressao anterior € apenas indicativo, sempre sera necessario

proceder as verificagdes do estado limite de deformacdes excessivas.

A ABNT NBR 6118:2014, estipula valores limites minimos para a espessura de

lajes macicas que devem ser respeitados:

a) 7 cm para cobertura ndo em balanco;

b) 8 cm para lajes de piso ndo em balanco;

c) 10 cm para lajes em balanco;

d) 10 cm para lajes que suportem veiculos de peso total menor ou igual a 30
KN;

e) 12 cm para lajes que suportem veiculos de peso total maior que 30 kN;

f) 15 cm para lajes com protensdo apoiadas em vigas, com 0 minimo de
£/42 para lajes de piso bi-apoiadas e £/50 para lajes de piso continuas;

g) 16 cm para lajes lisas e 14 cm para lajes-cogumelo fora do capitel.

2.3.1.3. Calculo das cargas atuantes
Para Carvalho e Figueiredo (2016), as cargas atuantes em uma laje macica sao

calculadas de maneira usual, e geralmente sdo as seguintes:

a) Peso proprio da estrutura;
b) Carga acidental;

c) Revestimento inferior;

d) Peso do contrapiso;

e) Piso ou revestimento.

Todas as lajes de um piso, para efeito de calculo, normalmente sédo consideradas
totalmente carregadas. Timoshenko & Woinowsky e Rocha citados por Carvalho

e Figueiredo (2016) afirmam que quando a carga acidental for superior a metade
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da carga total, devem-se considerar as lajes carregadas alternadamente com a

carga acidental.

2.3.1.4. Verificacao das flechas
Carvalho e Figueiredo (2016) afirmam que a verificacdo do estado limite de
deformagéo excessiva deve ser feita para as combinagbes de servigco. As
flechas, devem obedecer aos valores limites de deslocamentos como previsto
na ABNT NBR 6118:2014.

Carvalho e Figueiredo (2016) acrescentam ainda que os deslocamentos nao
poderdo atingir valores que possam resultar em danos a elementos da
construcéo apoiados na estrutura ou situados sob elementos da mesma. O ideal
€ considerar a soma dos deslocamentos das lajes com os das vigas que as

sustentam, para assim verificar a deformacéao final da estrutura.

2.3.1.5. Calculo dos momentos
Os momentos positivos e negativos das lajes, nas direcdes x e y, sdo calculados

com as seguintes equacodes:

a) Momentos maximos positivos, por unidade de comprimento, nas direcdes

Xey:
p. 4,

mx = .ux' 100

_ p.{’xz

My = MB100

b) Momentos maximos negativos, por unidade de comprimento, nas

direcbes x e y:

o, .ty
_ p.{’xz
Y Y100

onde:
£, — menor lado da placa;
Ky, Hy, Uy' € w," - coeficientes fornecidos na NBR 6118:2014;

p — carregamento uniforme distribuido sobre a placa.
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Para Carvalho e Figueiredo (2016), é importante destacar novamente que 0S
momentos sdo determinados para uma faixa unitaria de laje e paralajes isoladas.
Os coeficientes indicados nos quadros levam a valores extremos dos momentos,

nao expressando a variacao de esforcos ao longo da placa.

No caso de momentos negativos em face comum as duas lajes, € usual
considerar o maior valor entre a média e 80% do maior; entretanto, a favor da
seguranca, recomenda-se tomar, para calculo das armaduras negativas, 0 maior

dos dois momentos nessa face.

2.3.1.6. Determinacédo das armaduras longitudinais
De acordo com Carvalho e Figueiredo (2016), o calculo das armaduras das lajes,
nas direcdes x e y, é feito como no caso de vigas, observando-se que para a
largura da secdo é tomada uma faixa unitaria, e, portanto, a armadura

encontrada deve ser distribuida ao longo dessa largura.

Recomenda-se que seja tomada como altura util da laje a distancia entre a borda
comprimida superior e 0 centro das barras da camada superior da armadura
positiva, pois isso acarreta um valor menor para a mesma, e a camada junto a
face inferior da laje estard com uma area pouco maior que a necessaria; iSso
garante o posicionamento correto das barras, pois na obra ndo € possivel
garantir se a armadura de cada direcdo sera colocada na camada correta,

respeitando o célculo.

2.3.1.7. Reacdo das lajes nas vigas
Para Carvalho e Figueiredo (2016), a reacao das lajes nas vigas de apoio pode
ser obtida utilizando-se a expresséo fundamental e o0 processo de séries. A acdo
das lajes nas vigas, no estado elastico, ocorre por meio de um carregamento
com intensidade variavel ao longo do seu comprimento, e ndo uniforme, o que

nao é simples de determinar, além de dificultar o célculo dos esfor¢cos nas vigas.

Entretanto, de acordo com a ABNT NBR 6118:2014, item 14.7.6.1 mostra que
pode-se considerar que a acao das lajes macicas nas vigas se faca de maneira

uniforme, e traz o seguinte a respeito:

a) As reagOes em cada apoio sdo as correspondentes as cargas atuantes

nos triangulos ou trapézios determinados através das charneiras plasticas
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correspondentes a analise efetiva com os critérios do item 14.7.4 da ABNT
NBR 6118:2014 que trata sobre analise plastica, sendo que essas
reagbes podem ser, de maneira aproximada, consideradas
uniformemente distribuidas sobre os elementos estruturais que lhes
servem de apoio;

b) Quando a andlise plastica ndo for efetuada, as charneiras podem ser
aproximadas por retas inclinadas, a partir dos vértices com 0s seguintes
angulos:

%+ 45° entre dois apoios do mesmo tipo;
% 60° a partir do apoio considerado engastado, se o outro for
considerado simplesmente apoiado;

% 90° a partir do apoio, quando a borda vizinha for livre.

Considerando o calculo das reacfes nas quatro vigas de apoio de uma laje
guadrada, simplesmente apoiada, e sujeita a uma carga uniformemente
distribuida p.

Figura 22 - Laje quadrada apoiada nas vigas V1, V2, V3 e V4.

y -

W

Fonte: CARVALHO E FIGUEIREDO, 2016.

A imagem mostra a laje dividida em 4 partes iguais de area 2 (area de influéncia),

e todas as vigas receberdo o mesmo carregamento, considerando a viga V2.

o A . A Cx-ty 1'0x2
« Areadeinfluéncia: 2 = == = =~

2
< Cargatotal naviga V2: Py, = 2.pygje = :L{).plaje;
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42

% Carga distribuida nas vigas: Py, = % = o -Plaje = 0,25. 2. Digjes
% Assim, emum caso geral: Py, = k.¥4,.p.

O fator k pode ser tabelado para os diversos casos de apoio das lajes e 1 da
equacao a seguir

Com os valores de k, as reag0es nas vigas, para certo carregamento p e sempre
com ¢, sendo 0 menor vao, sao determinadas de acordo com as equagdes a
seqguir:

7

% Reac0es nas direcdes x e y nas vigas em bordas simplesmente apoiadas:

?

qx = kx-p-ﬁ

Uy

qy = kypE

% Reac0es nas direcdes x e y nas vigas em bordas engastadas:
, ?

Gy’ = ky -p-l_g
, oty
qy' =k, .p.E

Figura 23 - Reag¢0bes nas vigas de uma laje quadrada.

Vilg,)

Fonte: CARVALHO E FIGUEIREDO, 2016.

2.3.1.8. Verificacao de lajes ao cisalhamento
Carvalho e Figueiredo (2016) afirmam que as lajes conseguem mobilizar um

esquema de resisténcia ao esforgo cortante fazendo com que seu efeito ndo seja
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critico, e geralmente apenas o concreto é suficiente para resisti-lo; armaduras

transversais sO sdo necessarias em situacfes especiais. Duas situacdes sao

previstas:

a) Lajes sem armadura para forgca cortante:

As recomendagbes encontram-se no item 19.4.1 da norma, em que se

permite prescindir da armadura transversal para resistir aos esforcos de

tracdo devidos a forca cortante, desde que 0s requisitos de ancoragem

estejam satisfeitos conforme o item 9.4.5, se a forga cortante solicitante de

calculo (Vs;) for menor ou igual a resisténcia de projeto ao cisalhamento

(Vga1), OU seja:

e

*

*

Vsa < Vrar = [Tra-k- (1,2 + 40.p,) + 0,15.0.,]. by, d

Tra = 0,25. feea = 0,25, ferk ing / Ve, ViSto que:

> fetksup = L3 feem:

» fuem = 0,3.f4*3, para concretos de classe até C50.

k =1 para elementos em que 50% da armadura inferior nédo
chegam até ao apoio;

k = (1,6 —d) =1, com d em metros, para os demais casos;

pr = ;V—ld < 0,02;

A,, € a area da armadura de tracdo que se estende no minimo até
d — € nec além da secéo considerada, sendo £, ,,.. 0 comprimento
de ancoragem necessario definido no item 9.4.2.5 da ABNT NBR
6118:2014 e de acordo com a figura a seguir;

ocp = Nsg/A. (Nsqg € a forca longitudinal na secdo devida a
protensao ou carregamento);

b,, € a largura minima da secédo ao longo da altura util d.
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Figura 24 - Comprimento de ancoragem necessario

- 'tl.r- f___ - A"
e Ve ) ‘ [ Seclo considerada .
N 5 w i) ]L ol — LT,
‘I‘ — — 1 | ! iLI
A A, = V.
4—. fome —_—r—

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014.

A verificagdo da compressao diagonal do concreto (bielas comprimidas), em
elementos sem armadura de cisalhamento, é feita comparando-se a forca

cortante solicitante de célculo Vs; com a resisténcia de calculo Vg,,, dada por:
Vraz = 0,5. @1 frq-by-0,9.d
em que:
ay; = (0,7 — fo/200) < 0,5 (f., em MPa);
fea = fex/ Ve = fer /1,4 € aresisténcia de célculo do concreto.
b) Lajes com armadura para forca cortante:

Neste caso, aplicam-se os critérios estabelecidos no item 17.4.2 da ABNT NBR
6118:2014 que trata a respeito da verificacdo do estado-limite ultimo de
cisalhamento em elementos lineares, com as seguintes determinacdes

complementares:

7

% Somente para lajes com espessura superior a 35 cm pode ser usada

a resisténcia dos estribos f,,,; = 435 MPa;

e

%

Para lajes com espessura até 15 cm, essa resisténcia deve ser limitada
a 250 MPa;

% Permite-se interpolar linearmente entre esses 2 valores.

2.3.1.9. Abertura em lajes
Carvalho e Figueiredo (2016) afirmam que de maneira geral, quando forem
previstos furos e aberturas em elementos estruturais, seu efeito na resisténcia e

na deformacéo deve ser verificado.

Oitem 21.3.4 da ABNT NBR 6118:2014 que trata a respeito de abertura em lajes,

afirma que as seguintes condigbes devem ser respeitadas em qualquer situacao:
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a) A secao do concreto remanescente, da parte central ou sobre o apoio da
laje, deve ser capaz de equilibrar os esfor¢cos no estado limite Gltimo
correspondentes a essa se¢do sem aberturas;

b) As secdes das armaduras interrompidas devem ser substituidas por

secoes equivalentes de refor¢co devidamente ancoradas.

Oitem 13.2.5.2 da ABNT NBR 6118:2014 que trata a respeito de aberturas que
atravessam lajes na direcédo de sua espessura, considera que nas lajes armadas
em duas diregOes, exceto as lisas e cogumelo, a verificagdo de resisténcia e
deformacédo podera ser dispensada se forem observadas, simultaneamente, as

seguintes condicoes.

a) Se a dimensdo da abertura, normal ao plano médio da laje, nao
ultrapassar 1/10 do menor véao (¢,) em cada direcdo da armadura;

b) Se ndo houver entre as faces de duas aberturas adjacentes distancia
inferior a metade do menor vao;

c) A distancia entre a face de uma abertura e uma borda livre da laje nédo

deve ser menor que ¥ do vao na direcao considerada.

Figura 25 - Dimens®es limites para aberturas em lajes em que sao dispensadas verificacdes.
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Fonte: CARVALHO E FIGUEIREDO, 2016.
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2.3.1.10. Véos efetivos de lajes e placas
Quando os apoios das lajes puderem ser considerados suficientemente rigidos
qguanto a translacao vertical, o vao efetivo a ser utilizado para as lajes deve ser
calculado, de acordo com os itens da ABNT NBR 6118:2014, 14.7.2.2 que trata
sobre vaos efetivos de lajes ou placas, e 14.6.2.4 que trata sobre vaos efetivos

de vigas. De acordo com 0s mesmos:
{’ef={’0+a1+a2
em que:

% ¢, € a distancia entre as faces internas de dois apoios consecutivos;
% a, € o menor valor entre t;/2 e 0,3.h;

% a, é o menor valor entre t,/2 e 0,3. h.

Apoio de vao externo e apoio de vao intermediario.

Fonte: CARVALHO E FIGUEIREDO, 2016.

2.3.1.11. Detalhamento das armaduras
De acordo com Carvalho e Figueiredo (2016), as armaduras devem ser dispostas
de forma a garantir seu posicionamento durante a concretagem, principalmente

das barras negativas.
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% Espagamento entre barras

E necessario, para uma determinada area necessaria de aco A;(cm2/m), por
unidade de largura de laje, determinar o espagcamento (s) entre as barras, para

uma barra escolhida de area A;4(cm?). A quantidade n de barras por metro de

laje é:

e 0 espacamento sera a largura unitaria (1 m) dividida pelo numero de barras:

S Im 1 1m).Ag(em?) Ay
ST _As/ B A(cm?) A
AS¢

(m)

ou seja, para determinar o espacamento s das barras, basta dividir a area da

barra escolhida pela area total de armadura, por metro de laje, encontrada.
% Armaduras longitudinais maximas e minimas

As quantidades minima e maxima de armaduras longitudinais em lajes seguem
o item 17.3.5.1 da ABNT NBR 6118:2014 que trata sobre o principio basico
apresentado para os elementos lineares. Além disso, como as lajes armadas em
duas direcoes tém outros mecanismos resistentes, os valores minimos das

armaduras positivas sdo reduzidos em relacéo aos dos elementos lineares.
a) Armaduras minimas

De acordo com o item 19.3.3.2 da ABNT NBR 6118:2014 que trata a respeito de
armaduras minimas, tal em lajes tem a funcdo de melhorar o desempenho e a
ductilidade a flexdo e puncédo, bem como controlar a fissuragdo. Ela deve ser
constituida preferencialmente por barras com alta aderéncia (n, = 1,5) ou por
telas soldadas. Os valores minimos de armadura passiva aderente devem

atender a:

» Armaduras negativas: ps = pmn;
» Armaduras positivas de lajes armadas nas duas dire¢bes: ps =

0,67. Pmins
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» Armadura positiva (principal) de lajes armadas em uma diregéo: p; >
Pmins

As

em que p; = ;=

€ a porcentagem de armadura passiva aderente e p,,i,,, 0 valor

dado na tabela 17.3 da norma (figura a seguir), corresponde ao concreto

adotado.
Tabela 8 - Taxas minimas de armadura de flexao para vigas.
Valores de p_ ™ (A___/A) .
Forma da %
segio

20 25 30 35 40 | 45 50 55 60 65 ™| 80 85 90

Retangular | 0,150 | 0,150 | 0,150 | 0,164 10,179 0,194 | 0,208 {0,211 | 0,219 ( 0,226 ( 0,233 0,239 | 0,245 | 0,251 | 0,256

1 O valores de §_, estabelecidos neste quadro pressupsem o uso de ago CAS0;d/h = 0.8 e v, = Ld ey = 1,15. Casq esses
fatores sejam diferentes, p_ deve ser recaleulado.

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014.
b) Armaduras maximas

A armadura maxima de flexdo em lajes € prescrita pela ABNT NBR 6118:2014
no item 19.3.3.3, a qual indica que deve ser respeitado o limite dado no item
17.3.5.2.4.

% Armadura de distribuicdo e secundaria de flexado

A quantidade de armadura positiva de distribuicdo (secundaria) de lajes armadas
em uma direcdo, segundo a tabela 19.1 da ABNT NBR 6118:2014, tendo pg 0

mesmo significado anterior, deve atender a:

> (Ag/s) = 20% da armadura principal e 0,9 cm2/m;

> Ps = 0:5-pmin-

De acordo com o item 20.1 da norma, em lajes armadas em duas direcdes, a
armadura secundaria de flexdo, por metro de largura de laje deve ter area igual
ou superior a 20% da area da armadura principal, mantendo-se um espacamento

entre barras de no maximo 33cm.
% Espagamento e diametro maximo

De acordo com o item 20.1 da ABNT NBR 6118:2014, o espacamento maximo

(s) entre as barras da armadura principal de flexdo, na regido dos maiores
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momentos fletores, deve respeitar simultaneamente os dois limites seguintes,
sendo h a espessura da laje:

20cm

Ss{z.h

Ainda de acordo com o mesmo item, o didametro maximo de qualquer barra da

armadura de flexao, deve ser: ¢4 < h/8.

% Quantidade e comprimentos minimos de armaduras em bordas livres e

aberturas

Em bordas livres e junto as aberturas das lajes, as armaduras interrompidas
devem respeitar a quantidade, os comprimentos minimos e o detalhamento
estabelecidos no item 20.2 da ABNT NBR 6118:2014, de acordo com a figura a

sequir.
% Armadura de tracdo sobre os apoios

Quando néo se determinar o diagrama exato dos momentos negativos em lajes
retangulares de edificios com carga distribuida e q < g, as barras da armadura
principal sobre os apoios deverdo estender-se de acordo com o diagrama de

momentos de base igual ao valor indicado:

» Lajes atuando em duas direcdes ortogonais
= Em uma borda engastada: 0,25 do menor vao, sendo cada uma das
outras trés bordas livremente apoiada ou engastada.
= Nos dois lados de um apoio de laje continua: 0,25 do maior dos vaos
menores das lajes continuas.
» Lajes atuando em uma direcao

= Em uma borda engastada: 0,25 do vao.
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Figura 26 - Armaduras em bordas livres e aberturas

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014.

% Armadura nos cantos de lajes retangulares e outras recomendacdes
Na ABNT NBR 6118:2014, item 20.1, diz o seguinte:

“Nas lajes macigcas armadas em uma ou em duas dire¢bes, em que
seja dispensada armadura transversal de acordo com 19.4.1, e quando
ndo houver avaliacdo explicita dos acréscimos das armaduras
decorrentes da presenca de momentos volventes nas lajes, toda a
armadura positiva deve ser levada até os apoios, ndo se permitindo
escalonamento desta armadura. A armadura deve ser prolongada no
minimo 4 cm além do eixo tedrico do apoio”.

Carvalho e Figueiredo (2016) recomendam que, quando o diagrama de
momentos nao for determinado e nem os acréscimos de armadura decorrentes
dos momentos volventes, que em lajes de edificagbes correntes as armaduras
positivas sejam colocadas com comprimento igual ao do vdo em cada direcao,

pois embora acarrete uma quantidade maior de aco, facilita a execucgéo e diminui
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a possibilidade de erros na montagem da armadura. Nas barras da armadura

longitudinal positiva das lajes, ndo devem ser utilizados ganchos.

A ABNT NBR 6118:2014 recomenda que: “Na determinagdo dos esforgos
resistentes das secdes de lajes submetidas a esforgcos normais e momentos
fletores, devem ser usados 0s mesmos principios estabelecidos em 17.2.1 a
17.2.3”. Tais principios tratam das prescri¢des para o calculo no estado limite

ultimo de elementos lineares sujeitos a solicitagfes normais.

“Nas regibes de apoio das lajes, também de acordo com o item 19.2 da norma,
devem ser garantidas boas condicdes de ductilidade” (CARVALHO;
FIGUEIREDO, 2016).

Ainda no item 19.2 da ABNT NBR 6118:2014, consta que: “Quando, na se¢do
critica adotada para dimensionamento, a direcdo das armaduras diferir das
direcOes das tensdes principais em mais de 15°, esse fato deve ser considerado

no calculo das armaduras”.

Por fim, o item 14.6.6.3 da mesma norma, indica que, para estruturas de edificios
em que a carga variavel seja de até 5 kN/m? e que seja no maximo igual a 50%
da carga total, a analise estrutural pode ser realizada sem a consideracdo de

alternancia de cargas.

2.4. PILAR

De acordo Bastos (2019), os pilares dos edificios podem ser classificados em:
pilares intermediarios, pilares de extremidade e pilares de canto. Para cada

situacao, requer um tipo diferente de pilar.

2.4.1. Pré-dimensionamento da secéo transversal do

pilar
De acordo com Bastos (2019), as equacgdes para pré-dimensionamento da secao
transversal de pilares, “servem apenas para pilares de edificacbes de pequeno
porte (baixa altura), e aco do tipo CA-50". Quando a acdo do vento causa
solicitacdes significativas, “devem ter a secao transversal majorada em relacéo
aquelas resultantes deste pré-dimensionamento, ou outras equagdes devem ser

utilizadas”.
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Em Fusco (1994), citado por Bastos (2019), consta um processo simplificado
para o pré-dimensionamento da secdo de pilares, e simplificando-o chegou-se

as equacodes seguintes, em funcéo do tipo de pilar, e para aco CA-50.

a) Pilar intermediério

Nd
A=
0,5fc +0,4
b) Pilares de extremidade e de canto
15N,
7 05fx+04

onde:

A, = area da secéo transversal do pilar (cm?);

N, = forga normal de calculo (kN);

fer = resisténcia caracteristica do concreto (kN/cm2).

Bastos (2019) afirma ainda que as equacgdes podem ser aprimoradas em funcao

de variaveis, dando um resultado melhor.

2.4.2. Pilar intermediario

Bastos (2019) afirma que, nos pilares intermediarios é levado em conta a
compressao centrada na situacdo de projeto, visto que as lajes e vigas séo
continuas sobre o pilar, podendo-se admitir que os momentos fletores

transmitidos ao pilar sejam despreziveis.

Figura 27 - Arranjo estrutural de pilar intermediario.

Fonte: BASTOS, 2019.

66



2.4.2.1. Roteiro de célculo
De acordo com Bastos (2019), “no pilar intermediério devido a continuidade das
vigas e lajes sobre o pilar, tem-se que os momentos fletores de 12 ordem sao

nulos em ambas as dire¢des do pilar (M, = Mg = 0), portanto, e; = 0.

a) Esforcos solicitantes
A forca normal de calculo pode ser determinada como:
Ng = Vn-Vr- N
onde:
N, = forca normal caracteristica do pilar;
¥, = coeficiente de majoracao da forca normal,
s = coeficiente de ponderacéo das acGes no ELU.

b) indice de esbeltez

it
l

] d x ) 3,464,
L= \/; — para secéo retangular: 1 = —=

¢) Momento fletor minimo
M14 min = Ng(1,5 4+ 0,03h), com h = dimens&o do pilar, em cm, na dire¢ao
considerada.

d) Esbeltez limite

€1
_ 25+12,5 0

A= ,com35< 4, <90

%p
e; = 0 para pilar intermediario.
A< A; —» ndo considera-se o efeito local de 22 ordem na direcdo
considerada;
A > A, — considera-se o efeito local de 22 ordem na direcéo considerada.
e) Momento de 22 ordem

%+ Meétodo do pilar-padrdo com curvatura aproximada

Determina-se Mg ¢;:

Mi4,4
Mld,min

2,21
Mg tor =Xp.Myg g+ Ng—= = {

107 = , € Mld,A 2 Mld,min

%+ Meétodo do pilar-padrdo com rigidez k aproximada

Determina-se Mg ;-
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19200M g ¢0;> + (3840RN,; — AANy — 19200 o, Myg 4)Mq 10
- 384‘0 ch hNdMld,A = 0

2.4.3. Pilar de extremidade
De acordo com Bastos (2019), os pilares de extremidade, ficam nas bordas das
edificacdes, por isso sdo chamados, também, de pilares laterais ou de borda. Ha
flexdo composta normal na situacdo de projeto, consequéncia da
descontinuidade da viga. Existem, portanto, os momentos fletores M, e My de

12 ordem em uma dire¢ao do pilar

Tal pilar, ndo ocorre obrigatoriamente na lateral da edificacdo, pode ocorrer no
interior de uma edificacdo, desde que uma viga néo apresente continuidade no

pilar.
Ocorrem excentricidades e; de 12 ordem nas secdes de topo e base, na direcéo

principal x ou y do pilar:

My Mp
e =— e e = —
1,A Ng 1,B Ng

Figura 28 - Arranjo estrutural de pilar de extremidade.

Fonte: BASTOS, 2019.

Os momentos fletores M, e Mg sdo consequéncia dos carregamentos verticais
sobre as vigas, e obtidos calculando-os em conjunto, formando poérticos planos.

Os momentos fletores, nos lances inferior e superior do pilar, sédo:
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Mbase = Msup,i + OJSMinf,Hl
Mtopo = Minf,i+1 + OJSMsup,i

Sendo os pavimentos i e i + 1 iguais, 0s momentos fletores na base e no topo

também séo:
Msup,i = Minf,i+1
Myase = Mtopo = 1;5Msup,i = 115Minf,i+1

Figura 29 - Momentos fletores nos pilares de extremidade proveniente da ligagdo com a viga

n&o continua sobre o pilar.

% M aup Mingis1* & '\-‘Iaup.i - k nivel (i + 1)
3 —

|~ pilar de extremidade

el

praill 4

M yiga — L,
oL L]l e
] i T

d N
4
=
:
2
=

I nivel i
_— 7
M +3 Mayp 1

i

pat!

peuill

]

tramo extremao f

[,
my
Mgypi1+ % Min —  nivel (i-1)

- S

Fonte: FUSCO, 1981 citado por BASTOS, 2019.

[LLF

2.4.3.1. Roteiro de calculo
a) Esforgos solicitantes
A forca normal de calculo pode ser determinada como:
Ng = Vn- Y5 Nk
onde:
N, = forca normal caracteristica do pilar;
¥, = coeficiente de majoracao da forca normal,
¥ = coeficiente de ponderacéo das a¢bes no ELU.
b) indice de esbeltez

it
l
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] [ x . 3,460,
L= \/; — para sec¢ao retangular_ A= —

c) Momento fletor minimo
Mi4min = Ng(1,5 4+ 0,03h), com h = dimens&o do pilar, em cm, na dire¢ao
considerada.

d) Esbeltez limite

25+12,55L
A=——"o com35<1, <90

%p
e; # 0 na direcdo da viga nao continua sobre o pilar de extremidade;
h = dimenséao do pilar na mesma direcao de e;;
A <1, - néo considera-se o efeito local de 22 ordem na direcao
considerada;

A > A, — considera-se o efeito local de 22 ordem na direcéo considerada.

e) Momento de 22 ordem

% Meétodo do pilar-padrdo com curvatura aproximada

Mld,A

M.+ € Miga = Migmin
1d,min

221
Ma,tor =%p- Mg + Na~ -~ 2 {
% Meétodo do pilar-padréo com rigidez k aproximada
19200M g ¢o,° + (3840RN,; — A2hNg — 19200 o<, Mg 4)Mq 0r
— 3840 o, hNgM,4 4 = 0

2.4.4. Pilar de canto

Bastos (2019) afirma que, na situacdo de projeto ocorre a flexdo composta
obliqua, decorrente da ndo continuidade das vigas apoiadas no pilar. Existem,
portanto, os momentos fletores M, e My de 12 ordem, nas suas duas direcdes

do pilar, ou seja, e, € e 1y, que podem ser calculados da mesma forma como

nos pilares de extremidade.
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Figura 30 - Arranjo estrutural de pilar de canto.

Fonte: BASTOS, 2019.

2.4.4.1. Roteiro de calculo

Aplicagéo do “Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada’.

a) Esforgos solicitantes
A forgca normal de calculo pode ser determinada como:
Ng = Vn- V5 Nk
onde:
N, = forca normal caracteristica do pilar;
¥, = coeficiente de majoracao da forca normal,
¥r = coeficiente de ponderacéo das acGes no ELU.

b) indice de esbeltez

a=te
i

3,464,
h

i = \E — para secao retangular: 1 =
c) Momento fletor minimo
Mi4min = Ng(1,5 + 0,03h), com h = dimens&o do pilar, em cm, na dire¢éo
considerada.
d) Esbeltez limite

25+12,55L
A=——""n1 com35<1, <90

Xp

e; # 0 na direcdo da viga ndo continua sobre o pilar de extremidade;
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h = dimenséao do pilar na mesma direcao de e;;
A <1, = ndo se considera o efeito local de 22 ordem na direcao
considerada;

A > A; — se considera o efeito local de 22 ordem na dire¢ao considerada.

e) Momento fletor total
Determina-se Mg ;-

2,21 Mg a

Mg tor =Xp-Myg g+ Ng——= = {

P , € Mld,A 2 Mld,ml’n

Mld,ml’n

2.5. PERFIL FORMADO A FRIO (PFF)

2.5.1. Dimensionamento de barras tracionadas
A ABNT NBR 14762:2010' é responsavel pela normatizagdo do
dimensionamento de perfis formados a frio, que se aplica a barras de sec¢éo

constante submetidas a acdes estaticas.

De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), no dimensionamento a tracdo dos
perfis formados a frio sédo necessarias duas verificacdes: a primeira, denominada
verificacdo ao escoamento da sec¢ao bruta, corresponde verificar se, ao longo da
barra, a forca resistente, considerando-se a resisténcia ao escoamento, € maior
do que a solicitante. A segunda verificacdo, denominada de verificacdo da
capacidade ultima da secéo efetiva, é feita na regido das ligacfes, onde pode
haver furos para passagem dos parafusos, que reduzem a éarea tracionada.
Deve-se realizar, também, a verificacdo da capacidade ultima da secao efetiva
na regido fora das ligacdes, ou seja, em regides em que haja furos ou recortes
gue néo estejam associados a ligacao da barra. Em grande parte das situagées,
a aplicacéo da forca de tracdo € excéntrica em relacéo a regido conectada. Essa
excentricidade conduz a um aumento dos esforcos aplicados ao perfil. Para se
considerar esse aumento, diminui-se o valor da forca de tracdo resistente por
meio de um coeficiente C,. O valor do coeficiente C; é obtido empiricamente e a
ABNT NBR 14762:2010 apresenta tabelas para sua obtencao. A verificacdo da

capacidade ultima da secéao efetiva é feita com a resisténcia tltima de ruptura a

1 ABNT NBR 14762:2010 - Dimensionamento de estruturas de aco constituidas por perfis
formados a frio
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tracdo do aco, f,, pois, devido a pequena dimensdo da regido da ligacao, se

permite a plastificagéo na secao.
As pecas tracionadas ndo devem ter indice de esbeltez superior a 300, conforme
mostra a equacao a seguir.

L
A=-=<300
T

onde r € o raio de giracdo e L € o comprimento da barra.

O valor da forca axial de tragéo resistente de calculo, N, 4, deve ser tomado

como o menor valor entre as equacgdes abaixo.
N¢ra = Afy/y com y =11

Nira = Anofu/y com y = 1,35

Niga = CeAnfu/y com y = 1,65

em que A é a area bruta da secéo transversal da barra, 4,, € a area liquida da
secdo transversal da barra fora da regido de ligacdo como, por exemplo,
decorrentes de furos ou recortes que nao estejam associados a ligacédo da barra
e A, é a area liquida da secédo transversal da barra, que para as chapas com

ligacéo parafusadas é dada pela seguinte equacao
Ay =09 (A=nydst+ ) t5?/4g)

onde d; € a dimensao do furo, t € a espessura da parte conectada analisada, ny
€ a quantidade de furos contidos na linha de ruptura analisada, s e g sdo os
espacamentos dos furos na direcdo paralela e perpendicular da solicitacéo,
respectivamente, e C; € o coeficiente de reducao de area liquida conforme item
9.6.2 da ABNT NBR 14762:2010 mostrados nas tabelas a seguir.

Para ligacBes soldadas, considerar 4,, = A. Nos casos em que houver apenas
soldas transversais (soldas de topo), 4,, deve ser considerada igual a area bruta

da(s) parte(s) conectada(s) apenas.
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Figura 31 - Linha de ruptura
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Provaveis linhas de ruptura

1-1 :linha de ruptura com segmento inclinado
2-2 :linha de ruptura perpendicular a solicitacdo

Fonte: SILVA; PIERIN; SILVA, 2014.

Figura 32 - Linha de ruptura

T n= T =,
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el
H .+
g | g g —_
o i U/ |

Perfis tratados como chapa (todos os
parafusos contides em uma Unica secdo )

Fonte: SILVA; PIERIN; SILVA, 2014.

74



Tabela 9 - Chapas com ligactes parafusadas

Um parafuso ou todos
os parafusos da ligacio
) g’ ';_ Ci=25(d/g)<1,0
contidos em uma unica

secdo transversal

Dois parafusos na
direcdo da solicitagdo, | C,= 0,5+ 1,25(d/g) < 1,0

alinhados ou em zig-zag

Trés  parafusos  na
direcdo da solicitagdo, | C, = 0,67 + 0,83(d/g) =1,0
alinhados ou em zig-zag

Quatro ou mais
parafusos na diregdo da
s ) C=0,75+0,625(d/g)=1.,0
solicitagao, alinhados ou

em zigue-zague

Fonte: SILVA; PIERIN; SILVA, 2014,
onde d € o diametro nominal do parafuso.

Em casos de espacamentos diferentes, tomar sempre o maior valor de g para

célculo de C,.

Nos casos em que o0 espagamento entre furos g for inferior a soma das distancias
entre os centros dos furos de extremidade as respectivas bordas, na direcao
perpendicular a solicitagéo (e; + e,), C; deve ser calculado substituindo g por

e; +ey.

Havendo um Unico parafuso na secdo analisada, C; deve ser calculado tomando-

se g como a proépria largura bruta da chapa.

Nos casos de furos com disposi¢cdo em zigue-zague, com g inferior a 3d, C, deve

ser calculado tomando-se g igual ao maior valor entre 3d e a soma e; + e,.
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Tabela 10 - Chapas com liga¢des soldadas

Soldas longitudinais

. Ci=10
associadas a soldas
transversais
Somente soldas |para b<L<15b:Ci=0,75

longitudinais ao |para15b<=L<2b: C,=0,87

longo de ambas as | para

bordas

L=2b: ;=10

Fonte: SILVA,; PIERIN; SILVA, 2014,

Tabela 11 - Perfis com ligagfes soldadas

Todos os elementos
conectados

C1= 1,['

Cantoneiras com
soldas longitudinais
(Figura 5.3)

Ci=1-12(xL)<0,9
(porém, ndo inferior a
0.4)

Perfis U com soldas
longitudinais  (Figura
5.3)

Ci=1-0,36(xL)<09
(porém, n&o inferior a
0,5)

Fonte: SILVA; PIERIN; SILVA, 2014.

Tabela 12 - Perfis com liga¢des parafusadas

Todos os elementos
conectados

Cantoneiras e perfis U
com 2 ou mais
parafusos na diregao
da solicitacdo.

1= 1-12(x/L) <0,9
(porém, nao inferior a
0,4)

Todos os parafusos
contidos em uma unica

secao transversal.

Ci=2,5(d/g) = 1,0

Fonte: SILVA; PIERIN; SILVA, 2014.
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onde b é a largura da chapa, L € o comprimento da ligacdo parafusada ou o
comprimento da solda e x é a excentricidade da ligacdo, tomada como a
distancia entre o plano da ligacdo e o centréide da secao transversal do perfil,

conforme mostram as figuras a seguir.

Figura 33 - Liga¢Oes parafusadas

// A

contice (= conttich 8'

A e A (‘:—;,L = >,
Lol ot 7”7 Ny @ A
SN, X . 0 ~

AP ~ =

Fonte: SILVA; PIERIN; SILVA, 2014.

Figura 34 - Ligacdes soldadas

Fonte: SILVA; PIERIN; SILVA, 2014.

2.5.2. Dimensionamento de barras comprimidas
De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), antes de adotar os valores das
dimensdes dos perfis a serem utilizadas no projeto é necessario estar atento aos
limites geométricos impostos pela norma, em especial as relacbes
largura/espessuras maximas que constam no item 9.1.2 da ABNT NBR
14762:2010.

Apresentam-se na tabela a seguir, alguns dos limites impostos pela norma

guanto aos valores maximos da relacao largura-espessura:
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Tabela 13 - Valores maximos da relacao largura-espessura para elementos comprimidos

Caso a ser analisado

Valor maximo
da relagdo
largura-
espessura '/

Mesas enrijecida (bs) com
enrilecedor de borda simples.

(D/)mae = 60 2

Mesas enrijecidas (by) com
enriiecedor tendo |, = 1.

(B/t)max = 90

Alma de perfis U nao enrijecidos
suieita & compressao uniforme

(bt = 90

Elemento com ambas as bordas
vinculadas a elementos AA

(D)mex = 500 ¥

Elemento AL ou AA com enrijecedor

de borda tendo |, < |,.

(B/t)mae = 60 2

Alma de vigas sem enrijecedores

(Bt = 200

transversais.

Alma de vigas com enrijecedores
fransversais apenas nos apoios.
Alma de vigas com enrijecedores
transversais nos apoios e
intermediarios.

b e b, sdo as larguras do elemento; t & a espessura.
Y Para evitar deformacdes excessivas do elemento,
recomenda-se (bit), .. = 30.

*Para evitar deformacdes excessivas do elemento,
recomenda-se (bit),... = 250.

(B/t)max = 260

(B/t)max = 300

Fonte: SILVA; PIERIN; SILVA, 2014.

De acordo com a ABNT NBR 14762:2010, a forca axial de compressao resistente

de calculo, N4, deve ser tomada como o menor valor calculado entre:

+ Forca axial resistente de céalculo devido a instabilidade da barra por flexéo,

por tor¢ao ou por flexotorcao.

R/

% Forca axial resistente de célculo devido a instabilidade por distor¢cao da secao

transversal.
As pecas tracionadas ndo devem ter indice de esbeltez superior a 200, conforme

mostra a equacao a seguir.
L
A=-<200
Tr

onde r € o raio de giracdo e L € o comprimento da barra.
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2.5.2.1. Forcga axial resistente de calculo devido a instabilidade
da barra por flexao, torcao ou flexotorgcao
De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), a forca axial de compressao

resistente de calculo, N, 4, deve ser determinada por meio da equagao a seguir.
Nc,Rd = XAeffy/y com y = 1,2

onde y é o fator de reducdo decorrente da instabilidade global calculado pela
equacéo a seguir ou obtido da dos valores de y em fungéo do indice de esbeltez

reduzido?.

¥ =0,658% para 1, < 1,5

X = °’i277 para 1, < 1,5
0

em que 4, é o indice de esbeltez reduzido associado a instabilidade global dado

o Afi/ 0,5

onde A € a area bruta da secao transversal da barra e A.r € a area efetiva da

pela equacéo a seguir.

secdo transversal da barra, calculada com base nas larguras efetivas dos

elementos, adotando o = y f,.

A forca axial critica de flambagem elastica da barra (N,) é calculado conforme a

sequir.

a) Calculo de N, em perfis com dupla simetria ou simétricos em relacéo

aum ponto

De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), a forca axial critica de flambagem
elastica N, € o menor valor obtido por meio das equacdes a seguir:

m2El,

N, =—_—%*
o (KeLy)?

2 Tabela 8 da ABNT NBR 14762:2010
79



n?El,

(KyLy)°

1 l ?El,

N, == |
“ g | (K,L,)?

Ney =

em que I,, € o momento de inércia a0 empenamento da se¢do, E € o modulo de
elasticidade, G € o modulo de elasticidade transversal, I, € o momento de inércia
a torcao uniforme, K, L, € o comprimento de flambagem por flexdo em relacdo
ao eixo x, K, L, € o comprimento de flambagem por flexdo em relagéo ao eixo y,
K,L, € o comprimento de flambagem por tor¢cdo. Quando ndo houver garantia de
impedimento ao empenamento, deve-se tomar K, igual a 1,0. O raio de giracéo
polar da secéo bruta em relagéo ao centro de torgéo, r,, € dado pela equacédo a

sequir,

0,5
Ty = [sz + Tyz + XOZ + yOZ]

onde r, e 1, s@o os raios de giracdo da secdo bruta em relagdo aos eixos
principais de inércia x e y, respectivamente e x, e y, sdo as coordenadas do
centro de torcdo na direcdo dos eixos principais x e y, respectivamente, em

relacéo ao centroide da secéao.
b) Calculo de N, em perfis monossimétricos

De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), a forca axial critica de flambagem
elastica N, de um perfil com secdo monossimétrica, cujo eixo x € o0 eixo de

simetria, € o menor valor calculado por meio das equacdes a seguir:

n*El,
Ney = 2
(KyLy)
N — Nex + Nez 1— _ 4'Nex]vez[l - (xo/ro)z]
exe 2[1 - (xo/ro)z] Ney + Ne22

Caso 0 eixo y seja 0 eixo de simetria, basta substituir y por x e x, por y,.
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c) Céalculo de N, em perfis assimétricos

De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), a forca axial critica de flambagem
elastica N, de um perfil com se¢do assimétrica é dada pela menor das raizes da

equacao a seguir:
702(Ny — Noy) (N, — Ngy ) (N, — N,) — N2 (N, — Ny, )xo? — No? (N, — Ngy) Yo
0 e ex e ey e ez e e ey )0 e e ex)Yo

2.5.2.2. Forca axial resistente de calculo devido a instabilidade
distorcional da barra

De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), para barras com sec¢ao transversal

sujeitas a instabilidade distorcional, a forca axial de compresséao resistente de

calculo N, deve ser calculada pela equagéo:

Nera = XdistAfy/y com y =1,2

onde x4 € O fator de redugdo da forca axial de compressao devido a

instabilidade distorcional calculado pela equacao a seguir:

Xaist = 1,0 para Ay < 0,561
0,25 1
Xaist = (1 _z)ﬁ para Ay < 0,561

_ -
Adist dist

em que A, € o indice de esbeltez distorcional reduzido dado pela equacéo a

sequir,

e N, € a forca axial critica de flambagem distorcional elastica, a qual deve ser

calculada com base na analise de estabilidade elastica.

A verificacdo da instabilidade por distorcdo é um procedimento complexo de ser
realizado analiticamente. Assim, para as barras com secdes U enrijecidas e
secdes Z enrijecidas, a Tabela 4.1, retirada da ABNT NBR 14762:2010, fornece
o tamanho minimo do enrijecedor de borda em relacdo a dimensédo da alma,

D/b,,, para se dispensar a verificacdo da instabilidade por distor¢éo.

Para barras com enrijecedores de borda menores ao indicado na Tabela 4.1 ou

com secdes diferentes de U enrijecidas e Z enrijecidas, a instabilidade por

81



distorcdo deve ser verificada com o auxilio de programas computacionais

especificos para esse fim.

2.5.3. Dimensionamento de barras sob flexao
De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), o momento fletor resistente de calculo

Mg, deve ser tomado como o menor valor entre:

% Momento de calculo que causa escoamento na se¢ao na fibra mais solicitada.
% Momento de calculo referente a instabilidade lateral com tor¢éo.
% Momento de calculo referente a instabilidade distorcional da secao

transversal.

2.5.3.1. Inicio do escoamento da secao efetiva
O momento fletor resistente de calculo que causa o escoamento na secao efetiva

na fibra mais solicitada é dado pela seguinte equacéo:
Mgpq = Wesfy/y com y =11

onde W, € o médulo de resisténcia elastico da se¢ao efetiva calculado com base

nas larguras efetivas dos elementos, com o calculada para o estado-limite ultimo

de escoamento da secdo, o = f,. Deve-se observar que nessa verificagdo o

centro geomeétrico da secéo efetiva ndo coincide como da secdo bruta. Essa

diferenca modifica a coordenada da fibra mais solicitada, para o calculo de W,.

2.5.3.2. Instabilidade lateral com torgcéo
De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), a instabilidade lateral com torcao
ocorre emvigas fletidas, ocasionada pela instabilidade global da viga ndo contida
lateralmente. E possivel entender a origem desse fendmeno observando uma
viga fletida e isolando esquematicamente a parte comprimida da tracionada,
conforme mostra a figura a seguir. A regido comprimida ao longo do comprimento
da barra pode ser analisada como um “pilar” submetido a esforgcos de
compressdo e com apoios elasticos ao longo de um de seus lados (que é
formado pela regido tracionada). Esse pilar também esté sujeito instabilidade por
flexdo, porém sua dire¢cdo de menor inércia, nesse caso é a do eixo x. Como a

“barra” comprimida esta apoiada num de seus lados, quando ocorrer a perda de
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estabilidade a flexdo, o perfil tendera a sofrer rotacdo em torno do eixo
longitudinal. Dessa forma, a rigidez envolvida nesse modo de instabilidade é a

rigidez a flexdo em torno do eixo y, além da rigidez a torcdo e ao empenamento.
Figura 35 - Tensdes em viga sob flexdo

Mesa comprimida tratada como

Distribuicdio de tensdes na mesa pilar equivalente
devido a ﬂtx"w / ;3
= /

=

M

Fonte: SILVA; PIERIN e SILVA, 2014.

Figura 36 - llustracdo da instabilidade lateral com tor¢do na viga

CORTE A-A

Fonte: SILVA; PIERIN e SILVA, 2014 adaptado de SILVA e PANNONI, 2010.

A figura acima mostra a posicdo deslocada da viga apds a ocorréncia da
instabilidade lateral com torcéo. Os valores de x, y e o angulo a indicados no
corte A-A correspondem respetivamente ao deslocamento lateral da viga em
funcado da perda da instabilidade (x), flecha da viga em fun¢éo do carregamento,
e 0 angulo ocasionado pela tor¢cdo envolvida no fendmeno. A propor¢cdo dos
deslocamentos exibidos estd exagerada para facilitar a visualizacdo dos

mesmos.
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O momento fletor resistente de calculo referente a instabilidade lateral com
torcdo, tomando-se um trecho compreendido entre secdes contidas

lateralmente, deve ser calculado pela equagéo a seguir:

w
Mgy = XFLT Vc,effy com y = 1,1

onde W, .r € 0 moédulo de resisténcia elastico da secéo efetiva em relagéo a fibra
comprimida, calculado com base nas larguras efetivas dos elementos, adotando

o = xrirfy © Xrr € O fator de reducédo associado a instabilidade lateral com

torcao, calculado pelas expressodes a seguir.
Xrr = 1,0 para 4, < 0,6;
xrr = 1,11(1 = 0,2784,%) para 0,6 < Ay < 1,336

XFLT = /1—12 para A, = 1,336
0

em que 4, € o indice de esbeltez reduzido dado pela equacéo a seguir,

0,5
(3

M,

onde W, € o modulo de resisténcia elastico da secao bruta em relacédo a fibra
comprimida e M, é o momento fletor critico de flambagem lateral com tor¢éo. As
equacdes para o calculo de M, para oS casos mais comuns encontram-se no

item 9.8.2.2 da norma, reapresentados a sequir.

As expressdes apresentadas para o célculo de M, foram deduzidas para
carregamento aplicado na posicédo do centro de tor¢do. A favor da seguranca,
também podem ser empregadas nos casos de carregamento aplicado em

posicao estabilizante, isto €, que tende a restaurar a posi¢ao original da barra.

Para barras com secao duplamente simétrica ou monossimétrica sujeitas a
flexdo em torno do eixo de simetria (eixo x), o momento fletor critico de

flambagem lateral com tor¢éo € dado pela equacao a seguir:

0,5
M, = Cpry (NeyNez
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Barras com secdo fechada (caixdo), sujeitas a flexdo em torno do eixo x, o
momento fletor critico de flambagem lateral com tor¢éo € dado pela equacgéo a

seguir:
0,5
M, = Cp(N,yG1,)

em que N,,, N,, e r, foram definidos anteriormente.

WAl

Os valores de K, L,, e K, L, podem ser tomados com valores inferioresa L,, e L,,
respectivamente. Para os balancos com a extremidade livre sem contencao
lateral, K,L, e K,L, podem resultar valores maiores que L, e L,
respectivamente, em funcéo das condi¢bes de vinculo, por exemplo, em barras
continuas conectadas apenas pela mesa tracionada, portanto com
deslocamentos laterais, rotacdo em torno do eixo longitudinal e empenamento
parcialmente impedidos no apoio. Nesse caso deve-se consultar bibliografia

especializada.

O fator de modificacdo para diagrama de momentos fletores ndo uniformes (C,)
€ obtido pela expressao a seguir ou, a favor da seguranca, pode ser tomado igual
al,0.

12,5M,4,

C, =
b 2,5Muy + 3M, + 4My + 3M,

onde M,,s,, € 0 maximo valor do momento fletor solicitante de calculo, em médulo,
no trecho analisado; M, é o valor do momento fletor solicitante de calculo, em
moédulo, no 1° quarto do trecho analisado; Mz € o valor do momento fletor
solicitante de célculo, em mddulo, no centro do trecho analisado; M. é o valor do
momento fletor solicitante de calculo, em modulo, no 3° quarto do trecho

analisado;

Para balancos com a extremidade livre sem contencao lateral e para barras

submetidas a flexdo composta, C;, deve ser tomado igual a 1,0.

Para uma viga biapoiada submetida a carregamento distribuido uniforme tem-se
0 momento maximo e 0s momentos nos pontos A, B e C indicados na figura a

sequir.
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Figura 37 - Viga submetida a carregamento distribuido

q
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Fonte: SILVA; PIERIN e SILVA, 2014

Substituindo os momentos na equagéao anterior, tem-se que:

2
12,59/,
qlL? 3qL? qlL? 3qL?
2517 [g 43797 [ + 4T [g 43715 [,

Cy = =1,13

Considerando uma viga biapoiada submetida a uma forca concentrada no meio
do vao tem-se 0 momento maximo e os momentos nos pontos A, B e C indicados

na figura abaixo.

Figura 38 - Viga submetida a uma forga concentrada.
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Fonte: SILVA; PIERIN e SILVA, 2014

Substituindo os momentos na penultima equacéo, tem-se que:

; 12,5PL/,
*25PL/, +3PL/ 4+ 4PL/, 4 3PL)

=131
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Para barras com se¢do monossimeétricas sujeitas a flexdo em torno do eixo
perpendicular ao eixo de simetria, 0 momento fletor resistente de célculo
referente a instabilidade lateral com tor¢cdo deve ser calculado por meio da

equacao a seguir,

Cs N ex N ez
M, = j+C j2+r2( )
e Cm s 0 Nex

onde N,, e N,, séo as forcas axiais criticas de flambagem global elastica em
relacdo ao eixo de simetria X e flambagem por torcdo, respectivamente, r, € 0

raio de giracao da secéo bruta em relacdo ao centro de torcao.

O valor de C, depende da orientagcdo do momento fletor. Se 0 momento fletor
causar flexdo no mesmo lado do centro de torcéo tem-se que C; = +1,0. Caso 0
momento fletor causa flexdo no lado contrario do centro de tor¢do tem-se que
Cs = —1,0.

O valor de C,, € definido pela equacao a seguir,
Cn = 0,6 —0,4(M;/M,)

onde M; € o menor e M, é o maior dos dois momentos fletores solicitantes de
céalculo nas extremidades do trecho sem travamento lateral. A relacdo M, /M, é
positiva quando esses momentos provocarem curvatura reversa e negativa em
caso de curvatura simples. Se o momento fletor em qualquer secéo intermediaria

for superior a M,, o valor de C,, deve serigual a 1,0.

O parametro j depende da geometria da secéo transversal. Para as se¢fes U
simples, U enrijecido e cartola onde o eixo X é o eixo de simetria, 0 parametro j

€ dado pela equacao a seguir,
) 1
j =57 (Bw + By + Be) + %o
y

Os parametros f, e py sao referentes a geometria da alma e da mesa,

respectivamente, e sdo expressos pelas expressées a seguir,

tX Ay
,Bw = — T-I_ txm3am
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[(bm - xm)4 - xm4] + ta;n [(bm - xm)z - me]

N| =+

:8f=

onde t € a espessura do perfil e os demais parametros dependem da secao

transversal e estdo indicados na tabela do anexo B.

2.5.3.3. Instabilidade por distor¢cao da secé&o transversal
De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), para as barras com secéo transversal
aberta sujeitas a instabilidade por distorcdo, o0 momento fletor resistente de

calculo deve ser calculado pela seguinte expressao,

ist W
Mg = X—d‘s; % com y =11

onde W é o mddulo de resisténcia elastico da secéo bruta em relacéo a fibra
extrema que atinge o escoamento e y,: - fator de reducdo associado a

instabilidade distorcional, calculado por meio da equacao a seguir.

Xaist = 1,0 para Ay < —0,673

0,22 1
Xdist = (1 - ) para A < —0,673

Agist/ Aaist

em que A, € 0 indice de esbeltez distorcional reduzido dado pela equacao a

sequir,

onde My;;; € 0 momento fletor critico de flambagem distorcional elastica, a qual

deve ser calculada com base na analise de estabilidade elastica.

2.5.3.4. Forca cortante
De acordo com Silva, Pierin e Silva (2014), uma chapa de aco (alma) sob
cisalhamento também esta sujeita ao fenbmeno da instabilidade local. A forca
cortante resistente em funcao da esbeltez da alma (h/t) € dada pela equacéo a

seqguir.

0,5
_0,6fyht h (Ek,,) '

Vea = ara -<1,08

Rd , P . F

y
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0,65t%(Eky fy)*®

Vra =

0,5 0,5
para 1,08 (Ek”> <h/t<14 (Ek”)
fy y

0,5
= h— para h/t > 1,4 (Ek")

y

onde E € o médulo de elasticidade do aco, t é a espessura da alma, h é alargura
daalma, y = 1,1 e k,, é o coeficiente de flambagem local por cisalhamento, dado
pela equacéo a segquir,

= <
k., 50+(/h)2 paraa/h < 3,0

k, =5,0 para a/h > 3,0

onde a € a distancia entre enrijecedores transversais de alma. Para alma sem

enrijecedores transversais kv = 5,0.

2.6. DESLOCAMENTOS HORIZONTAIS

Os deslocamentos horizontais sdo movimentos na direcdo perpendicular a
vertical, causados pela acédo do vento nas direcfes x e y. De acordo com Silva
(2013), convém salientar que a verificacdo dos deslocamentos horizontais é feita

somente em relacédo aos esfor¢cos do vento para combinacao frequente

De acordo com a NBR 6118 citada por Silva (2013), os deslocamentos limites
sdo valores utilizados para verificacdo em servico do estado limite de
deformacfes excessivas da estrutura. Os resultados dos deslocamentos
horizontais obtidos podem ser analisados e comparados com os valores limites
calculados, de acordo com a tabela 13.3 da NBR 6118:2014.

2.6.1. Deslocamento Horizontal no Topo da Estrutura
De acordo com Silva (2013), deslocamento limite no topo da estrutura deve ser
calculado de acordo com a Tabela 13.3 da NBR 6118:2014. O deslocamento
caracteristico obtido no topo da estrutura € calculado através do método dos
deslocamentos, considerando apenas o carregamento horizontal do vento nas

direcOes x e y.
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Silva (2013) acrescenta ainda que o deslocamento frequente ocorre pela acéo
do vento para combinagédo frequente (y; = 0,30), logo deve-se multiplicar o
deslocamento caracteristico pelo fator y; para obter o deslocamento frequente e

em seguida poder compara-lo ao deslocamento limite.
Para Silva (2013),

“quando o deslocamento horizontal da estrutura ultrapassa os valores
impostos pela norma, pode ser necessario o enrijecimento da estrutura,
seja com 0 aumento da secéo de pilares e vigas, a criagdo de alguns
nucleos rigidos (pilares parede), o giro de alguns pilares para que a sua
maior inércia fique na diregdo de menor inércia do edificio, utilizagdo
de contraventamentos ou qualquer outra solugdo que minimize os

deslocamentos da estrutura.”

2.7. ESTABILIDADE GLOBAL DA ESTRUTURA

Longo, Koerich e Fernandez (2019) afirma que esta analise € importante pois,
permite que o usuario tome atitudes voltadas para melhorar a performance da
estrutura neste quesito. O item 15.4.2 da NBR 6118:2014 permite classificar as

estruturas da seguinte maneira:

% Estruturas de noés fixos - y; < 1,1: os efeitos globais de 22 ordem sao
despreziveis e podem ser desconsiderados (inferiores a 10% dos respectivos
esforcos de 12 ordem). Nessas estruturas, permite-se considerar apenas o0s
efeitos locais de 22 ordem;

% Estruturas de nés moveis - y; > 1,1: os efeitos globais de 22 ordem séo
importantes (superiores a 10% dos respectivos esforcos de 12 ordem).
Nessas estruturas, deve-se obrigatoriamente considerar tanto os esforcos de

22 ordem globais como os locais.

2.7.1. Coeficiente Gama-Z
A NBR 6118:2014 apresenta dois pré-requisitos para classificar a estrutura
guanto a deslocabilidade de seus nos: o Parametro « e o coeficiente y,. O
parametro a, em teoria, somente poderia ser adotado em estruturas reticuladas

simétricas.
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“Uma estrutura reticulada simétrica pode ser considerada como sendo de nés

fixos se seu parametro de instabilidade o« for menor que o valor «;.” (NBR 6118,

2014)

onde

xX= Htot\/ Nk/(EcsIc)

<;=02+0/1nse:n<3

o, =06sen=>4

onde

ECSIC

€ 0 numero de niveis de barras horizontais (andares) acima da fundacao

ou de um nivel pouco deslocavel do subsolo;

€ a altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundagcéo ou de um

nivel pouco deslocavel do subsolo;

€ 0 somatorio de todas as cargas verticais atuantes na estrutura (a partir

do nivel considerado para o céalculo de H,,;), com seu valor caracteristico;

representa o somatorio dos valores de rigidez de todos os pilares na
direcdo considerada. No caso de estruturas de porticos, de trelicas ou
mistas, ou com pilares de rigidez variavel ao longo da altura, pode ser
considerado o valor da expresséao E_.I. de um pilar equivalente de secéo

constante.

De acordo com Longo (2019), € comum que estruturas sejam assimétricas, na

maioria dos casos este parametro ndo € adequado para analisar os efeitos de

segunda ordem global em estruturas.

Segundo Longo, Koerich e Fernandez (2019), o coeficiente y, (Gama-z) tem

como objetivo principal classificar a estrutura quanto a deslocabilidade dos nés,

para determinar a relevancia dos esforcos de 22 ordem globais para efeitos de

calculo.

O coeficiente y, € determinado a partir dos resultados de uma andlise
linear de 12 ordem, para cada caso de carregamento considerado na

estrutura. O valor é calculado e comparado com os valores limite a
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partir dos quais a estrutura deve ser considerada como de nés moveis.
O coeficiente y, € obtido através de uma andlise elastica, considerando
a ndo linearidade fisica dos elementos estruturais por meio dos seus

valores de rigidez.”
De acordo com a NBR 6118, valor de Gama-Z é definido por:

1

Mltot,d

sendo:

AM,,. 4 “soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes na estrutura,
com seus valores de calculo, pelos deslocamentos horizontais de seus

respectivos pontos de aplicacdo, obtidos da analise de 12 ordem.”

Miorq: “momentos de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de todas as

”

forgas horizontais, com seus valores de calculo, em relagéo a base da estrutura.

De acordo com o item 15.5.3 da NBR 6118:2014, a verificacdo do y, ¢é valida
para estruturas com barras e nds, de no minimo quatro andares. Entdo, séo
calculados valores de y, nos eixos X e Y para cada combinacdo de calculo
definida. Dentre os valores encontrados, os maximos serdo adotados como

valores criticos, determinando o valor final do y.

“Uma vez que o valor de y, representa o proprio efeito de 22 ordem, deve-se
satisfazer a condi¢cdo y, < 1,1 para considerar a estrutura como indeslocéavel
(n6s fixos).” (LONGO, KOERICH E FERNANDEZ, 2019).

2.7.2. Coeficiente pA

De acordo com Longo e Horostecki (2019), tendo determinado o valor do y, da
estrutura, a mesma pode ser considerada como de nds moveis. Conforme
Franco (1985) citado por Longo e Horostecki (2019), no caso de uma estrutura
de nds moveis, se faz necessaria uma analise de todo o conjunto, que leve em
conta tanto a néo-linearidade geométrica quanto fisica. A principio ndo pode
considerar cada pilar de maneira isolada, como em casos de estruturas de nés

fixos, contudo, para estruturas regulares e dentro de certos limites, é possivel a
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adocédo de métodos aproximados (como o Processo P-Delta) que permitam esse

tipo de consideragéo.

Longo e Horostecki (2019) afirmam que o coeficiente pA (p-Delta) é uma maneira
de avaliar a influéncia dos esforcos de segunda ordem em relacdo aos de
primeira. Este coeficiente é utilizado para estruturas de nés méveis, quando o
coeficiente y, ultrapassa o valor de 1,10. Diante do exposto, faz-se relevante os
efeitos de segunda ordem para o calculo da estrutura, devendo ser levados em

consideracao no dimensionamento dos elementos.

A figura abaixo colabora para maior entendimento do processo.

Figura 39 - Processo p-Delta
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Fonte: Longo e Horostecki, 2019

O processo p-Delta consiste em aplicar acdes horizontais e verticais sobre a
estrutura indeformada, verificando sua posi¢ao. “A deformacgéo da estrutura faz
com que as cargas axiais sejam aplicadas foram do eixo do pilar, 0 que gera um
binario de forcas de valor equivalente a: (LONGO; HOROSTECKI, 2019)

M=N,

Tal momento é equilibrado pelas cargas horizontais, sofrendo um acréscimo §H:
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M
6H = 7
A nova aplicagdo, com acréscimo nas cargas horizontais, € inserida na estrutura
indeformada e os deslocamentos sé&o recalculados considerando o aumento. O
processo é repetido até obter-se uma concordancia dos valores de deformacao
do edificio, obtendo-se o carregamento final da estrutura levando em conta os

esforcos de 12 e 22 ordem.

“Os esforcos finais obtidos na posicdo deformada convergente, serdo 0s
utilizados para o dimensionamento dos elementos estruturais, incluindo os
esforcos de 22 ordem.” (LONGO; HOROSTECKI, 2019) Vale ressaltar que,
mesmo que os resultados ap0s a aplicacdo do processo P-Delta estejam
corretos, deve-se evitar 0 uso de estruturas com grandes diferencas de
deslocamentos. Da mesma maneira, por Ser um processo repetitivo, & possivel
gue nao convirja, indicando que a estrutura se encontra demasiadamente

deslocavel. Nestes casos, € interessante adotar medidas para enrijecé-la.
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3. MATERIAIS E METODOS
3.1. MATERIAIS

O cliente IEMA de Santa Luzia do Paruid-MA disponibilizou os projetos
arquitetdnicos em plataforma CAD em arquivos no formato DWG, e com base

neles elaborou-se os estruturais.

Figura 40 - Projeto arquitetdnico planta de layout IEMA Vocacional de Santa Luzia do Parua

Fonte: IEMA

Alguns softwares foram utilizados na concepc¢éo do projeto, séo eles: AutoCAD,
Cype 3D e Eberick. O primeiro programa, AutoCAD, é uma ferramenta do tipo
CAD (Desenho por Auxilio de Computador) criada especialmente para o
desenvolvimento de projetos no que diz respeito a areas como arquitetura,
construcdo civil, engenharia, engenharia mecénica, industria automobilistica e

outras semelhantes.
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O segundo programa, Cype 3D, possui uma plataforma de CAD (Desenho por
Auxilio de Computador) propria facilitando o trabalho em sua interface gréfica.

Ele é usado geralmente para o dimensionamento de estruturas metélicas.

O terceiro software, Eberick, é também baseado em uma plataforma de desenho
CAD, como o primeiro e, habitualmente é usado para o dimensionamento de
estruturas monoliticas de concreto armado. Os seus desenvolvedores sdo

brasileiros.

3.2. METODOS

Souza e Vargas (2015) afirmam que

“o processo utilizado por cada software é o de analisar as solicitacGes
através do Método dos Deslocamentos com formulagdo matricial de
portico espacial, transmitindo os esforcos através de barras ligadas por
noés, considerando seis graus de liberdade em cada n6.”

Para Martha (1994) citado por Souza e Vargas (2015), “a formulagdo matricial
pelo Método dos Deslocamentos de estruturas aporticadas é o proprio Método
dos Elementos Finitos na sua formulagdo em deslocamentos.” Conforme a
definicdo, o Método dos Elementos Finitos, pode ser aplicado como modelo de
céalculo adotado nos programas computacionais. Para Martha (1994), “o Método
dos Elementos Finitos pode ser interpretado como uma generalizacdo dos
procedimentos adotados em uma analise estrutural convencional de sistemas
reticulados.” 1sso torna o processo de calculo muito semelhante nos dois

softwares.

O lancamento da estrutura obedeceu aos mesmos parametros para ambos 0s
softwares. Parametros como engastamento dos elementos, ponderacdo dos
esforcos, tipo de concreto utilizado no elemento e cargas atuantes também foram
configurados. A Norma utilizada para o estudo foi a Norma NBR 6118/2014 para
Concreto Armado, NBR 8800/2008 para estruturas de aco e de estruturas mistas
de aco e concreto de edificios (aco laminado), NBR 14762/2010 para
dimensionamento de estruturas de aco constituidas por perfis formados a frio
(aco dobrado). Para cargas atuantes foram seguidos os parametros de uso e

ocupacéo fornecidos pela NBR 6120/1980.
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No Cype 3D as configuragbes como a norma a ser utilizada, tipo de concreto,
aco, acoes de vento e coeficientes de ponderagao podem ser configurados logo
no inicio do langamento da estrutura, através de uma janela de interface gréfica
gue contém todos estes dados para serem definidos pelo usuério. O langcamento
da estrutura efetuou-se em ambiente de CAD proprio do software, seguindo os
tutoriais e manuais do fabricante. Foi utilizada a planta piloto da estrutura em
formato DWG, como méascara de base para o lancamento, que se da de forma

relativamente simples.

No Eberick o langamento da estrutura € muito semelhante & maneira que é feita
no Cypecad. O Eberick também possui ambiente de CAD préprio facilitando o
modelamento dos elementos, que podem ser lancados sobre uma mascara

arquiteténica de extensao de arquivo DWG ou DXF.

Antes do langamento dos dados no software foi feito um pré-dimensionamento
de acordo com o apresentado na revisao bibliografica. Para estruturas de
concreto armado foi utilizado f., = 25MPa e Ac¢o-CA50, ja para estruturas
metalicas foi utilizado Aco ASTM-A-36.
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4. RESULTADOS E DISCUSSOES
4.1. CONCRETO ARMADO

Apo6s o dimensionamento das estruturas de concreto realizado no Eberick, o
software produziu um memorial de célculo. No grupo de “Cargas Verticais”
apresenta a relagcéo entre a soma total das cargas permanentes e acidentais nas
fundacBes e a soma das areas das lajes da edificacao (lajes convencionais, lajes
de fundacdao e lajes de reservatério). Esta relacdo € um indicador sobre a correta
introducdo dos dados de carregamento no modelo da estrutura. De acordo com
Longo e Mohr (2019), em projetos usuais de edificios residenciais e comerciais

este valor encontra-se geralmente no entorno de 1000 kgf/m?2.

Tabela 14 - Cargas Verticais

Cargas Verticais (tf)

Peso Proprio | 224,57
Adicional 293,8

Acidental 4,7
Agua 25,8
Total 548,87

Fonte: Autor

Tabela 15 - Relacéo cargas verticais x area aproximada

Area aproximada (m?) | 93,95

Relacdo (kgf/m?) 5842,27
Fonte: Autor

O memorial de calculo trouxe o seguinte aviso: “Relagao de carga por area nao
usual para edificios”. Dessa forma, quando o valor da relagao for inferior a 900
kgf/m2 ou superior a 1300 kgf/mz2, sera emitido o aviso, advertindo o usuario sobre
possiveis problemas de lancamento. Longo e Mohr (2019) acrescenta que o
intervalo definido pelo programa para que a relacdo de carga x area seja
considerada usual (entre 900 e 1300 kgf/m2) n&o corresponde a um valor
estabelecido pelas normas vigentes, tratando-se apenas de uma convencao

obtida através de préticas usuais de projeto.
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A existéncia do aviso ndo indica necessariamente um equivoco no lancamento
das cargas, mas somente um alerta para que este lancamento seja reavaliado
pelo usuario. Como verificou-se que todas as cargas foram lancadas

corretamente, 0 aviso pode ser desconsiderado.

O relatério de Deslocamentos Horizontais apresenta os resultados obtidos dos
deslocamentos causados pela agéo do vento nas diregoes x e y. Os mesmos

estiveram abaixo do deslocamento limite.

Tabela 16 - Deslocamento horizontal

Deslocamento Horizontal (cm) | Limite
Diregao X 0,61 0,79
Diregao Y 0,48 0,79

Fonte: Autor

O deslocamento limite no topo da edificacdo deve ser calculado de acordo com
a Tabela 13.2 da NBR 6118:2007. O deslocamento caracteristico obtido no topo
da estrutura é calculado pelo programa através do método dos deslocamentos,

considerando apenas o carregamento horizontal do vento nas direcdes x e y.

O deslocamento frequente é causado pela acdo do vento para combinacéo
frequente (¥; = 0,30), portanto deve-se multiplicar o deslocamento caracteristico
pelo fator ¥, para obter o deslocamento frequente e em seguida pode-se
compara-lo ao deslocamento limite. Como se pode notar na tabela do relatorio
abaixo, os deslocamentos frequentes nas direcGes x e y ndo ultrapassaram o

valor do deslocamento limite.
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Tabela 17 - Deslocamentos horizontais devido a agéo do vento.

Verificagdes X+ | X- | Y+ | Y-
Altura total da
edificagdo (cm)

1350.00

Deslocamento

limite (cm) 0.79

Deslocamento
caracteristico 2.03 -2.03 (1.61]| -1.61
(cm)

v 0.30 0.30 | 0.30| 0.30

Deslocamento
combinagdes 0.61 -0.61 [ 0.48 | -0.48
frequentes (cm)

Fonte: Autor

Tabela 18 - Deslocamentos horizontais devido a agéo do vento.

Altura LR LI Diferenca (cm) Limite
Pavi frequentes (cm)
avimento
(cm) X+ X- Y+ Y- X+ X- Y+ Y- (cm)
Cobertura
400.00 0.61 -0.61] 0.48 |-0.48 0.35 -0.35] 0.33 |1-0.33| 0.47
fachada
Cobertura 200.00 0.26 -0.26] 0.16 |-0.16 0.10 -0.10] 0.05 |-0.05| 0.24
Cobertura
, . 200.00 0.16 -0.16] 0.11 |-0.11 0.07 -0.07( 0.04 |-0.04| 0.24
Reservatorio
Coberturados| ., 0.09 -0.09| 0.07 |-0.07 0.09 -0.09| 0.06 [-0.06| 0.47
ambientes
Térreo 150.00 0.01 -0.01] 0.00 | 0.00 0.01 -0.01]0.00]0.00| 0.18

Fonte: Autor

Na coluna deslocamento frequente tem-se o deslocamento no topo de cada
pavimento nas direcbes x e y, calculados internamente pelo programa pelo

método dos deslocamentos. Na coluna "Diferenca" estdo apresentadas as
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diferencas dos deslocamentos frequentes entre pavimentos adjacentes em cada

direcdo, as quais serao comparadas com os valores limites.

Uma vez que o valor de y, representa o proprio efeito de 22 ordem, deve-se

satisfazer a condicdo y, < 1,1 para considerar a estrutura como indeslocavel

(nds fixos). No caso, o valor de y, ficou abaixo do limite maximo para a dispensa da

verificagdo mais precisa dos efeitos de 22 ordem.

Tabela 19 - Coeficiente Gama-z

Coeficiente Gama-Z Limite
Diregao X 1,03 1,1
Diregao Y 1,04 1,1

Fonte: Autor

Sabendo os valores das for¢cas de vento majoradas e considerando a altura de

todos os pavimentos pode-se obter o momento de tombamento, que é a soma

do produto das cargas horizontais pela sua altura de aplicacao.

Tabela 20 - Momento de tombamento e momento de 22 ordem

Coeficiente Gama-Z

Eixo X Eixo Y

Momento de tombamento de calculo (tf.m) 74.68 43.53
Momento de 2a. ordem de cdlculo (tf.m) 2.30 1.65
Gama-Z 1.03 1.04

Fonte: Autor

4.1.1. Pavimento Térreo

Ao todo foram 67 sapatas, com f,, = 25MPa, E = 24150 MPa e cobrimento de

4,5 cm. A tabela a seguir mostra as dimensdes e armaduras das sapatas 1 e 2,

respectivamente.
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Tabela 21 - Resultado das sapatas S1 e S2 do Pavimento Térreo.

Dimensdes . . Armaduras
Nome (m) Armaduras inferiores superiores
B HO ; . . .
Dir.B Dir. H Dir.B | Dir.H
H | HL
7910.0
s1 135.00 | 0.25 o1 6 210.0c/21
140.00 | 0.25 | (5.50 cm?) (4.71 cm?)
62100
S 55.00 | 0.25 /15 6 210.0c/9
85.00 | 0.25 | (4.71cm?) (4.71 cm?)

Fonte: Autor

Ao todo foram 67 pilares com a mesma resisténcia caracteristica a compressao,
moédulo de elasticidade da sapata, mas com cobrimento de 3 cm. A tabela a

seguir mostra os resultados dos pilares P1 e P2.

Tabela 22 - Resultados dos pilares P1 e P2 do Pavimento Térreo

Dados Resultados
~ . lib o As b ;
Secéo Nivel . Nd méx | MBd topo | MHd topo Estribo Esb b
vinc Armaduras
Pilar (cm) Altura vl|lrr1]c Nd min | MBd base | MHd base Ash Topo Esb h
%
(m) (m) (kN) (kN.m) (kN.m) armadura Base
total
cota
65.00 0.00(19.00 EL 253.12 44.93 48.78 5'520 07 o 101.14
X 1.50] 1.50 RR 163.49 55.83 75.74 550 7o 7.98
P1 10.0 9 5.0c/12
0.4 24 g
65.00 10.0
15.00 0.00| 150 RR 58.43 2.56 aa2| LOT 20 34.60
X 1.50] 550 RR 22.41 2.03 5.77 2.36;0 03 e 42.29
P2 : 95.0c/12
0.7 60
45.00 10.0

Fonte: Autor

Ao todo foram 49 vigas, todas com 2 barras de aco CA-50 de 10 mm. A

resisténcia caracteristica a compressdao e modulo de elasticidade s&do os
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mesmos das sapatas e pilares, o cobrimento é de 3 mm. A tabela a seguir

apresenta os dados das vigas 1 e 2.

Tabela 23 - Resultado das vigas V1 e V2 do Pavimento Térreo

Vaos Noés
Viga Md Md
Als As Als
(kN.m) (kN.m)
-0.15 25100
V1 0.04 2210.0
9.10 25100
-10.50 25100
V2 1.43 22100
-4.75 25100
Fonte: Autor
4.1.2. Cobertura dos Ambientes

Assim como no pavimento térreo, resultaram em 67 pilares. Os dados de

resisténcia caracteristica a compressédo, méodulo de elasticidade e cobrimento

séo os mesmos. A tabela a seguir mostra os resultados dos pilares P1 e P2.

Tabela 24 - Resultado de pilares P1 e P2 da cobertura dos ambientes

Dados Resultados
~ . lib . As b .
Secéo Nivel . Nd méx | MBd topo | MHd topo Estribo Esb b
vinc Armaduras
. (cm) Altura I,'h Nd min | MBd base | MHd base Ash Topo Esb h
Pilar vinc
%
(m) (m) (kN) (KN.m) (kN.m) | armadura Base
total
cota
65.00 4001900 EL| 22660 15.56 2757 5'530 07 o 101.14
X 4001600 EL| 11961 44.04 49.03 5'500 07 o 85.17
P1 10. 5.0 ¢/12
0.4 24
65.00 510.0
15.00 400| 400 RR 2159 2.92 0.75 1'5710 02 o 92.27
X 400|550 RR 1.96 3.10 4.27 2'360 03 o 42.29
P2 10. 5.0c/12
0.7 60
45.00 10.0

Fonte: Autor
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Ao todo foram 7 lajes na Cobertura dos Ambientes, todos com f,, = 25MPa, E =
24150 MPa e cobrimento de 2,5 cm. A tabela a seguir mostra os resultados das
lajes L101 e L102.

Tabela 25 - Resultado das lajes L101 e L102 da Cobertura dos Ambientes

Espessura | Carga Mdx Mdy Flecha
Nome Asx Asy
(cm) (kN/m?) | (kN.m/m) | (kN.m/m) (cm)
As=121 | As=1.26
cm2/m cm2/m
L101 12 4.50 0.61 1.02 (210.0 ¢/20 | (210.0 c/20 -0.01
-3.93 -3.93
cm2/m) cm2/m)
As=151 [ As=1.30
cm2/m cm2/m
L102 12 4.50 5.76 4.41 (210.0 ¢/20 | (210.0 c/20 -0.29
-3.93 -3.93
cmz/m) cmz/m)

Fonte: Autor

Somaram-se 24 vigas na cobertura dos ambientes com os mesmos dados de
resisténcia, modulo de elasticidade e cobrimento das anteriores. A tabela a

seguir mostra os resultados das vigas V101 e V102 da cobertura dos ambientes.

Tabela 26 - Resultado das vigas V101 e V102 da Cobertura dos Ambientes

Vaos N6s
Viga Md Md
As Als As Als
(KN.m) (KN.m)

-0.15 22100
V101 0.12 22100

-2.95 22100

-4.49 22100
V102 1.60 22100

-1.63 2910.0

Fonte: Autor

4.1.3. Pavimento Cobertura do Reservatorio

Ao todo foram 23 pilares no pavimento Cobertura do Reservatério com f,, =
25MPa, E = 24150 MPa e cobrimento igual os anteriores. A tabela a seguir

mostra os resultados dos pilares P1 e P6.
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Tabela 27 - Pilares P1 e P6 da cobertura do reservatorio

65.00 6.00|1900 EL| 16745 5.59 18.90 5'520 07 o 101.14
X 2.00|16.00 EL 98.48 15.56 2757 5'520 07 o 85.17
P1 : 5.0c/12
04 24
65.00 L 00
65.00 6.00[19.00 EL| 167.45 5.59 18.90 5'5‘10 07 2 101.14
X 2.00(16.00 EL 98.48 15.56 2757 5'5‘10 07 2 85.17
PG : 550 /12
04 24
65.00 100

Fonte: Autor

Ao todo foram 4 vigas na Cobertura do Reservatorio com f,, = 25MPa, E =

24150 MPa e cobrimento igual as vigas anteriores. A tabela a seguir mostra os
resultados das vigas V201 e V202.

Tabela 28 - Resultados das vigas 201 e 202 da Cobertura do Reservatério

1.89 2910.0 2910.0 -2.27 2910.0 2910.0
V201 1.89 2910.0 2910.0 -3.15 2910.0 2910.0
-2.29 2910.0 2910.0
2.15 2910.0 -3.13 2910.0
V202 171 2910.0 -2.52 2910.0
-3.72 2910.0

Fonte: Autor
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4.1.4.

Pavimento Cobertura

Ao todo foram 17 pilares no pavimento Cobertura com f,, = 25MPa, E =

24150 MPa e cobrimento igual os anteriores. A tabela a seguir mostra 0s

resultados dos pilares P1 e P6.

65.00 800|1900 EL| 13788 0.73 12.63 5'520 07 g 101.14
X 2.00|16.00 EL 77.36 5.59 18.90 5'520 07 g 85.17
P1 : 550 /12
04 24
65.00 L 0o
65.00 8.00[19.00 EL| 137.88 0.73 12.63 5'520 07 g 101.14
X 2.00(16.00 EL 77.36 5.59 18.90 5'520 07 g 85.17
P6 : 05.0c/12
04 24
65.00 5100

Ao todo foram 4 vigas

24150 MPa e cobrimento

Fonte: Autor

no pavimento Cobertura com f,, = 25MPa, E =

igual os anteriores. A tabela a seguir mostra os

resultados das vigas V301 e V302.

Tabela 29 - Resultado das vigas V301 e V302 do pavimento Cobertura

-24.47 3210.0 2910.0
V301 25.36 3210.0 2910.0

-24.47 3210.0 2910.0

-16.88 2910.0 2910.0
V302 12.57 2910.0 2910.0

-13.78 2910.0 2910.0

Fonte: Autor
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4.1.5.

Cobertura Fachada

Ao todo foram 5 pilares na Cobertura Fachada com f, = 25MPa, E =

24150 MPa e cobrimento igual os anteriores. A tabela a seguir mostra 0s

resultados dos pilares P61 e P62.

Tabela 30 - Resultado dos pilares P61 e P62 da Cobertura Fachada

15,00 12,00]4.00 RR 43,34 9.04 5.98 1'571002“ 92.27
X 400(4.00 RR 14.28 9.65 533|471 62 46.13
P61 10.0 #5.0c/12
21 12
30,00 5100
15,00 12,00[4,00 RR 43.34 9.04 5.98 1'571002“ 92.27
X 400400 RR 14.28 9.65 533|471 62 46.13
P62 10.0 5.0 c/12
21 12
30,00 510.0

Fonte: Autor

Ao todo foram 4 vigas na Cobertura Fachada com f,, = 25MPa, E = 24150 MPa

e cobrimento igual aos anteriores. A tabela a seguir mostra os resultados das
vigas V401 e V402.

Tabela 31 - Resultado das vigas V401 e V402 da Cobertura Fachada

-10,84 2910,0
V401 20,04 2910,0

-10,84 2910,0

-7,28 2910,0 29100
V402 4,38 2910,0 2910,0

-5,76 2910,0 29100

Fonte: Autor
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A laje L401 é a unica laje da Cobertura Fachada com f,, = 25MPa, E =

24150 MPa e cobrimento igual aos anteriores. A tabela a seguir mostra os

resultados da laje L401.

Tabela 32 - Resultado da laje L401 da Cobertura Fachada

Espessura | Carga Mdx Mdy Flecha
Nome Asx Asy
(cm) (kN/m?) | (kN.m/m) | (kN.m/m) (cm)
As=121 | As=1,26
cm2/m cm2/m
L401 12 4,50 3,51 3.90 (210.0 ¢/20 | (210.0 c/20 -0,19
-3,93 -3,93
cmz2/m) cmz2/m)
Fonte: Autor
Figura 41 - Corte
T 0000000000007,
V203 V201 V204
P1 P2
103 V101 W04
P1 P2
W3 Wi
Fonte: Autor
4.2. ESTRUTURA METALICA

Normas consideradas:

% Fundac&o: ABNT NBR 6118:2014
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% Aco enformado: NBR 14762: 2010
% Acos laminados e compostos: ABNT NBR 8800:2008
% Concreto Armado: ABNT NBR 6118:2014

Tabela 33 - Resumo das verificagdes no Estado Limite Ultimo

VERIFICACOES (NBR 14762: 2001)

Barras Estad
na b/t A N, N, M. M, v, v, MY, MV, NM.M, MMM, M, ace
] he = 200
(b/e)£90 | =200 | Moo = 0.00 M. = 0.00 | M =0.00 | x:0.7m _ o 5 M,-. = 0.00 | VERIFICA
N3/N7 i foTeFiFTcDaO p. ne<o1 N NP n=0.2 n=01 N N N.P N.P P n=02
xi0m | A 2200~ 0.00 M. = 0.00 | x:0.7m x:0m x07m | x07m M,-« = 0.00 | VERIFICA
= Ten el s = 0. e = 0, : 0. _ ; : 0. ;0. & s = 0.
B (b\;,;_?ﬁ_cago fCrTeFif-'Tc? NP, n<01 NP2 n=28.3 | m=16 n=01 N7 1=8.0 | n=288 NP M | 1 =28.8
N [bxjt?-rngﬂ ;_t:iozrgo x:0.4m x:0m M. = 0,00 | Mz, = 0,00 o1 01 NP NP NP P M.=s = 0.00 | VERIFICA
Verifica 3,2200 | nm<0.d n<0.1 N.P.® N.P.% n= n= . P n=0.1
Verifica
%: 0.595 m | A. <200
; = M,., = 0.00 x: 0m ®:0m ®x: 0m ®x:0m x:0m x: 0m M,., = 0.00 | VERIFICA
5 e = 2o = 0. _ _ -
=0 [E‘;’ef_?rl—cago }CfTeFiFTc[;O NP n=31 n=25 | n=303 | n=13 =04 o n=92 | n=362 N.F Me® | m=36.2
%: 0.198 m | A = 300
= N.., = 0.00 ¥ 0m M., = 0.00 [ x: 1.587 m ®w:0m i 1 i 0m M,.. = 0.00 | VERIFICA
Py i _ ot = 0. 2, = 0. oo " 2 =0
N&/N9 (b/t)<90 | A, 2300 [ n=14 P ne14 NP ne 0.3 n=0z2 <01 N.P. N.P. n=34 P n=3.4
Verifica Verifica
. =300
(b/t)£90 | =2 _ M.z = 0.00 | Mo = 0.00 | Ma, = 0.00 | x: 1.587 m _ = | Mz =0.00 | VERIFICA
Ng/N10 Verifen ,-C:er_-_hc?ct;o n=57 AP D@ AP n=0.3 n=01 M.P. N.P. N.P. N.F. P n=5.7

Fonte: Autor

O material utilizado foi tipo ASTM A-36 Aco Laminado (A¢o Dobrado PFF) e série
Barra Redonda perfis “C” e “U”. Os pilares de 65x65 cm foram de concreto
armado com f,, = 25MPa, as diagonais principais tinha perfil U200x50x3.04,
internos da trelica tinha perfil igual das diagonais, as tercas apresentavam perfil
C250x85x25x2.00 e C250x85x25x2.00 duplo em | unido soldada (cumeeira) e

os contraventamentos era de barra redonda 3/8”.

Figura 42 - Isométrico cobertura metalica

TRELIGA EM
ESTRUTURA WETALICA
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CABDS DE
CONTRAVENTAMENTO
CAHOS DE CABCS DE
CONTRAVENTAMENTD| CONTRAVENTAMENTO| |
TRELIGE EM
ESTRUTURA WETALICA
TRELIGA EM TREUGA EM
TRELIGA EM ESTRUTUIRA METALICA ESTRUTURA METALICA

ESTRUTURA METALICA

2.00

Fonte: Autor

Figura 43 - Detalhe do contraventamento da estrutura

TERI

TREUGA EM
ESTRUTURA METALICA

Fonte: Autor

Figura 44 - Vista frontal da cobertura metalica

23.80

——-— lopa de Trahg

VE
E

8.00

Fonte: Autor

tope ds pflar (
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Figura 45 - Vista lateral da cobertura metalica

TERGAS
TRELIGE EM
ESTRUTURS, METALICA
]

s
o

LSBT T il T T T

PILAR.
CONCRETO ARMADC

BOQ0.00

Fonte: Autor

Figura 46 - Conexdao pilar/cobertura

T -

PECA DE ACO 4OX4OCM|
CHUMBADA AO PILAR

PILAR

PERSPECTIVA AXONOMETRICA

SEM ESCALA

Fonte: Autor

O parafuso foi sera fixado com resina epéxi (minimo 60 MPa) com mergulho de

10cm. A ancoragem sera de acordo com a figura a seguir.

111



Figura 47 - Detalhe ancoragem parafuso

SOLDA E70I2

o PLACA BASE
o CONCRETO DE
. REGULARIZACAOQ
N A
* *‘\f* .
o | PARAFUSO 212 MM
T — | ISO 898.CL.6

; .: ‘J; :_~;;’ j 3 ;}‘;
SN P CONCRETO €20,
e B EM GERAL

Fonte: Autor
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5. CONCLUSAO

O desenvolvimento deste trabalho permitiu a aplicacdo de diversos conceitos
estudados ao longo da graduagéo em engenharia civil, bem como vivenciar as
suas aplicacdes em um estudo pratico, entendendo as limitacdes e serventias
de cada conteudo. As tomadas de decisdo necessarias ao longo do processo
despertaram a aplicacdo de conhecimentos multidisciplinares quanto a técnicas

e limitagbes construtivas.

O projeto arquitetdbnico escolhido se mostrou um fator dominante no
desenvolvimento deste trabalho, pois possuia uma planta “ideal”, com locacgéo
de pilares simétrica e bem ordenada, tornando o dimensionamento dos
elementos mais padronizados. A solucao final satisfez as prescricbes da norma

e garantiu a seguranca da estrutura para o estado limite ultimo.

Foi possivel verificar que, ainda que os métodos desacoplados de analise no
pré-dimensionamento ndo tenham sido excessivamente simplistas, o0s
resultados obtidos sofreram mudancas significativas ao longo das etapas
seguintes de dimensionamentos. As lajes apresentaram valores inferiores apos
o efetivo dimensionamento, enquanto as vigas tiveram suas secdes aumentadas

em alguns elementos, inclusive para larguras indesejaveis arquitetonicamente.

A utilizacdo de um modelo de portico espacial permitiu obter resultados mais
precisos, principalmente pelo fato da estrutura em questdo apresentar apoio
mutuo entre vigas em diversos pontos, situacao de dificil consideracdo quando

utiliza-se modelos desacoplados de analises.

Os resultados obtidos corroboram para as consideracdes iniciais feitas no
capitulo de projeto arquitetbnico, onde pontua-se a necessidade de uma
concepcao arquitetbnica voltada também as necessidades do projeto estrutural,
considerando ndo somente as cargas verticais mas também as a¢des horizontais
decorrentes do vento e a consequente necessidade de estruturas de
contraventamento, prevendo a formacédo de pérticos, e com a compatibilizacéo

de vaos.
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O resultado final deste trabalho provém de informag@es obtidas a partir da planta
arquitetdnica, mas também de consideracdes e simplificagdes por parte do autor,
sendo que os valores finais obtidos estdo atrelados ao processo aqui

empregado.
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ANEXO A

Combinag6es Ultimas

Combinacdes
ultimas (ELT)

Descricio

Calculo das solicitacoes

Normais

Esgotamento da capacidade
resistente  para  elementos
estruturais  de  Concreto
Armado’

Fa=veFa Ve Fon + v Fan + Ty Foa) + Yoy Wee Fog

Esgotamento da capacidade
resistente  para  elementos
estruturais  de  Concreto
Protendido

Deve ser considerada, quando necessamo, a forga de
protensiio como carregamento externo com o3 valores Py o
e Pimn para a forga desfavoravel e  favoravel
respectivamente, conforme definido na Secio 9

Perda do equilibrio como

S (Fud) =S (Fa2)

F-.d=‘.|r;'.Gsk+R-ﬂ
F:.¢=Y;-Gm_ﬁ'ank—?’QOOﬂﬂEQﬂ=Qlk+I‘+‘qQﬂ=

Fa=veFa + Yoz Fega + ¥q (Fa + X W Fai) + Yeg Wor Fr

corpo rigido

Especiais on
de construcio”

Excepcionais™ |Fy=7y. Fa + Ve Fra + Forane 70 T Fop + Vg Ve Fogn

onde:

Fy=rvalor de caleulo das agdes para combinagio dltima ; Fy, = representa as agdes permanentes diretas
Fy = representa as agdes indiretas permanentes como a retragio Fyy e varidvels como a temperatura F,
F 4 = representa as agdes vanaveis diretas das quais F g, € escolluda prineipal

Ts Tq: Yeg—ver Tabela 3.7 ; w, . wyr — ver Tabela 3.8

F.i = representa as agbes estabilizantes ; Fy = representa as agdes nio estzbilizantes

Ga = valor caracteristico da agio permanente estabilizante

By = esforgo resistente considerado estabilizante, quando howver

G = valor caracteristico da agdo permanente mstabilizante

Qu=0u+ iuo_'Q_'k

Qi = valor caracteristico das agdes vanavels mstabilizantes

Q1 = valor caracteristico da agdo vanavel instabilizante considerada prineipal

Wy & Q= sdo as demais agdes variavels instabilizantes, consideradas com seu valor reduzmido

(Q; e = valor caracteristice mimmo da agie vanavel estabihzante que acompanha obrigatoriamente uma agdo vanavel
mstabihzante

1. Mo caso geral, devem ser consideradas inclusive combinacdes onde o efeito favoravel das carzas permanentes seja
reduzido pela consideragio de v, = 1,0. No case de estruturas usuais de edificios, essas combinagies gue consideram
1y reduzido (1,0) ndo precisam ser consideradas.

2. Quando Fgiu ou Fyiewe atuarem em tempo nmito pequenc ou tiverem probabihidade de ocomréncia mite baixa, wy
pode ser substituido por yy, . Este pode ser o caso para agbes sismicas e siiuagdo de incéndio.

+ Yeg s

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014.
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Combinacdes de Servico

Combinacdoes de
servico (ELS)

Descricio

Calculo das solicitacdes

Combinagdes gquase
permanentes de

Nas combinacdes quase permanentes de servigo,
todas as apdes varidveis sio consideradas com

servigo (CQF) seus valores quase permanentes yoFy
Nas combinacdes frequentes de servige. a acio
Combinacdes variavel prineipal Fy € tomada com sew wvalor
frequentes de frequente yFop e todas as demads agdes | Fio=EZFa~wiFnu+Ey;Fa
servigo (CF) varigveis sio tomadas com seus valores guase

permanentes yoFy

Combinagdes raras
de service (CE)

Nasz combinages raras de servigo, a acdo
variavel principal Fy; € tomada com sen wvalor
caracteristico Fou e todas as demais acdes sfo
tomadas com seus valores frequentes wiFy

Fd.'.u= EFE&_quk*'EWL_- Fqu:

onde:

F s = valor de caleulo das agdes para combinagdes de servipo;
Fyu = valor caracteristico das agdes varidveis pnineipais diretas;
w = fator de reducic de combinagio frequente para ELS;

v, = fator de reducio de combinacio quase permanente para ELS.

Fonte: ABNT NBR 6118, 2014.
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ANEXO B

Parametros geométricos

Secao Paramelros
L ﬂ.l=|:|
b ?
o s
_ 3a,’b,,
= Il} - h“[ Eﬂ: +EE'|1hH] Irn
a,=b, -t
b =b, —0,5¢
Le 1 %
5 2 8, 8,
| B, - 26,40, . + 21fb, m[[?] (% c]]
b _ baib,26,)
i 8, +2h,, + 26,
|
m + X =b 3a,’b, +c (6a,’ —Bc ") oy
"la,) vBah, v (B <128 +6a)] 7
2, =b, -t
b, =by —t
c =0D-05t

E

B, =2::,,I[I:-m—x“}’+§I{h,,—xm][[ET“+n_:|=—{%T]

b, (b, +2c,)
tr g, v 2h, <2,
Iq_=t| Eamzhm"'irl':ﬁﬂn:_ﬂnnl} s x
"l &, +68,b, +c, (8,7 +128,c, +6a,')| "
a, =b, -t
By, =b -t
:;m=[l—ﬂ.5'l

Fonte: SILVA; PIERIN e SILVA, 2014
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ANEXO C

Valores de v, utilizados no pré-dimensionamento da altura das lajes.

A | Cusol | Caso2 | Caso3 | Casod | Caso$ | Caso6 | Case7 | Casa8 | Caso9
00| 150 | 1,70 | 1,70 | 1,80 | 190 | 190 | 200 | 200 | 220
105 | 148 | 167 | 169 | 178 | 187 | 189 | 197 | 195 | 218
100 | 146 | 164 | 167 . 176 | 183 | 188 | 194 | 197 | 215
115 | 144 | 161 | 166 | L7 | 180 | 187 | 191 | 19 | 213
120 | 142 | 158 | 164 | 4,72 | 1,76 | 186 | 188 | 194 | 210

1,25 1,40 1,55 1,63 1,70 1,73 1,85 1,85 1,93 2,08
1,30 | 138 | 152 161 | 168 | 169 | 184 | 182 191 | 208
L35 | 1.3 1,49 L60 | 186 | Lek LE3 | 1,79 1,90 2,0
140 [ 1,34 | 146 1,58 | 168 | 162 | 182 | 1,7 188 | 200

1,45 1,12 1,43 1,57 1.62 1.59 1,81 1,73 1,87 198

150 | 130 | 140 | 155 | 160 | 155 | 180 | 170 | 185 ! 195 |
155 | 128 | 137 | 154 | 158 | 152 | L9 | 167 | 18e | 1w
1,60 | 126 | 1,34 | 152 | 15 | 148 | 178 | 164 | 182 | 190
Les | 1,24 | 131 | 151 | 154 | 145 | 1,77 | 161 | 1,81 | 188
70 | 122 | 128 . 149 | 152 | 141 | 176 | 158 | 179 | 185
.75 | 1,20 1,25 1,48 1,50 1,38 1,75 1,55 1,78 [ 1,83
180 | 118 | 122 | e | 148 | 134 | 174 | 152 | 17 | 180
18 | 116 | 1,19 | 145 | 146 | 131 | 1,73 | 149 | 175 | 1,78
1,9 [ 14| 116 | 143 |14 | 127 | 172 | 146 | 173 | LTS
1,95 | 112 1,13 1,42 1,42 1,24 1N 1,43 1,72 1,73
200 | 1,00 | 1,30 | 140 | 140 | 120 | 170 | 140 | 1,70 | 1,70

Fonte: CARVALHO E FIGUEIREDO, 2016.
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Valores de y, utilizados no pré-dimensionamento da altura das lajes.

Ago Vigas e lajes nervuradas Lajes macicas
CA25 25 15
CA32 2 33
CA40 20 k1]
[ caso 17 25
CAs0 . 15 20

Fonte: CARVALHO E FIGUEIREDO, 2016.
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ANEXO D

Figura 48 - Corte longitudinal

Fonte: Autor
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