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Palavras do autor

14, futuro engenheiro civil. Bem-vindo ao curso de Estruturas de
Concreto Armado II.

E com muito prazer que, por meio deste livro, damos continuidade
aos estudos das estruturas de concreto armado, assunto tdo importante na
formagio do engenheiro civil. Ja sabemos que o concreto é o material mais
utilizado na construgéo civil, tanto no Brasil quanto em todo o mundo. Sua
composi¢do é fundamentalmente feita de cimento, agua e agregados. Ja o
concreto armado combina a excelente resisténcia & compressdo do concreto
com a resisténcia a tragdo do ago, podendo, assim, ser empregado nas mais
diversas dreas da construcao civil.

Na Unidade 1 deste livro, vamos aplicar os conhecimentos aprendidos
anteriormente sobre resisténcia dos materiais para efetuar o dimensiona-
mento das armaduras transversais de vigas submetidas a forca cortante em
situagdes reais de carregamento.

Ja na Unidade 2, vamos finalizar a aprendizagem do dimensionamento
e detalhamento das armaduras longitudinais de vigas de concreto armado,
aprendendo a sintetizar os conhecimentos de ancoragem. Vamos comparar
os diagramas de momento fletor de uma viga com os comprimentos de
ancoragem necessarios estabelecidos pela norma.

Na Unidade 3, vamos aprender e aplicar as normas de concreto armado
no pré-dimensionamento, no dimensionamento e no detalhamento final de
pilares de edificagoes.

Para finalizar, na Unidade 4, vamos trabalhar com o detalhamento e o
dimensionamento de fundag¢des em concreto armado muito utilizadas, como
blocos e sapatas. Também vamos aprender a dimensionar alguns sistemas
estruturais complementares de uma edificagdo como reservatdrios de agua
e escadas.

Vale lembrar que, no Brasil, a norma de projeto de estruturas de concreto
armado é a NBR 6118 (ABNT, 2014) e é ela que vamos utilizar no decorrer
deste livro.



No final da disciplina, vocé estara apto a dimensionar e detalhar vigas e
pilares de concreto armado, além de conhecer o detalhamento de algumas
fundagdes de estruturas de concreto armado e de outras completares, como
reservatorio e escadas em concreto.

O conhecimento de estruturas de concreto armado é fundamental para o
engenheiro civil, independente da drea em que ele vai atuar, sendo em obra
ou em projeto. E muito importante que vocé pratique os exercicios.

Vamos comegar?



Unidade 1

Forg¢a cortante em vigas de concreto armado

Convite ao estudo
Ola!

Depois de ter estudado algumas disciplinas sobre estruturas, vocé deve
lembrar que as vigas estruturais usualmente sofrem a agao de cargas verticais.
Para combaté-las, utilizamos armagdes chamadas estribos, que sdo responsa-
veis por absorver os esfor¢os cisalhantes a que as vigas de concreto armado
estdo sujeitas, além de ligar as barras longitudinais e fornecer maior rigidez
ao elemento estrutural.

Para vocé entender melhor a necessidade dos estribos, vamos imaginar
duas ripas de madeira apoiadas uma sobre a outra. Quando solicitadas por
um carregamento, essas ripas de madeira deslizardo umas sobre as outras,
correto?

Vamos estudar, nesta unidade, a forma como os estribos atuam nas vigas
de concreto, agindo como pregos em ripas de madeiras, unindo as duas pegas.

Vocé vai aprender, também, a aplicar os conhecimentos adquiridos
anteriormente ao dimensionamento das armaduras transversais de
vigas de concreto em situagdes de carregamento de acordo com a NBR
6118 (ABNT, 2014).

Além disso, vocé vai sintetizar os conhecimentos de ancoragem das
armaduras longitudinais em situagdes reais, comparando o diagrama de
momento fletor de uma viga com os comprimentos de ancoragem neces-
sarios, de acordo com a norma brasileira de concreto armado, NBR 6118
(ABNT, 2014).

Imagine a seguinte situagdo: vocé foi contratado como trainee em um
escritorio de célculo estrutural. O engenheiro para o qual vocé esta traba-
lhando esta desenvolvendo o projeto de um edificio residencial em concreto
armado com lajes macigas, quatro pavimentos e com localizacdo em uma
cidade ndo litordnea como Belo Horizonte.

Assim, vocé ira trabalhar juntamente com o engenheiro responsavel
que desenvolvera o projeto fazendo o célculo de algumas estruturas. Neste
livro, vamos desenvolver juntos o detalhamento e dimensionamento das
armaduras de algumas estruturas sujeitas a diversos casos de carregamento.



Durante esta unidade, vamos utilizar essa associagdo para desenvolver o
calculo de vérias vigas de concreto armado desse edificio residencial sujeito
a cargas de cisalhamento. Nesta se¢ao, em particular, vamos tratar do desen-
volvimento do célculo do dimensionamento das armaduras transversais das
vigas de concreto.



Secao 1.1

Ac¢ao da for¢a cortante em vigas de concreto
armado

Dialogo aberto

Prezado aluno, nesta disciplina, vocé vai dimensionar e detalhar varios
elementos estruturais de um prédio residencial em concreto armado. Nosso
primeiro item neste estudo serd a armadura transversal ou os estribos, funda-
mentais para estabilidade da viga, os quais precisam estar corretamente
dimensionados para dar estabilidade & viga e permitir o correto preenchi-
mento do concreto na forma desta.

Para isso vocé deve se imaginar na seguinte situagao:

Vocé foi contratado como engenheiro trainee de uma empresa de projeto
especializada no célculo de estruturas de concreto armado e estd na equipe
responsavel pelo projeto de um prédio residencial de quatro pavimentos
feito em concreto armado e situado em Belo Horizonte/MG. O engenheiro
estrutural responsavel desenvolveu um pré-dimensionamento das vigas do
prédio que vocé deve dimensionar e detalhar. A partir das cargas que atuam
na estrutura, ele fez o langamento das vigas e lajes de acordo com o projeto
arquitetonico designado a sua equipe.

A partir desse pré-dimensionamento, ele te encarregou do célculo das
armaduras transversais minimas de algumas vigas. Dentre elas, a viga repre-
sentada abaixo.

Figura 1.1 | Viga de concreto armado
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Fonte: elaborada pela autora.

Para esse projeto, vocé deve considerar que o concreto utilizado é 0 C25 ¢
0 a¢o que sera utilizado é o CA50.

Lembre-se de que o coeficiente de seguranca para o ago é 1,15 e para
o concreto 1,40. Considere, também, que o edificio deverd ser construido
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em Belo Horizonte e vocé devera utilizar o cobrimento adequando para essa
classe de agressividade.

Para esse desafio, vocé deve saber os conceitos basicos de determinagio de drea
de armadura minima e espagamento méximo dos estribos. Vamos aos trabalhos?

Nao pode faltar

Nas disciplinas aprendidas anteriormente no seu curso, vocé ja deve
ter visto que as vigas estruturais usualmente sofrem a agdo de cargas verti-
cais. Para combater essas cargas, utilizamos armagdes chamadas estribos.
Nesta se¢do, vamos estudar a NBR 6118 (ABNT, 2014), que especifica
como devemos dimensionar essas armag¢des. Também aprenderemos qual a
armacao de combate ao cisalhamento minima devemos utilizar em todas as
estruturas lineares, como as vigas.

Como vimos na introdug¢io, com as ripas de madeira, essas cargas causam
o cisalhamento nos elementos de concreto fazendo com que suas lamelas
escorreguem umas sobre as outras, conforme apresentado na Figura 1.2.

Podemos, entdo, imaginar Figura 1.2 | Ripas de madeira sob carregamento

a existéncia de um elemento  apoiadas uma sobre a outra

estrutural que serd responsavel P

por interligar essas lamelas e

absorver esses carregamentos,

agindo como pregos em ripas

de madeiras, como apresen-

tado na Figura 1.3.

Esses elementos sio as
armaduras transversais, Fonte: elaborada pela autora.
também conhecidas como
estribos. Os estribos mais Figura 1.3 | Ripas de madeira sob carregamento
usuais sao os de dois ramos, apoiadas uma sobre a outra ligadas através de pregos
como apresentado na Figura
L1.1. Ou seja, a drea de ago que
resiste aos esforcos de cisalha-
mento ¢ multiplicada por
2. Porém, podem existir os
estribos de trés e quatro ramos,
que sdo mais raros e aplicados Z
em caso de grandes reforcos  Fonte: elaborada pela autora.
estruturais (refor¢os pontuais).
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Figura 1.4 | Estribos com 3 e 4 ramos

(a) 3 ramos (b) 4 ramos

\\ A sw \\ N A Sw

2] >
v /7/

Fonte: Bastos (2017).

Para entendermos como os estribos trabalham, muitas vezes associamos
esse trabalho ao funcionamento de uma trelica, conforme apresentado na
Figura 1.5.

Figura 1.5 | Trelica cldssica associada ao célculo de estribos
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Fonte: elaborada pela autora.

No detalhe, as forcas que atuam nas barras seriam as seguintes:
N, = forga de compressdo no banzo superior.

N, = forca de tracido no banzo inferior.

N, = forca de compressdo no banzo inclinado.

N,, = for¢a de tragdo no banzo vertical.
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Nao ¢ dificil perceber que, ao associarmos o célculo dessa trelica ao
calculo de uma viga, as forgas encontradas na trelica seriam as combatidas
pelas seguintes componentes na viga de concreto armado:

o N, éaforcade compressao atuante na face superior da viga concreto,
sendo, portanto, combatida pelo proprio concreto. Aqui temos o
banzo comprimido.

o Jaaforcadetra¢do N,, que atua na parte inferior da viga, é comba-
tida pelo ago da armagdo longitudinal da viga. Chamamos essa forca
que atua combatendo essa tragdo de banzo tracionado.

o A forca N, também sera resistida pelo préprio concreto. Aqui
temos a biela comprimida.

o Por fim, a N,,, por ser uma for¢a de tragdo, sera combatida pelos
estribos. Aqui chamamos de tirante tracionado.

Assimile

Para que possamos entender melhor como sdo posicionados os estribos
! em uma viga de concreto armado, vamos visualizar o esquema de

montagem da armagdo da viga na Figura 1.6.

Figura 1.6 | Esquema de montagem das armagdes de uma viga de concreto armado

P
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ARMADURA
LONGITUDINAL

Fonte: elaborada pela autora.

Para compreendermos melhor como funciona o cisalhamento em vigas
de concreto armado, vamos observar a evolugdo da fissuragdo em uma viga
de concreto armado sujeita a diversos carregamentos, conforme apresentado
na Figura 1.7. Note que as fissuras inclinadas, devido a for¢a cortante, surgem
proximas aos apoios (local da cortante méxima). J4 as fissuras verticais se
mantém no centro, entre os dois pontos de carregamento da viga, visto que é
uma regido de flexdo pura, onde s6 ocorrem momentos fletores.
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Figura 1.7 | Evolugdo das fissuras em uma viga sujeita ao cisalhamento
35kN 35 kN
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Fonte: Pinheiro, Muzardo e Santos (2010).

De modo mais académico, podemos explicar esse comportamento dos
elementos de concreto armado da seguinte maneira para cada estadio de
calculo do concreto armado:

e Estadio I

Para um melhor entendimento, considere uma secdo retangular de
concreto, conforme Figura 1.8, sem qualquer fissuragdo, submetida a flexao
simples. Por estar sem nenhuma fissura, essa secdo encontra-se no estadio L.
Conforme aprendemos anteriormente na disciplina de resisténcia dos
materiais, apresentamos os diagramas de tensoes de cisalhamento e o diagrama
de tensdes normais, conforme indicado nas Figuras 1.8 (b) e 1.8 (c), respectiva-
mente. Na Figura 1.8 (b), o cisalhamento ( 7 ) esta representado como a tensio
de cisalhamento para pontos com a distancia (y) da linha neutra LN.

Figura 1.8 | Viga de segdo retangular submetida a flexdo simples

o]

(@) (b) (c)
Legenda: (a) segdo transversal (b) diagrama de cisalhamento ( 7 ) (c) diagrama de tens®es normais ( 0 )
Fonte: elaborada pela autora.
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Em resisténcia dos materiais, vocé também aprendeu a calcular a tensdo
de cisalhamento através da seguinte equagio:
VxQ
T =
b, x1I

(1.1)

Onde V ¢ a forga cortante atuante na se¢do transversal, Q é o momento
estatico da drea acima de y e I ¢ o momento de inércia da segdo em relagdo a
linha neutra LN.

Sabemos, também, que o valor da tensdo de cisalhamento atingira o seu
valor de méximo ( 7, ) na linha neutra, ou seja, quando y for igual a 0.

Nesse caso, para um diagrama linear de tensdes entre as resultantes de tragio
(R,) e as resultantes de compressdo (R ), a relagio I/Q, deverd representar o
brago de alavanca (z). Assim, podemos reescrever a equagdo (1.1) como:

_VxQ, 14 14

71 b,/Q) b,xz (1.2)

Nas Equagdes 1.1 e 1.2, consideramos que o material é homogéneo.
Assim, consideramos, hipoteticamente, que o concreto ndo estara fissurado.
Portanto, essas equagdes serdo aplicaveis somente para vigas trabalhando no
estadio I, apesar dessa situagdo ocorrer muito pouco nas nossas edificagdes
de concreto armado.

e Estadio 11

Ja no estadio II, vamos considerar que o concreto esteja fissurado.
Portanto, as Equagdes 1.1 e 1.2 somente serdo validas se desprezarmos a
resisténcia do concreto abaixo da LN, ou seja, o concreto que esta tracionado.
Nesse caso, ocorrera uma distribuicdo linear de tensdes na regido compri-
mida da se¢do de concreto armado. Além disso, a armadura de tragdo ( 4,)
devera ser homogeneizada para uma nova area que serd equivalente em darea
com a do concreto, sendo igual a a,xA,, onde «, é a relagdo entre os
modulos de elasticidade do concreto e do ago.

Nesse caso, conforme aprendemos em resisténcia dos materiais para
materiais compostos, a linha neutra sera obtida através da igualdade entre os
momentos estaticos da drea comporta e da drea tracionada considerando-se
a posi¢do do LN.

e Estadio III:

No estadio III, o dimensionamento no estado limite para a flexao simples
considera um diagrama de compressdo parabdlico na se¢do de concreto
(para melhor entendimento, vamos simplifica-lo para uma se¢do retangular).
Esse diagrama é obtido através do momento fletor de calculo (M, ) no estddio
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111, ndo podemos utilizar as Equagdes 1.1 e 1.2 para a obtengido do brago de
alavanca (z) como uma relagio entre I e Q . Entretanto, a Equagdo 1.2 ainda
podera ser utilizada se adotarmos um valor para z, que ja foi obtido no
dimensionamento a flexdo no estado limite altimo. Assim teremos:

z=d—0,4x=K_xd (1.3)

Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014), o valor médio para K, pode ser
igual a 0,9. Assim, a tensdo maxima de cisalhamento no estado limite ultimo

(7,4) sera:

Vd
= =110
b, x0,9xd

\%

d

waxd (1.4)

Sendo que V¢ a forga cortante de célculo.

Tud

Com o uso da equagéo (1.4), a tensdo de cisalhamento de calculo sera:
Vd

=— 1.5
de bw ><d ( )

Essa equagdo servird de referéncia para verificagdes da resisténcia do
concreto ao cisalhamento, apesar de ndo possuir um significado fisico.

Ja a tensdo dada pela equagdo (1.4), tem significado fisico e representa a
maxima tensdo de cisalhamento na se¢io transversal, podendo ser reescrita
de forma simplificada como:

7. =L10xT,, (1.6)

.

>~ Dica
Aproveite para se aprofundar no assunto e olhar as paginasde 2 a4 e
! também as paginas 10 e 11 da apostila do professor Paulo Bastos, em
Bastos (2017). Vocé vai encontrar figuras e conceitos importantes sobre
o mecanismo de fissuragdo, mostrando que as fissuras por cisalhamento
se iniciam normalmente inclinadas nos apoios.

BASTOS, Paulo Sérgio dos Santos. Dimensionamento de vigas de
concreto armado a forga cortante. Apostila da disciplina Estruturas de
Concreto Il da Faculdade de Engenharia da Unesp, 2017.

Armadura transversal minima

A NBR 6118, item 17.4.1.1.2 (ABNT, 2014), determina que todos os
elementos lineares, como vigas, estio submetidos a forca cortante, devendo
conter armadura transversal minima 4,, ., . A arma¢do minima é necessaria
para o caso de alteracbes no carregamento da estrutura, prevenindo
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fissuragdes nesses elementos e até mesmo a ruptura. A taxa geométrica dos
estribos sera dada pela seguinte equagio:

A
Py =0 2> 0,2& (1.7)
b, xs fyd

Onde A,, ¢é a drea da segdo transversal dos estribos; b, ¢ a largura da
alma, s é o espagamento longitudinal dos estribos. Conforme ja visto em
Concreto I, 0 f,, ¢ a resisténcia média a tragdo do concreto e f, ¢é resis-

téncia ao escoamento do aco da armadura transversal.
A partir da equagdo (1.7), com f, pode-se tabelar o valor de p,, ;. :

Tabela 1.1 | Tabela auxiliar para o calculo das armagdes transversais minimas

.fck (MPa) psw,min

20 0,09
sw,min = psw,min X bw

25 0,10

30 0,12

Fonte: elaborada pela autora.

Espacamento maximo entre estribos

A NBR 6118 (ABNT, 2014) faz algumas exigéncias quanto aos estribos
(item 18.3.3.2):

o Os estribos deverdo ser fechados através de um ramo horizontal,
envolvendo as barras da armadura longitudinal de tragdo e ancorados
na face oposta.

¢ Quando essa face também puder estar tracionada, o estribo deve
ter o ramo horizontal nessa regido ou complementado por meio de
barra adicional.

» O diametro da barra que constitui o estribo deve ser maior ou igual a
5 mm, sem exceder 1/10 da largura da alma da viga.

o Quando a barra for lisa, seu didmetro ndo pode ser superior a 12 mm.

o No caso de estribos formados por telas soldadas, o didmetro minimo
pode ser reduzido para 4,2 mm, desde que sejam tomadas precau-
¢des contra a corrosdo dessa armadura.

° O espagamento minimo entre estribos, medido segundo o eixo
longitudinal do elemento estrutural, deve ser suficiente para permitir a
passagem do vibrador, garantindo um bom adensamento da massa.

16 - U1/ Forga cortante em vigas de concreto armado



o O espagamento maximo deve atender as seguintes condigdes:
Se V, <0,67xVy 1, {8, =0,6xd <30cm (1.8)

7Tem<s<
Se V> 0,67 % Vy 1, {S,4 =0,3xd <20cm

mdx
Sendo V,,, a forca cortante resistente de célculo relativa a ruina das
Rd2
diagonais comprimidas de concreto, é determinado da seguinte forma:

Ver =0,27 x v, X f., xb, xd (1.9)

Onde a= [12];”0] e fu é expresso em MPa.

Exemplificando
Uma viga de concreto armado feita com concreto C20 estd sujeita a um

carregamento de V, =150 kN. Essa viga possui segdo igual a 20x60 cm
e a altura util é 57cm. Qual o espagamento maximo que podemos utilizar
ao dimensionar a armacao transversal dessa viga?

Resposta:

1— /. = 1,& =0,92
250 250

Ve, =0,27x v, X f, xb, xd
Vi, =0,27x0,92%(2,0/1,4)x20x 57 = 404,57kN

- 150 <0,67x404,4
~10,6xd=34,2

Portanto: 7cm <s<30cm

Sendo V .2 forga cortante de célculo, Vip @ forca cortante resistente de
célculo, s 0 espagamento entre as barras da armadura, d a altura util.

o O espacamento transversal entre ramos sucessivos da armadura
constituida por estribos ndo pode exceder os seguintes valores:
156 V,<0,2V,,,, entdo s, . =d <80cm (1.10)
Se V,>0,2V,,,, entdo s, . =0,6xd <35cm

t,mdx

t,mdx

anc. Reflita
Qual a relagdo entre o tamanho do agregado graudo e o espagamento
: minimo da armagdo transversal das vigas de concreto armado?
As bicheiras (também chamadas de ninhos de concretagem) sdo falhas
ocorridas por uma falha de adensamento na hora da concretagem, resul-
tando em diversos “buracos” na estrutura, como um queijo suigo. Esse
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concreto ndo apresenta, claramente, um bom comportamento estru-
tural. Como essas bicheiras podem diminuir o desempenho do estribo?
O que essas bicheiras (ou ninhos de concretagem) podem fazer com a
resisténcia a compressdo? E com o mddulo de elasticidade?

Vale lembrar que o cdlculo da armadura transversal é feito por metro linear.
Portanto, o valor de A,, .., corresponde a drea de ago utilizada para combater o
cisalhamento em 1 m considerando o espagamento. Vocé pode fazer as contas
considerando a drea da barra de aco e o espagamento ou utilizar a Tabela 1.2.

Tabela 1.2 | Area de ago da segdo conforme espagamento

Espagamento ¢ didmetro (mm)
(cm) 5 6.3 8 10 12,5 16
7,5 2,67 4,20 6,67 10,67 | 16,67 | 26,67
10,0 2,00 3,15 5,00 8,00 12,50 | 20,00
12,5 1,60 2,52 4,00 6,40 10,00 | 16,00
15,0 1,33 2,10 3,33 5,33 8,33 13,33
17,5 1,14 1,80 2,86 4,57 7,14 11,43
20,0 1,00 1,58 2,50 4,00 6,25 10,00
22,5 0,89 1,40 2,22 3,56 5,56 8,89
25,0 0,80 1,26 2,00 3,20 5,00 8,00
27,5 0,73 1,15 1,82 2,91 4,55 7,27
30,0 0,67 1,05 1,67 2,67 4,17 6,67

Fonte: elaborada pela autora.

Vamos entender melhor como dimensionar a arma¢do minima
voltando a nossa situagdo-problema. Preparado para aprender um pouco
mais sobre isso?

Sem medo de errar

Vocé foi contratado como engenheiro trainee de uma empresa de
projetos estruturais e esta na equipe responsavel pelo projeto de um prédio
residencial de quatro pavimentos feito em concreto armado e situado
em Belo Horizonte/MG. A partir do pré-dimensionamento das vigas do
prédio, vocé deve dimensionar as vigas para resistir as for¢as cortantes que
atuam no edificio.

A partir desse pré-dimensionamento, o engenheiro responsavel encar-
rega-o do célculo das armaduras transversais minimas de algumas vigas,
conforme a viga desenhada esquematicamente na Figura 1.1 apresentada no
Didlogo Aberto.
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O célculo das armaduras transversais minimas é muito simples. A partir
da Tabela 1.1 tém-se:

xb, =0,1x20=2cm’/m

sw.min ~ psw,min

Devemos observar que A éadrea de estribos por unidade de compri-

sw,min

mento da viga. Ou seja, para cada metro de viga devemos utilizar 2 cm® de

aco. Lerglbrando que a area de ago para determinado didmetro ¢é igual a
md

A, = , temos:
= 2
7%0,63 )
Ays=————=0,311cm’* para estribos de duas pernas temos:
’ 4

0,311x2=0,62 cm?

2 . 100
——23,22 barras , para cada metro linear teremos: —— =31cm
0,62 3,22

Logo adotaremos: = ¢6,3¢/30cm

Depois de resolver essa questdo, vocé ja estara habilitado a determinar a
armadura minima transversal de qualquer viga.

Avangando na pratica

Armaciao minima e espacamentos maximos de
uma viga de concreto armado

Descri¢ao da situagao-problema

Vocé foi chamado para auxiliar na reforma de uma residéncia onde foram
detectadas patologias semelhantes a apresentada no desenho da Figura 1.9,
tipicas de um carregamento cisalhante. Foi solicitado que vocé fizesse uma
analise do projeto
original da viga,
propondo  uma
nova armacao
minima a ser
utilizada  onde
essas fissuragdes
nao ocorressem.

Figura 1.9 | Viga fissurada sujeita a forga cortante

Fonte: Bastos (2017).
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Determine a arma¢do minima da Figura 1.10 | Esquema de estribos
armadura transversal e os espagamentos numa viga
minimos e maximos da viga esquematizada
na Figura 1.10.

Para a resoluc¢do desse problema, utilize
concreto C20, aco CA50 e forga cortante 37,5 40
mdaxima V, =100kN .

Resolugio da situagao-problema 2,5
Para a determinagdo da armadura *
minima temos: 20
swmin = Psw.min wa =0,09%x20= 1,85m2/m Fonte: elaborada pela autora.

. 20
a=(1- f‘") ouseja a=|1-—|=0,92
250 250

Vi, =0,27x v, X f, xb, xd
Vi, =0,27%0,92x1,428 X20x 37,5 = 266,03 kN

Se100>0,67x266=178
s< logo, 7Tem<s<22,5cm
S5 = 0,6x37,5=22,25<30
70,5 R .
6=, = 0,196 cm® para estribos de duas pernas temos:
0,196x2=0,392 cm’
1,8 . 100
—— 4,59 barras , para cada metro linear teremos: ——=21cm
0,392 4,59
Logo adotaremos: A,, .., =$5mmc/22,5cm

sw,min

Faca valer a pena

1. Conforme o item 18.3.3.2 da NBR 6118 (ABNT, 2014), todos os elementos
lineares submetidos a forga cortante devem possuir armadura transversal constituida
por estribos.

A armadura transversal minima deve ser colocada nas vigas a fim garantir a estabili-
dade das estruturas, mesmo na eventualidade de serem aplicados carregamentos nao
previstos no calculo, evitando a ruptura brusca logo ap6s o surgimento das primeiras
fissuras inclinadas.

Determine a armac¢do minima da armadura transversal da viga abaixo, que sera
construida com concreto C30, e os espacamentos minimos e maximos da viga acima:
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e o o

——30——]

Fonte: elaborada pela autora.

a) 1,8 cm*/m
b) 2,0 cm?*/m
¢) 2,7 cm*/m
d) 3,0 cm*/m
e) 3,6 cm*/m

2. Os estribos sio armaduras destinadas a resistir aos esforgos provocados por forgas
cortantes, segundo a norma NBR 6118 (ABNT, 2014).

De acordo com os seus conhecimentos, assinale a alternativa correta:

a) O estribo ¢ classificado como uma armadura negativa.

b) Os estribos em vigas ndo tém fungio estrutural, mas apenas a fungdo de manter as
armaduras longitudinais na posigdo correta.

c) As ferragens dispostas acima da viga tém o Gnico objetivo de manter os estribos
na posigao.

d) Para melhorar o seu desempenho estrutural, os estribos deveriam estar juntos as
faces da viga.

e) Os estribos, no mercado de construgao civil brasileiro, sio constituidos apenas
pelos agos do tipo CA-50 e CA-60.

3. A escolha do diametro e do espagamento dos estribos pode ser feita por meio
do célculo da area de armadura por metro linear (cm?/m). A partir do célculo de
armagdo minima e espagamento méximo, pode-se determinar qual a drea da armagéo
transversal minima para uma viga de concreto por metro.

Dentre as opgdes apresentadas, marque a melhor para armagdo minima considerando-se
a viga de concreto armado, cuja se¢do retangular ¢ apresentada abaixo:
Para esse exercicio, utilize concreto C35, A¢o CA50 e a forga cortante maxima V,=100 kN

Considere, tarznbém, que a resisténcia média a tracio média do concreto é
— 3
fctw_o’3><fl'k .
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e e o

20—

Fonte: elaborada pela autora.

a) A, i =P5mm C/lScm
b) A,, = P5mm C/12, 5cm
Q) A, =08mmc/20cm
d) A, .. =$6.3mmc/15cm
e) A, .. =®8mmc/30cm
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Secao 1.2

Dimensionamento da armadura transversal no
modelo I

Dialogo aberto

Nesta se¢do vamos dar continuidade ao estudo das armaduras transver-
sais nas vigas de concreto armado e aprender como fazer o dimensionamento
usando o modelo I. Lembrando que, na tltima se¢do, trouxemos a seguinte
situagdo hipotética: vocé estd na equipe responsavel pelo desenvolvimento
de projeto estrutural de um edificio localizado em Belo Horizonte, Minas
Gerais. Como trainee recém contratado da empresa, vocé foi encarregado
de calcular a armagéo transversal minima de uma viga de concreto armado.

No desenvolvimento do projeto, um prédio residencial de quatro
pavimentos feito em concreto armado, o engenheiro estrutural responsavel
desenvolveu um pré-dimensionamento das vigas do prédio e coube a vocé
dimensionar e detalhar. A partir das cargas que atuam na estrutura, ele fez
o lancamento das vigas e lajes de acordo com o projeto arquitetdnico desig-
nado a sua equipe.

Nesta se¢do, vocé vai fazer o calculo de uma outra viga, que deve ser maior,
0 que torna necessario o uso de mais ao para sustentar os esforgos cisalhantes
a que ela esta sujeita. Para que isso seja feito, vocé deverd considerar, durante o
calculo, a forga cortante maxima obtida através do diagrama de cisalhamento.
E entdo que deveremos determinar qual secio de estribo ser utilizada.

Lembrando que o concreto utilizado na obra é o C25 e 0 ago que serd
utilizado é o CA50, considere, também, que o edificio devera ser construido
em Belo Horizonte e que vocé deverd utilizar o cobrimento adequando para
essa classe de agressividade. Essa viga tem se¢do 60x20 cm.

A partir desse pré-dimensionamento, o engenheiro encarregou-o do
célculo das armaduras transversais minimas de algumas vigas, dentre elas, a
viga representada abaixo:

Figura 1.11 | Viga de concreto armado a ser dimensionada na situagdo-problema 1

4 tfim
VULV L M‘l 1L
500 60
| L

Fonte: elaborada pela autora.
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Para completar o exercicio, precisamos conhecer alguns conceitos do
dimensionamento de vigas para os esforcos cisalhantes. Para isso, vamos dar
uma olhada no que nao pode faltar?

Dessa forma, vocé aprofundard seu conhecimento sobre o modelo de
calculo I para verificagdo da diagonal comprimida, sobre trelica classica de
Ritter-Morsh (® = 45°), diagonal tracionada e comprimida para vigas de
concreto armado e sobre o calculo da drea de armadura transversal para vigas
de concreto armado.

Preparado? Temos muita coisa para aprender. Vamos 14!

Nao pode faltar

Na sec¢do anterior, aprendemos um pouco sobre o mecanismo bésico de
transferéncia da for¢a cortante em vigas de concreto armado e o comporta-
mento das vigas de concreto armado sujeitas ao cisalhamento. Abordamos,
também, conceitos sobre as armaduras transversais minimas para vigas de
concreto armado e espagamento maximo entre estribos.

Nesta se¢do, vamos falar sobre os modelos de calculo para a verificagdo
da diagonal comprimida e o célculo da drea de armadura transversal para
vigas de concreto armado.

A NBR 6118 (ABNT, 2014) admite dois modelos de cdlculo em fungido da
inclinagdo das bielas de compressdo. A Figura 1.12 utiliza essa analogia a partir
do modelo em trelica de banzos paralelos associados a mecanismos resistentes
complementares, que sdo desenvolvidos no interior do elemento estrutural,
aqui representado por uma componente adicional denominada Ve.

Figura 1.12 | Modelo de funcionamento de viga como trelica

s

N . das Banzo Comprimido
Biela Comprimida — barras tracionadas

Banzo tracionade

Vs

Fonte: elaborada pela autora.

Verificacdo do estado limite altimo: calculo da resisténcia

Como vimos na primeira se¢do desta unidade, a resisténcia do elemento
estrutural, numa determinada secdo transversal, deverd ser satisfatdria
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quando forem verificadas, a0 mesmo tempo, as ruinas por esmagamento da
biela comprimida, apresentada na Equagdo 1.11, e a ruptura da armadura
transversal tracionada, apresentada na Equacdo 1.12. Assim, temos as
seguintes condigdes:

Vi = Vs (1.11)
Vg Vs =V 4V, (1.12)

Onde V,,, > é a forga cortante resistente de calculo, relativa a ruina das
diagonais comprimidas, obtida de acordo com os modelos de calculo que
apresentaremos a seguir, e V,,,=V.+V, >é a forca cortante de cdlculo,
relativo a ruina por tragdo diagonal. Aqui temos que V, é a parcela de forga
cortante absorvida por mecanismos complementares ao de trelicae V,, éa
parcela resistida pela armadura transversal.

Modelo de céalculo I

O modelo de céalculo que vamos estudar admite as diagonais de
compressdo inclinadas, com =45, em relacdo ao eixo longitudinal do
elemento estrutural. Esse modelo também admite que a parcela comple-
mentar V, tenha um valor constante, independente de V.

Verificagdo da compressao diagonal do concreto:

Para a verificacdo da compressdo da diagonal do concreto, utilizaremos
as seguintes equagdes:

ozvzzlfA 1.13)
250
Tyt = 027X 00, X fou (1.14)

Embora para o célculo de @, a unidade seja 0 MPa, para a obtengdo do
esforco V,;, em kN, deve-se transformar o 7.a para kN /cm?.

De forma analoga a tensdo convencional de cisalhamento 7,,, o
valor de 7. representa a tensio maxima convencional de cisalha-
mento. Assim, para se verificar a resisténcia da diagonal comprimida,
escrita em termos de esforgos, basta atender a expressdo apresentada
abaixo, escrita em termos de valores convencionais de tensdo de
cisalhamento:

Tod < Toaa (1.15)
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C@ Exemplificando
I Ovalorde 7,, depende da tensdo de cisalhamento maxima solicitante e

do tamanho da segdo transversal.
Assim, uma viga de se¢do 20x50 cm e cobrimento de 3 cm, quando solici-
tada por uma tensdo V,, =20kN , tera:

\% 20

sd

T = — =0,027kN / cm?
b,xd 20x37

Logo, podemos tabelar os seguintes valores para ,,,, dependendo do
fu que vamos utilizar:

Tabela 1.3 | Valores de T, , segundo f,

S (MPa) T 4o (MPa) Tz (KN [ cm®)
15 0,181x f, =2,72 0272
20 0,177 f, =3,55 0,355
25 0,174x f, = 4,34 0434
. 0,170 f,, = 5,09 0,509
35 0,166 f, =5,81 0,581

Fonte: elaborada pela autora.

Cl@ Exemplificando
I Para verificarmos se a biela comprimida de concreto ndo romper3,

devemos verificarse 7,, <7, .

Assim sendo, uma viga de concreto armado feita com concreto C20 e

tendo T,,=0,027kN /cm® n3o teré a biela comprimida rompida pois:
T =0027<T7 ,,=0,355

A Figura 1.13 Figura 1.13 | Diagonal comprimida do concreto
apresenta um esque- Vaz = Rogmas -
ma para entender- ;
mos melhor como :
funciona a diagonal Y
comprimida do con-
creto dentro do nosso
elemento de concreto ‘ Z(fiFcot)
armado.

senf

Fonte: elaborada pela autora.
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A partir da Figura 1.9, nota-se que a resisténcia maxima na diagonal
comprimida, R, .., pode ser dada por:

R =0 xb, xzx (14 cota)x send (1.16)

cc,max cc,max
Onde o, ¢étensio maxima na diagonal comprimida de concreto.

V,=V,, =R, .. xsenf=0,_  xb x0,9dx(l+cota)xsen’d  (1.17)

A partir das Equagdes 1.16 e 1.17, adotando-se 0 =45°, teremos:

Tt X (b, xd) =0, x0,45x(1+cota)x (b, xd) (1.18)

cc,max

2,22xT,,, = paraa=90°
@ P (1.19)

g =
oms L1 T, ,, = para o =45°
Com os valores de 7,,, dados na Tabela 1.3, podemos obter os valores da
tensdo maxima de compressdo na diagonal comprimida para a=90° e
a=45°,

Assim, ao dividimos a Equagdo 1.17 por b, xd, chegamos ao valor da
tensdo convencional de cisalhamento 7,,, .

Quando tivermos compressdo da biela de concreto, onde transversal-
mente teremos uma regido tracionada, a tensdo o, podera ser obtida por

cc,max

o =0,6xa,xf,.

cc,max

Portanto, ao adotarmos os valores de =45 e a=90°, chegaremos
a expressdo 1.15, cujo valor também é apresentado pela NBR 6118
(ABNT, 2014).

Assimile

Os modelos de calculo para armadura transversal podem apresentar
! angulos

de inclinagdo dos estribos variando entre 45° e 90°, em relagdo ao eixo

longitudinal do elemento estrutural. Contudo, a utilizagdo de estribos

com inclinagdo de 90° é a mais usual.

A maneira da pega resistir ao esfor¢o cortante esta condicionada a

disposi¢do adotada para a armadura transversal.

Angulos diferentes de 90° ndo sdo usuais, pois apresentam uma maior

dificuldade de montagem das amaduras e do controle do angulo dos

estribos, quando eles ndo sdo verticais.
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Dica

Consulte a NBR 6118 (ABNT, 2014) e saiba mais sobre o dimensiona-
! mento de estribos em vigas de concreto armado. Dé uma olhada no item
18.3.3, p. 149, disponivel na Biblioteca Virtual, na base GedWeb.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS — ABNT. NBR
6118: Projeto de estruturas de concreto — Procedimento. 3. ed. Sado
Paulo, 2014.

Calculo da armadura transversal

A partir Equagdo 1.12, onde V,,,=V.+V_ , a primeira parcela serd
correspondente a for¢a cortante resistente que serd absorvida por mecanismos
complementares ao de trelica. No modelo I teremos:

V.=0= nos elementos estruturais tracionados quando a LN se situa
fora da segéo;

V.=V,= na flexdo simples e na flexo-tra¢io com a LN cortando a
$ecao;
V.=V, xQ+M,/ Mg, )<2xV, = na flexo-compressio.

Sd,max

Com:
V,=0,6xf, xb, xd=1 xb, xd

(1.20)
fck,inf

Sendo f,=""", e fuyum =07%f,, . Consideramos também que o
coeficiente de ponderagdo do concreto é 7, =1,4.

A tenséo convencional de cisalhamento correspondente aos mecanismos
complementares 7,, pode ser dada pela seguinte expressio:

0,6x0,7x0,3x £,/
Tc0:0’6x.fctd: 1 4 f;k

(MPa) (1.21)

Onde:
ra =T =00095" (N fam) (1.22)

ol

Essa equagio ¢ vélida para concreto com f,, até 50 MPa. Sendo 7, e 7,
a representacdo da mesma tensio convencional expressa em MPa e kN/cm?,
respectivamente.

Atencdo: na Equagdo 1.22, devemos utilizar o f, em MPa para que se
possa obter 7., em kN/cm?® e as dimensdes das vigas também em cm.
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Tabela 1.4 | Valoresde T, segundo fck (MPa)

co

Valores de 7, segundo f, f, (MPa) 7, (kN/cm?)

15 0,0547
20 0,0663
25 0,0769
30 0,0869
35 0,0963

Fonte: elaborada pela autora.

Da Equagao 1.21, a parcela resistida pela armadura transversal tracionada
V,, é determinada conforme o esquema mostrado na Figura 1.14:

s

Figura 1.14 | Diagonal comprimida do concreto

Vgrda = Ve + Vew = Ve + Rgsena Rst Beiw
1
ot S e o el e S e s b e gz efis oo Fodn
. o \< A
# o <
e p: ~
P N 25 N
o R AN ~
o o N ot B A Y
Ty & o ] <
? —s—]
Vg z(cot8+cota)

Fonte: elaborada pela autora.

Conforme estabelecemos para o modelo I, para 0 =45°, temos:

X sena (1.23)

sw

A
V,, =R, xsena=—"xzx(l+cota)f,,
s

A partir da Equagdo 1.23, utilizaremos z=0,9xd . Vamos adotar estribos
verticais (a=90°) para vigas submetidas a flexdo simples (V,=V,). A
Equagdo 1.2, V,, <V, +V_, serd dividida por b, xd para que possamos trans-
formar os esforcos em tensdes convencionais de cisalhamento. Assim
teremos: [

Sw

x0,9xdx 43,5

s (1.24)
Tt STt
vd = e b, xd
Onde:
Aw o [T =Teo |y — " (1.25)
s | 39,15 =P "By '
Assim, para s=100cm a taxa de p,, sera dada por:
. 100 -
pwleOxpw:M (1.26)

39,15
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Por fim:
A, >p,xb, (cm®/m) (1.27)

~ .1 2/3 .

Na Equagdo 1.27, utilizaremos p, = P, mn = 0,012 ﬂk/ , assim teremos
um valor minimo de 7,, para o modelo I. Abaixo desse valores, devemos
utilizar a armadura minima, A =p _ xb , que absorvera a totalidade

Sw,min w,min w
dos esfor¢os de cisalhamento. Lembrando que esse dimensionamento é
valido para concreto até 50 MPa.

Portanto, substituindo-se o valor de 7., pela Equa¢io 1.22 teremos:

1
:%xo,012ﬂ1/3+0,009xﬁ3:0,0137]‘;/3 (1.28)

de,min

Tabela 1.5 | Valores de T, ., Ssegundo fa

fek(MPa) g min (KN / cm?)

15 0,083
20 0,101
25 0,117
30 0,132

Fonte: elaborada pela autora.

soc Reflita
Em quais situagdo utilizaremos o valor de A_ ? Quando utilizaremos o valor de
' A_, ... no detalhamento de uma viga de concreto armado? E mais coerente

sw,mi

aumentar o didmetro do estribo ou diminuir o espagamento entre eles?

>~ Dica

A norma NBR 6118 (ABNT, 2014) apresenta um outro modelo de calculo
de estribos, chamado de modelo Il (item 17.4.2.3), p. 137, disponivel na
Biblioteca Virtual, na base GedWeb.

ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS — ABNT. NBR
6118: Projeto de estruturas de concreto — Procedimento. 3. ed. Sado

Paulo, 2014.

Para saber mais sobre esse método de dimensionamento, consulte a
NBR 6118.

Vocabulario
V4, = forga cortante resistente de calculo.

Va3 = forga cortante de célculo, relativo a ruina por tragdo diagonal.
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V. =forga cortante absorvida por mecanismos complementares ao de
trelica.
V., = parcela da for¢a cortante resistida pela armadura transversal.
a = angulo de inclinagdo do estribo.
7,4 = tensdo convencional de cisalhamento.
7,4, = tensdo maxima convencional de cisalhamento.
T, =tensdo convencional de cisalhamento correspondente aos
mecanismos complementares.
emax — resisténcia maxima na diagonal comprimida.

o = tensdo maxima na diagonal comprimida de concreto.

cc,max

Sdo muitas variaveis utilizadas no calculo e agora vocé deve praticar.
Vamos retomar o calculo dos estribos do nosso prédio. Assim vocé colocara
em pratica os conceitos que acabou de aprender.

Sem medo de errar

Chegou a hora de vocé aplicar o que aprendeu nesta se¢do sobre o
céalculo dos estribos em uma viga de concreto armado. Vocé esta traba-
lhando no desenvolvimento do projeto estrutural de um edificio em
concreto armado de quatro pavimentos localizado em Belo Horizonte,
Minas Gerais. Agora vamos fazer o calculo dos estribos necessarios para
resistir aos esforcos cisalhantes em uma viga de concreto armado no
modelo L.

A partir desse pré-dimensionamento, o engenheiro encarregou-o do
célculo das armaduras transversais minimas de algumas vigas. Dentre elas, a
viga com se¢do 60x20 cm apresentada na Figura 1.15.

Figura 1.15 | Viga de concreto armado

4 tf/m

VLU UL UL lilllll
500 60

| L

Fonte: elaborada pela autora.

Lembrando que o concreto utilizado na obra é o C25 e 0 ago que serd
utilizado é o CA50. Considere, também, que o edificio devera ser construido
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em Belo Horizonte e vocé devera utilizar o cobrimento adequado a essa
classe de agressividade.

A obra ja estd em andamento e o projeto serd feito e enviado para a
construgdo. O engenheiro estrutural responsavel pelo dimensionamento fez
o langamento das cargas a partir do projeto arquitetonico, juntamente com o
langamento das vigas e lajes.

Para calcular o cisalhamento méximo, é preciso fazer o diagrama de
forgas cisalhantes. Isso foi feito pelo engenheiro e vocé deverd considerar a
forga cortante maxima apresentada no diagrama abaixo, na Figura 1.16:

Figura 1.16 | Diagrama de forgas cisalhantes na viga de concreto armado

10tf,\
+
T "ls

Fonte: elaborada pela autora.

Esta viga é maior, pois é uma viga central e recebe o carregamento de todo
prédio. Entdo, serd necessaria uma quantidade maior de ago para sustentar os
esforgos cisalhantes a que ela estd sujeita.

a)  Verificagdo do concreto:

_ pxl _40x5
s,mzix_T_

_V,  100xL4
TWd_wad_20x(6Of3)

=100kN

=0,122kN /cm?

Pela Tabela 1.3, para S de 25 MPa,
Tous = 0,174 f, = 4,34MPa = 0,434kN / c* .

Como 7,,=0,122<7,,,=0,434, assim sendo, a biela comprimida de
concreto ndo romperd, estando o concreto verificado.

b) Calculo da armadura
A, =p,xb,
_100x(7,,—T.,)

39,15

O valor de 7, pode ser calculado pela Equagdo 1.22 ou podemos obter
esse valor na Tabela 1.4.

w
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Assim, para f,, =25MPa =1 =0,0769kN / cm’®

= 100x(0,122—0,0769)

., =0,115
39,15

Como, para concreto com f, de 25 MPa, p,, ., =0,103, ou seja p,, > ,4min »
temos:

A, =p,xb,=0,115x20=2,30cm*/m

Como T7,,=0,122>7 =0,117 (Tabela 1.5), o valor de A serd o valor

wd,min

de célculo. Assim, para estribos simples (dois ramos) teremos:

A, 2,
J:ﬁzl,wcmz/m
2 2
2
A ="205 _6196cm”
1,15

100
&5,87barras , para cada metro linear teremos: ——=17cm
0,196 5,87

Logo adotaremos: A, = $5mmc/17cm

Devemos também verificar o espagamento maximo dos estribos:
T 0,122
0,434

Como =0,281<0,67 =5,  =0,6d=0,6x57=234,2(ok!)

T a2

Essa foi uma forma para vocé aprender a aplicar os conhecimentos

adquiridos anteriormente em situagdes reais de carregamento de acordo

com as normas brasileiras de dimensionamento de concreto armado (NBR

6118/2014). Vocé deu mais um grande passo para saber determinar a

armadura transversal de uma viga de concreto armado e, na préxima secéo,
vamos realizar o detalhamento completo da armadura transversal.

Para treinar mais um pouco, que tal fazermos o calculo de estribos com
Pymin 10 modelo I ? Vamos 14, temos mais um problema para vocé resolver.

Avancando na pratica

Calculo de estribos com ,,,, no modelo I

Descri¢ao da situagao-problema

Muitas vezes utilizamos vigas mais altas do que o necessario no dimen-
sionamento de um edificio de concreto e, por imposi¢do arquitetdnica, nao
podemos reduzi-la. Todas as estruturas armadas devem ser calculadas, mas
algumas delas serdo armadas com armag¢do minima, pois a armagdo de
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célculo é inferior 4 armadura minima determinada pela NBR 6118 (ABNT,
2014).

A viga abaixo é necessaria por requisitos arquitetdnicos, mas ndo possui
carregamento significativo. Para a sua construgdo, devemos fazer o dimen-
sionamento de seus estribos.

Utilize o modelo I de calculo para dimensionar a armadura de cisalha-
mento para uma viga de 4 m de vao, com carga distribuida p =25 kN /m  secio
de 20x40cm, d=36cm, f, =20MPa e ago CA-60 conforme Figura 1.17.

ol

Figura 1.17 | Viga de concreto armado

LU Y

Fonte: elaborada pela autora.
Resolugao da situagao-problema

a)  Verificagdo do concreto:
_pxl _25x4

s,mdx 2 2
V., _ 50x14
Twd =1 3 mn Az
b,xd 20x36

=50kN

=0,097kN / cm?

Para f,_de 20 MPa, 7,,, =0,177x f, =0,354kN /cm* .

Como 7,,=0,097<7,,=0,354= biela comprimida de concreto nido
rompera.

b) Calculo da armadura:
A, =p,xb,

_100x(7,,—T.,)
39,15
Para f, =20MPa=-7,=0,0663kN /cm’

w

_100x (0,097 —0,0663)
- 39,15

Para concreto com f, de 20 MPa, P, =0.083, ou seja Pwi < Prd,min
temos:

=0,0790

w

A, =A

sw sw,min

= Pyymin Xb, =0,088x20=1,76cm*/m
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Como T, = 0,097 <7, ., =0,101 o calculo de A, = A mn j& poderia ter
sido feito sem a necessidade de calcular p, .

A
2”“ =0,88cm*/m

Tx0,5
A =—"T7—

0,88 . 100
———~4,49barras , para cada metro linear teremos: ——=22cm
0,196 4,49

Logo adotaremos: A, =#5,0¢/22cm

=0,196 cm* .

Devemos também verificar o espagamento maximo dos estribos:

0,095
Como M:—4:0,27<o,67=>sm =0,6d =0,6x36 =22 (0k!)

Toir 0.3

Faca valer a pena

1.a ruptura a compressdo do concreto pode ocorrer quando as diagonais sdo solici-

tadas além do limite da resisténcia do concreto, antes que a armadura transversal
entre em escoamento. Assim, as bielas de compressio devem delimitar o limite
superior da resisténcia de vigas a for¢a cortante, limite esse dependente principal-
mente da resisténcia do concreto e da carga aplicada a viga. Considere a viga,
conforme figura abaixo, com as seguintes caracteristicas: b, =25cm ; f, =25MPa
e d=38,5cm:

| L

Fonte: elaborada pela autora.

Verificar a possivel ruptura da biela de compressao da viga apresentada na figura
anterior, esquematizada no texto-base:

a) A biela comprimida ndo romperae 7,,=0,045<7,,, =0,354.

b) A biela comprimida romperda e 7,, =0,055<7, ,, =0,354.

c) A biela comprimida ndo romperd e 7,,=0,048 <7 _,, =0,434 .

d) A biela comprimida ndo romperd e 7,,=0,045<7 ,, =0,434.

e) A biela comprimida romperd e 7,,=0,480>7, ,, =0,354 .
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2. Em uma viga de concreto armado, a principal fungdo dos estribos é resistir
aos esforcos de cisalhamento. A armadura transversal minima sempre deverd ser
colocada nas vigas a fim de evitar que as vigas ndo apresentem ruptura brusca logo
apos o surgimento das primeiras fissuras inclinadas, limitando a inclinagdo das bielas
e a abertura das fissuras. E evitando também a flambagem da armadura longitudinal.
A viga esquematizada na figura abaixo, foi dimensionada com se¢do 20x40 cm e
concreto C25.

Considere: 90 -

f, =20MPa

d=37cm

40

V,, =50kN

Analisando a viga do texto-base, qual deve ser a drea de ago para os estribos a ser utilizada?
a) 1,20 cm*/m
b) 2,30 cm?*/m
¢) 1,76 cm?*/m
d) 2,00 cm?*/m
e) 1,50 cm*/m

3. Para uma viga de concreto armado resistir aos esfor¢os provocados por forgas
cortantes sao utilizados os estribos. Para isso devemos atender a restri¢des e recomen-
dagoes de espagamentos entre barras dos estribos e tamanhos minimos e maximos de
estribos, atendendo as especificagdes da NBR 6118 (ABNT, 2014).

Considerando as recomendagdes da norma NRB 6118 (ABNT, 2014), assinale a alter-
nativa correta:

a) O célculo do espagamento minimo dos estribos é fundamental para permitir
a passagem do vibrador de agulha e permitir o correto adensamento em vigas de
concreto armado e concreto simples.

b) O espagamento méximo entre as barras deverd ser igual a 0,3xd se a razdo entre a
forga cortante solicitante e a forga cortante resistente de célculo for maior que 0,67.
Contudo deve-se respeitar o limite maximo de 20 cm e um limite inferior de 5 cm.

¢) O diametro da barra de estribo deve ser maior ou igual a 5 mm, sem exceder 10% da
largura da viga. Quando o estribo for liso, seu didmetro nao deve ser maior do que 10 mm.
d) O espagamento maximo utilizado ndo poderd ser maior que 0,3xd se a razio
entre a forga cortante solicitante e a forca cortante resistente de calculo menor ou
igual a 0,67. Contudo deve-se respeitar o limite maximo de 30 cm.

e) Estribos com 4ngulos « =45° geram a metade da tensio na diagonal comprimida
quando comparado aos estribos a 90°, sendo assim mais eficientes. Apesar disso,
estribos a 45° ndo sdo usuais, principalmente pela dificuldade de montagem.
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Secao 1.3

Detalhamento da armadura transversal em vigas

Dialogo aberto

Nas se¢Oes anteriores, vocé aprendeu a dimensionar a armadura trans-
versal para vigas de concreto armado. Nesta secdo, vamos terminar o dimen-
sionamento da viga calculada anteriormente, finalizando, assim, o nosso
estudo sobre armaduras transversais.

Lembrando que vocé estd na equipe responsavel pelo projeto de um prédio
residencial de quatro pavimentos feito em concreto armado, situado em Belo
Horizonte/MG. O engenheiro estrutural responséavel desenvolveu um pré-di-
mensionamento das vigas do prédio que vocé deve dimensionar e detalhar.
A partir das cargas que atuam na estrutura, ele fez o lancamento das vigas e
lajes de acordo com o projeto arquiteténico designado & sua equipe. Como
trainee dessa empresa, vocé determinou a armagdo transversal minima de
uma viga de concreto armado conforme apresentado na Figura 1.18.

Figura 1.18 | Viga de concreto armado a ser dimensionada

UL LU LU TL L LU
|| |
120} 120-

Fonte: elaborada pela autora.

Relembrando os pardmetros para esse projeto, vocé deve considerar que o
concreto utilizado é o C25 e 0 ago que serd utilizado é o CA50. O coeficiente
de seguranga para o0 ago ¢ 1,15 e para o concreto, 1,40. Considere também
que o edificio devera ser construido em Belo Horizonte e vocé devera utilizar
o cobrimento adequando para essa classe de agressividade.

O engenheiro que coordena o projeto solicitou que vocé fizesse dois
dimensionamentos, um com e outro sem a redugdo da for¢a cortante. Entao,
com base no dimensionamento aprendido nas se¢des anteriores e baseado
nos novos conhecimentos, vocé deverd dimensionar e detalhar a armadura
transversal dessa viga de forma completa. Vamos especificar as bitolas,
comprimentos das barras, espagamentos dos estribos, de acordo com a NBR
6118 (ABNT, 2014).
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Lembre-se de que vocé pode acessar a NBR 6118 (ABNT, 2014) na base
GEDWeb (Normas da ABNT) que temos em nossa Biblioteca Virtual. Ndo se
esqueca de usar seu login e senha para acessar as informacdes.

Ansioso para concluir esta fase do projeto? Vamos la! Temos varias coisas

para aprender!

Nao pode faltar

Cargas proximas aos apoios

A medigédo de tensdo nos estribos mostra que o modelo de trelica para a
consideragdo cisalhamento desenvolvida anteriormente é valida apds certa
distdncia dos apoios. Os estribos muito préximos aos apoios apresentam
uma tensdo menor que os estribos além do limite desse trecho.

soc Reflita
Conforme NBR 6118 (ABNT, 2014), é possivel dimensionar e detalhar a

armadura transversal apds uma reducgdo da forga cortante nos apoios.

Pensando nisso, qual seria a maior vantagem de se utilizar esse conceito

no projeto de uma viga? Em quais situacGes poderiamos ter um maior

ganho? Em projetos de residéncias ou altos edificios com uma grande
repeticdo de vigas? Qual a maior vantagem da redugdo da forga cortante
nos apoios das vigas de concreto armado?

“Assim, a NBR 6118 (ABNT, 2014) permite uma redugdo da forga

cortante para o dimensionamento da armadura transversal, da
seguinte forma:

No caso de apoio direto (se a carga e a reagdo de apoio forem
aplicadas em faces opostas do elemento estrutural, comprimin-
do-0), valem as seguintes prescrigdes:

No trecho entre o apoio e a seco situada a distancia d/2 da
face de apoio, a forga cortante oriunda de carga distribuida pode
ser considerada constante e igual a desta segdo;

A forga cortante devida a uma carga concentrada aplicada a uma
distancia a <2d do eixo tedrico do apoio pode, nesse trecho de
comprimento a, ser reduzida, multiplicando-a por a/2d .
Todavia, esta redugdo ndo se aplica as forgas cortantes prove-
nientes dos cabos inclinados de protensao.

As redugdes indicadas nesta se¢do ndo se aplicam a verificagdo
da resisténcia a compressdo diagonal do concreto. No caso de
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apoios indiretos, essas redugGes também ndo sdo permitidas.
(ABNT, 2014, p. 134)

Na Figura 1.19, sdo representadas essas redugOes. Na figura
apresentamos o caso (a), descrito anteriormente, e a redugdo de
forga no caso (b).

Figura 1.19 | Redugdo do cisalhamento nos apoios
(a) (o)

|-dl2-| J LJ—ld/z
]_i VReduqéo em vd
17 e v

Fonte: elaborada pela autora.

Vd,red

Por ndo ser obrigatério, muitos calculistas ndo utilizam a redugdo da
for¢a cortante nos apoios, contudo, em vigas maiores, esse método pode
representar uma significativa redugdo da quantidade de ago utilizada.

Portanto, para a determinacdo do valor da cortante reduzida, devemos
utilizar a Equagdo 1.29:

CX"I] (1.29)

Vd,red = Vd,Mux - PX[T

Sendo p a carga distribuida aplicada ao longo da viga.
Onde os valores utilizados sio determinados conforme Figura 1.20:

Figura 1.20 | Redugdo do cisalhamento nos apoios

Lcidlzl
vdmaxe, o Vd,red
g4 ?/ 74/ >

Fonte: elaborada pela autora.
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C@ Exemplificando
I Como exemplo, vamos calcular a armadura de cisalhamento para as duas

condigdes: sem redugdo da forga cortante e com redugdo da forga
cortante. A viga possui 4 m de vdo e carga distribuida p=50kN/m . A
secdo transversal é de 20x40cm, d=36cm, f., =20MPa e ago CA-60.

Modelo de Calculo |, sem redugdo do cortante no apoio:
a) Verificagdo do concreto:

s,max

\%4 :‘%IZIOOkN
Vi 100x1,4

Toa = = =0,194kN / cm?
b,xd 20x36

Para f, =20MPa tem-se T,,, =0,355kN /cm* (Tabela 1.3).

Como T,,=0,194kN/cm* <, =0,355kN /cm*, o concreto estd
verificado, ou seja, a biela comprimida ndo rompera.

b) Calculo da armadura:

Como 7,,=0,194kN /cm*>T =0,101kN / cm?

wd,min
100x(7,, —7,,)
39,15
7, =0,0663kN /cm® (Tabela 1.4)
1 ,194 —0,

_ 00x(0,194 —0,0663) —0,327>p,
39,15 '

A, =p,xb,=0,327x20=6,54cm’/ m

A,,=p,xb, com p, =

I =0,09, portanto:

A
Para estribos simples (dois ramos) 2‘” =3,27cm* | m=- p8mmc/15cm

7. 0,194
0,355

Como =0,55<0,67

deZ

Spue = 0,6xd =0,6x36=22cm (okl)

Modelo I, com redugdo do cortante no apoio

Considera-se que o comprimento do apoio no sentido longitudinal da
viga seja ¢=20cm .

a) Verificagdo do concreto:

\%4 :‘%IZIOOkN

s,max

~ 50%(0,2+0,36)

\%4 =86kN

SRed

\%

S, max

—px(;”) =100
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\% 100x1,4
_d,max 7_:0,194kN/Cm2

Twa = -
b,xd 20x36

~_ Vana _ 86x1,4
vERA T p xd  20%36

=0,167kN [ cm?

Para f, =20MPa tem-se T,,, =0,355kN /cm®
Como 7,,=0,194kN/cm*><7,,=0,355kN/cm*>, o concreto estd
verificado, ou seja, a biela comprimida ndo rompera.

b) Calculo da armadura:

COMO T,y gy = 0,167kN /cm® > T =0,101kN /cm? , entdo

wd,min
100x(7,, —7,,)
A, =p, xb, com p,=—— 2 @

o = Py X0, Py 39.15
7., =0,0663kN / cm®

100x% (0,167 —0,0663
p, = ( ) =0,258>p
39,15

A, =p, xb,=0,258x20=>5,10cm>/m

=0,09, portanto:

w,min

A,
Para estribos simples (dois ramos) 2““ =2,58cm®/ m=-p8mmc/19cm
0,194
Como =222 _ 550,67
7., 0,355

S, =0,6xd=0,6x36=22cm(ok!)
Assim, utilizaremos a armac3o reduzida, $8mmc/19c¢cm podendo, entdo,
economizar no quantitativo de ago da viga reduzindo o custo da obra.

Devemos saber, também, que, para a utilizacdo da distribui¢do dos
estribos ao longo do véo livre da viga, é necessario definir o diagrama de
cisalhamento de célculo e determinar a for¢a cortante minima e maxima.
Geralmente, as vigas podem ter os estribos distribuidos com trés trechos
diferentes para cada vao. Dois proximos aos apoios e um no vao central.
A armadura transversal calculada para os apoios deve continuar até a
posic¢do da for¢a minima, delimitada pelo vao central, onde serad colocada a
armadura minima a partir desse ponto.

Convém frisar que as redugdes s6 poderdo ser feitas para o calculo da
armadura que combate o cisalhamento. A verificagdo da biela do concreto
devera ser feita com os valores inteiros, sem redugao.
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Outras prescri¢oes da NBR 6118 (ABNT, 2014)

A armadura transversal (A,,) poderd ser constituida por estribos
fechados, envolvendo a armadura longitudinal ou por estribos e barras
dobradas. Todavia, as barras dobradas ndo podem suportar mais do que 60%
do esforco total de cisalhamento.

O 4ngulo de inclinagdo o dos estribos em relagdo ao eixo longitudinal
deve estar entre 45°<a <90°

a) Numero de ramos dos estribos:

No detalhamento das armaduras transversais podemos utilizar
estribos simples (chamados de estribos de dois ramos) ou estribos
duplos (chamados de estribos de quatro ramos). Conforme represen-
tados na Figura 1.21.

O tipo de estribo Figura 1.21 | Tipos de estribo
aplicado na grande maioria »
das vezes é o estribo de
dois ramos, onde A,
equivale a 4rea das duas : J
pernas verticais de cada
estribo. Para estribos com
trés ou quatro ramos a drea
A, € a area de todos os

trés ou das quatro pernas

do estribo. Estribo Estribo
Duplo Simples

Fonte: elaborada pela autora.

Assimile
Para estribos de quatro ramos, a drea de ago da segdo transversal é multipli-
! cada por 2 com relagdo a area da segdo transversal do estribo de dois ramos.
Assim, a area da segdo transversal de um estribo de quatro ramos é:
_2XmXx d’
o 4

O espacamento (a) serd usado para determinar o nimero de ramos verti-
cais que deverao ser especificados para cada estribo, principalmente em caso
de vigas mais largas.

O numero de ramos dos estribos devera ser dimensionado em fungdo do
espacamento transversal maximo, entre ramos sucessivos dos estribos:
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V,<0,20xV,,, = a=d <800 mm
V,>0,20X Vy,, = a=0,6xd <350 mm

Onde g ¢ a distancia entre os ramos do estribo, conforme apresentado na
Figura 1.22:

Nas vigas comumente utilizadas nas constru- Figura 1.22 | Ramos do es-
¢oes civis, o estribo utilizado geralmente é o de  tribo
dois ramos. Esse estribo ¢é simples de ser feito e o ® ©®

facilmente amarrado nas barras longitudinais de
flexao. Contudo, em vigas largas onde a largura é
maior que 30 cm é comum a utilizagdo de estribos

duplos.
Em vigas largas, com larguras maiores que 40
cm, utilizamos estribos com mais de dois ramos e o o o
verticais. E muito comum, nesse caso, a utilizacio
de estribos com quatro ramos em que se utilizem —a—

dois estribos iguais de dois ramos intercalados.
Para estribos de trés ramos, é colocada uma barra
adicional no espago entre os ramos de um estribo convencional com dois
ramos.

Fonte: elaborada pela autora.

b) Ancoragem

Usualmente utilizam-se estribos fechados através de um ramo horizontal,
amarrando as barras da armadura longitudinal, ancorados na outra face. Nas vigas,
os estribos podem ser abertos na face superior, com ganchos nas extremidades.

Quando houver tragdo nessa face da viga, o estribo devera ter o ramo
horizontal nesta regido, ou devera estar complementado por uma barra extra.
Entretanto, nas vigas em balangos e nas vigas continuas, deverdo ser adotados
estribos fechados nas faces inferiores e superiores.

A NBR 6118 (ABNT, 2014, p. 40) prescreve:

“A ancoragem dos estribos deve necessariamente ser garan-
tida por meio de ganchos ou barras longitudinais soldadas. Os
ganchos dos estribos podem ser:

a) semicirculares ou em angulo de 452 (interno), com ponta reta
de comprimento igual a 5¢,, porém ndo inferior a 5 cm;

b) em angulo reto, com ponta reta de comprimento maior ou
igual a 10¢,, porém ndo inferior a 7 cm (este tipo de gancho n&o
pode ser utilizado para barras e fios lisos).
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O didmetro interno da curvatura dos estribos deve ser no minimo igual
ao valor dado, conforme apresentado na Tabela 1.6:

Tabela 1.6 | Didmetro dos pinos de dobramento de estribos

Bitola

mm Tipo de ago
CA-25 CA-50 CA-60
<10 39, 3, 3,
10< ¢ <20 40, 5¢, -
>20 56, 8¢, -

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014, p. 40).

A Figura 1.23 apresenta como devem ser feitos os ganchos nas pontas
dos estribos:

Figura 1.23 | Dobras dos estribos

104,27cm

Fonte: Bastos (2018, p. 16).
¢) Emendas

As emendas por transpasse sdo permitidas quando os estribos forem
constituidos por telas. Embora ndo sejam usuais, as emendas por transpasse
também sdo permitidas se os estribos forem constituidos por barras de alta
aderéncia, ou seja, de aco CA-50 ou CA-60 (ABNT,2014).

d) Didmetros

Para armadura transversal, os didmetros normalmente utilizados s3o
@5 mm e $6,3mm , em vigas mais pesadas também encontramos os didme-
tros de ¢8mm e ¢l0mm . Nas vigas de pequeno porte comumente utiliza-se o
estribo de ¢4.2mm | embora a NBR 6118 (ABNT,2014) exija o didmetro
minimo de 5 mm (ABNT.2014).

Os espagamentos nas armaduras transversais ndo devem ser menores que
6-7 cm para ndo dificultar a penetragdo do concreto e do vibrador de agulha.
Espacamentos maiores que 8 cm sdo mais indicados. Os espagamentos
comumente adotados sdo de valores inteiros em cm.
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Em muitas situagOes, é necessario que as vigas de concreto possuam
! aberturas para passagem de tubulagdes. Essas aberturas sdo perfeita-
mente possiveis de existir, porém devem ser contempladas na fase de
projeto, seguindo orientagdes especificas da NBR 6118.
Para se aprofundar sobre aberturas em vigas e armacgdo transversal em
vigas de concreto armado, dé uma olhada no video Posso fazer aberturas
em vigas? do Canal Marretando.

CANAL MARRETANDO. Posso fazer aberturas em vigas?

Agora vamos voltar ao dimensionamento da armadura transversal da
viga de concreto armado e finalizar o seu detalhamento, deixando o projeto
pronto para ser enviado para a obra.

Preparado para fazer os cdlculos de dimensionamento?

Sem medo de errar

Na primeira fase deste projeto, vocé ja calculou a armadura minima
para essa viga. Agora, nesta nova etapa, vamos terminar o dimen-
sionamento e fazer o detalhamento completo da armadura trans-
versal. Lembrando que vocé estd na equipe responsavel pelo projeto
de um prédio residencial feito em concreto armado, situado em Belo
Horizonte/MG. O engenheiro estrutural responsavel desenvolveu um
pré-dimensionamento das vigas do prédio e vocé estd dimensionando e
detalhando todas as estruturas. Na Se¢do 1 desta unidade, vocé deter-
minou a armagio transversal minima de uma viga de concreto armado
conforme apresentado na Figura 1.18.

Figura 1.18 | Viga de concreto armado a ser dimensionada na situacdo-problema 1

VUL LT LU LLLLLL
{20l l20-

Fonte: elaborada pela autora.

Segdo 1.3 / Detalhamento da armadura transversal em vigas - 45


https://www.youtube.com/channel/UCfK-uPqy3RbRd2-Y-HqNJPQ

Vocé deve considerar que o concreto utilizado é o C25 e 0 ago é o CA50.
Considere que o edificio devera ser construido em Belo Horizonte. Vocé
agora devera fazer todo o detalhamento da armagdo transversal dessa viga.

Modelo de calculo I, sem redu¢ao do cortante no apoio:
a) Verificacdo do concreto:

_pl_50x3

smax
2

=75kN

_V _75x1,4

d,max

Ty = boxd  20x36 =0,145kN / cm®

N tem-se que para f, =25MPa tem-se 7,,, =0,434kN /cm®

Como 7,,=0,145kN/cm*<T,,=0,434kN/cm*, o concreto estd verifi-
cado, ou seja, a biela comprimida ndo rompera.

b) Calculo da armadura:

Como 7,,=0,145kN /cm*> T, . =0,117kN /cm® (Tabela 1.5)
100x(7,, —7,,)

39,15
Pela Tabela 1.4, temos que 7, =0,0769kN / cm?

A, =p,xb, com p, =

1 ,145—0,
_ 00x(0,145 00769):0:250>Pwmm
39,15 ’
A, =p,xb,=0,250x20="5cm’/m

=0,103, portanto:

w

A
Para estribos simples (dois ramos) 2” =2,50cm>/m

_ 10,63 2,50 100cm

Ay=—""-"—=0312cm* = ~8barras/m =
4 0,312

=12,5cm

>

Logo adotaremos: = ¢6,3¢/12,5cm
7. 0,145
T, 0,434

Como =0,33<0,67

8 e = 0,6xd =0,6%36 =22cm(ok!)

Modelo I, com redugido do cortante no apoio

Considera-se que o comprimento do apoio no sentido longitudinal da
viga seja ¢=20cm .

¢) Verificagio do concreto:

_pl_50x3

smax
2

=75kN
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50x(0,240,36
Vired = Vsmax — pxletd) =75— ( ) =61kN
. Vd,max o 75x%1,4

Twd = =
b,xd 20x36

=0,145kN / cm?

1 1x1,4
Ty = et XA 1o 2
' b,xd 20x36

Na Tabela 1.3 tem-se que para f, =25MPa tem-se T,,, =0,434kN /cm’

Como T7,,=0,145kN /cm*<T,,, =0,434kN /cm*, o concreto estd verifi-
cado, ou seja, a biela comprimida ndo rompera.

Atengdo: para a verificagdo do concreto nao se pode utilizar 0 7, ., -

d) Calculo da armadura:

Como 7, =0,119kN/cm*>7 , . =0,117kN /cm® (Tabela 1.5), entdo

100X (7, 0s = Too)

39,15
7, =0,0769kN / cm? (Tabela 1.4).

A, =p,xb, com p,=

_ 100x(0,119—-0,0769) —0,107>p
39,15

P
A, =p,xb,=0,107x20=2,14cm>/m

=0,103, portanto:

‘w,min

A
Para estribos simples (dois ramos) 2” =1,07cm*/m

m%0,5 7 100cm

L
A= —0196cm? =~ =~ barras/m =
1 6

=16,5cm

>

Logo adotaremos: = ¢5¢/16,5cm

T, 0,145
Ton 0,434

Como =0,33<0,67

Spex =0,6xd =0,6x36=22cm(ok!)

m:

Aqui vamos adotar a armagéo cujo custo ¢ menor, ou seja,
A =¢5mmc/16,5cm

O detalhamento das armagdes transversais no projeto final ficaria da
seguinte maneira, conforme Figura 1.24:
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Figura 1.24 | Detalhamento final das armagdes transversais

2N1

VIGA Corte A
Escala 1:50 Escala 1:20
[
[I 2N2 |l °
*] i\" 20x40 ]" %
I |
_‘1 3
|

L L
|

14
18N3@5 C=110

‘ | 18N3@5¢/18.5
20 294 20

Fonte: elaborada pela autora.

Para calcular a quantidade de estribo necessaria, dividimos o compri-
mento da viga sem o cobrimento pelo espacamento necessario determinado
no célculo. Nesse caso temos:

300—2x3
16,5

=~ 18 estribos

A partir desse dimensionamento, ja é possivel executar em obra a
armagdo transversal dessa viga. Depois de conhecer todos os detalhes deste
processo, vocé ja é capaz de dimensionar armaduras transversais para vigas
de concreto armado de acordo com a norma brasileira de concreto armado
NBR 6118 (ABNT, 2014).

Para refor¢ar ainda mais o aprendizado, que tal resolvermos mais um
problema sobre dimensionamento de armagdo transversal em vigas? Vamos
14, vocé vai se sair bem nesta tarefa.

Avangando na pratica

Viga com armadura transversal de dois ramos

Descrigao da situagao-problema

Em um projeto de um prédio industrial vocé teve que dimensionar uma
viga atipica, de se¢io quadrada 40x40cm e carregamento apresentado na

Figura 1.25. A classe de agressividade dessa edificagdo ¢é forte, portanto o
concreto ¢ de classe C30 e o cobrimento ¢ 4 cm. Vocé vai precisar realizar o
detalhamento dos estribos desta viga.
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Figura 1.25 | Viga industrial a ser dimensionada na situagdo-problema

LTy

40 40

Resolu¢io da situagao-problema
Modelo I, com redugido do cortante no apoio

Considera-se que o comprimento do apoio no sentido longitudinal da
viga seja ¢=20cm .

a) Verificacdo do concreto:

c=4cm
o = 1; I_100x4 kN
100%(0,4 40,35
Ve = Vo — 2 X(C; 4) _ 09 100x( ):162,5kN

Vi 200x1,4

e 2 —0,2kN/cm?
b,xd  40x35

_ Vinea _162,5x1,4

Toired = = =0,163kN / cm?
' b, xd 4035

Na Tabela 1.3 (Se¢do 1.2), tem-se que para f,=30MPa tem-se
T i = 0,509kN / cm?®
Como T, =0,200kN /cm*<T,,,=0,509kN /cm*, o concreto estd verifi-

cado, ou seja, a biela comprimida ndo rompera.

b) Célculo da armadura:

Como 7,,=0,163kN/cm*>7,, . =0,132kN/cm® (veja na Tabela 1.5 da

Secdo 1.2), entdo

100X (7, gt = oo

39,15
7, =0,0769kN / cm® (Tabela 1.4 da Se¢do 1.2)

A,,=p,xb, com p, =
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_100x(0,163 —0,0869)

" 39,15
A, =p,xb,=0,194x40="7,76cm>/m

=0,194>p, .. =0,116, portanto:

Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014) recomenda, vamos utilizar estribos

A
duplos, pois a viga possui largura superior a 40 cm. Logo: ;’“ =1,94cm*/m

63 1,94 100cm
:Mzo,glzcmz @%;6,5barms/m = =15em

> >

A

8
Logo adotaremos: = ¢6.3c/15cm
7.0 0,200
0,509

Como =0,39<0,67

deZ

S =0,6xd =0,6x35=21cm(ok!)
A largura do estribo duplo pode ser calculada através da seguinte formula:
%[bw 72><c]:§[4072><4];21

O detalhamento das armagdes transversais no projeto final ficaria da
seguinte maneira, como mostrado na Figura 1.26:

Figura 1.26 | Detalhamento final das armagdes transversais

VIGA Corte A

Escala 1:50 Escala 1:20

’ 4N2 “ 3

A

1L r (30x40) 1 o

I .-

i = T "

‘ 4N1 . ‘ )
52N3e6.3 C=120

‘ 5IN3¢6.3c/15 l

20 392 50

Fonte: elaborada pela autora.

Facga valer a pena

| importante no dimensionamento de estruturas de concreto armado observar as
especificagdes da NBR 6118 - Projeto de estruturas de concreto (ABNT, 2014) - que
estabelece alguns critérios para utilizagdo de estribos em vigas de concreto armado.

Quanto as armaduras transversais em vigas de concreto armado, marque a alter-

nativa correta:
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a) O diagrama de tragao é utilizado para a distribuigao dos estribos ao longo da viga.
b) Nos trechos em que os esfor¢os cortantes sdo maiores, os estribos devem ficar mais
espagados.

¢) As barras de estribos utilizadas em vigas devem apresentar didmetro maior que 4,2 mm.

d) O espagamento minimo entre estribos em vigas deve ser suficiente para permitir a
passagem do vibrador para um melhor adensamento do concreto.

e) O espagamento longitudinal entre estribos, medido na dire¢do do eixo do pilar,
deve ser igual ou inferior ou menos a 15 cm que a menor dimenséo da segdo, 24 ¢
para ago CA-25 ou 12 ¢ para ago CA-50.

2. O correto detalhamento das armagdes das vigas de concreto evita erros, retrabalhos e
até acidentes maiores como a ruptura e colapso das estruturas. Muitas vezes, erros simples
podem ser evitados com a correta atengao ao desenho encaminhado para a obra.

Considere uma viga construida com f,, =25MPa de se¢io 20x50cm | cobrimento

UL

c=3cmeaco CA—50 , conforme apresentado na figura a seguir.

20 kN/m
50
120¢ {20+

500cm
Fonte: elaborada pela autora.

Dimensione a armagcao, a drea dos estribos verticais e o seu espagamento. Lembre-se

de ndo utilizar a redugio no apoio.

Assinale a alternativa que representa o dimensionamento correto da viga acima:
a) Figura | Viga com armagéo transversal

VIGA Corte A
Escala 1:50 Escala 1:20
2N2 | g
T v‘ 5
THNRRRRRR R
[N, IR
A

2N ‘ =

17N386.3 C=130

J 17N3¢6.3¢/30
20 494 20

Fonte: elaborada pela autora.
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b) Figura | Viga com armagio transversal

Corte A
VIGA :
Escala 1:50 Escala 1:20
2N2 -

\
huﬁ P
I

I 1 iD
| 2N1 l

14
20N3¢5 C=130

l 20N3¢5¢/25 1
20 494 20
Fonte: elaborada pela autora.

¢) Figura | Viga com armagio transversal

VIGA Corte A
Escala 1:50 Escala 1:20
2N2 |
| <
r T T‘ %
EIRIRRARNRRRRNANNAN A
L L s
| = 2N \
14
18N3¢6.3 C=110
‘ 18N396.3c/27.5 1
20 494 20

Fonte: elaborada pela autora.

d) Figura | Viga com armagao transversal

VIGA Corte A
Escala 1:50 Escala 1:20
2N2 | .

‘ A |

T 20x50 - y
THEERRRERN RN EEINE

L N ¥

‘ & 2N1 | i

1 17N386.3¢/30

20 494 20

Fonte: elaborada pela autora.
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e) Figura | Viga com armagéo transversal

VIGA Corte A
Escala 1:50 Escala 1:20
2N2 ] 3
’T * (2050 r‘ 7
NERNRRRRRRRERRNRRRNEEN)
L L L3
f 2N |
4
l 18N3¢6.3¢/27.5 l LB SRS
494 20

Fonte: elaborada pela autora.

3. Considerando as prescri¢oes da NBR 6118 quanto ao detalhamento das armaduras

de vigas, considere as seguintes afirmativas:

1. A armadura de pele de vigas deve ser disposta de modo que o afastamento entre
as barras nao ultrapasse d/3 e 20 cm.

2. Os estribos para forcas cortantes devem ser fechados através de um ramo
horizontal, envolvendo as barras da armadura longitudinal de tragdo e ancoradas
na face oposta.

3. O didmetro da barra que constitui o estribo deve ser maior que 6,3 mm, sem
exceder 1/10 da largura da alma da viga.

Analise as afirmativas anteriores e assinale a alternativa correta:
a) Somente a afirmativa 1 é verdadeira.

b) Somente a afirmativa 2 é verdadeira.

¢) Somente as afirmativas 1 e 3 sdo verdadeiras.

d) Somente as afirmativas 1 e 2 sdo verdadeiras.

e) As afirmativas 1, 2 e 3 sdo verdadeiras.
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Unidade 2

Ancoragem das armaduras

Convite ao estudo
Prezado aluno,

Nesta unidade vamos aprender sobre o processo de ancoragem das
armaduras. Estudaremos a ancoragem e a aderéncia das armaduras, as dispo-
sicOes construtivas para ancoragem de armaduras e a decalagem do diagrama
de momento fletor.

Na primeira se¢ao vocé vai conhecer o conceito de aderéncia das barras
de ago no concreto.

A aderéncia é responsavel pela ligacdo entre as barras de ago e a massa
de concreto, fazendo com que esses dois materiais compartilhem as
tensdes e trabalhem em conjunto. Essa propriedade do concreto armado
¢ a principal responsavel por ndo permitir os escorregamentos das barras
envoltas pelo concreto. Abordaremos os seguintes contetdos: condigdes
de boa e ma aderéncia de armaduras do concreto armado, aderéncia por
atrito em armaduras de concreto, aderéncia mecénica em armaduras
de concreto armado e conceitos sobre fendilhamento em armaduras de
concreto armado.

Na segunda se¢ao, vamos estudar como dimensionar o comprimento de
ancoragem necessario em armaduras no concreto, conceitos sobre compri-
mento de ancoragem basico, ganchos e raios de curvatura e o processo de
emenda por transpasse em armaduras de concreto.

A dltima se¢do desta unidade vai abordar o processo da decalagem do
diagrama de momento fletor. Serdo apresentados os conceitos sobre o Modelo
de calculo I da decalagem, deslocamento do diagrama da viga, ponto de
inicio de ancoragem da viga e comprimento final da armadura longitudinal.

Os temas desta unidade, serdo estudados baseados na NBR 6118
(ABNT,2014). Apds conhecer os contetdos apresentados, vocé serd capaz
de sintetizar os conhecimentos de ancoragem das armaduras longitudinais
em situagdes reais, comparando o diagrama de momento fletor de uma viga
com os comprimentos de ancoragem necessarios de acordo com a norma
brasileira de concreto armado NBR 6118 (ABNT, 2014). Além disso, saberd
analisar o diagrama de momento fletor solicitante em uma viga e detalhar



os comprimentos das armaduras longitudinais em fun¢do dos diagramas de
momento fletor e for¢a cortante.

Na fase atual do projeto em que vocé esta trabalhando, o engenheiro
responsavel pelo calculo do prédio de 4 andares solicitou que vocé determi-
nasse os comprimentos das armaduras longitudinais das vigas da edificagdo.
Para isso, vocé deve entender alguns conceitos de ancoragem e aderéncia.

A partir do conhecimento dos momentos fletores atuantes na viga,
selecionamos uma se¢io de ago para combater esses momentos. Como geral-
mente em uma mesma viga tém-se momentos diferentes atuando em se¢oes
diferentes, necessita-se de se¢des de ago também diferentes para combater
cada um desses momentos. E importante também garantir o ndo escorre-
gamento das barras de ago em contato com o concreto, pois isso pode, além
de gerar fissuras de fendilhamento, causar insegurangas estruturais nos
elementos estruturais.

Por isso é necessdrio determinar os comprimentos de cada barra de
aco dispostas na viga de forma que o célculo desse comprimento garanta a
seguranga da estrutura e a economia no quantitativo de ago, tdo necessario
para garantir a competitividade das obras nos dias de hoje.

Nesta fase do projeto, vocé saberia explicar qual a relagdo entre o escor-
regamento das barras sujeitas a flexdo, os tipos de aderéncia das barras de
aco com o concreto e o comprimento das barras? Tem ideia de como fazer a
verificagdo do comprimento da armadura longitudinal de uma viga baseada
nos conceitos da NBR 6118 (ABNT,2014)? Saberia utilizar a decalagem do
diagrama do momento fletor para determinar o comprimento correto em
barras longitudinais?

Vocé ja deve ter notado que temos muitos contetidos importantes para
aprender nesta unidade. Bons estudos!



Secao 2.1

Ancoragem e aderéncia das armaduras

Dialogo aberto
Prezado aluno,

Nesta primeira se¢do, vocé vai conhecer o conceito de aderéncia das
barras de a¢o no concreto.

A aderéncia é responsavel pela ligacdo entre as barras de ago e a massa
de concreto, fazendo com que esses dois materiais compartilhem as
tensdes e trabalhem em conjunto. Essa propriedade do concreto armado
¢ a principal responsavel por ndo permitir os escorregamentos das barras
envoltas pelo concreto.

Vamos aprender os tipos de aderéncia e como elas ocorrem. Em
seguida, veremos o que é o comprimento de ancoragem e como calcu-
la-lo. Além disso, também vamos estudar as condi¢des construtivas para
as emendas nas barras e como determinar corretamente o comprimento
necessario para que os esfor¢os sejam transferidos de uma barra para outra
nas emendas das barras.

Vamos ver que a aderéncia pode ser decomposta em trés parcelas princi-
pais: a aderéncia por adesdo, a aderéncia por atrito e aderéncia mecanica.
A aderéncia por adesdo é a resisténcia de separac¢ao do ago e do concreto.
A aderéncia por atrito acontece pela tendéncia do deslocamento entre os
dois materiais, ago e concreto. A aderéncia mecanica acontece motivada pela
forma das superficies das barras de aco.

Além disso, vamos estudar o fendilhamento, que sdo as fissuras no
concreto causadas pelas forcas de arrancamento das barras de ago. Por fim,
aprenderemos a calcular a resisténcia de aderéncia, necesséria para a deter-
minag¢do do comprimento de ancoragem.

Na fase anterior do projeto, o engenheiro responsavel solicitou que vocé
fizesse o dimensionamento das armaduras transversais das vigas de concreto
pré-dimensionadas para o prédio que estamos trabalhando. Nesta secio,
vamos aprofundar nossos conhecimentos sobre armaduras longitudinais em
vigas de concreto armado.

Vamos continuar o projeto do prédio em concreto armado de quatro
pavimentos localizado em Belo Horizonte, Minas Gerais. Para relem-
brar, vocé é o engenheiro trainee recém contratado que estd auxiliando o
engenheiro responsavel.
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Em escritérios de projetos, é necessario que seja feita a revisdo de todas as
armagoes nas estruturas de concreto armado. No seu projeto no é diferente.
Assim, o engenheiro chefe, ao revisar os projetos de armagio de vigas feitos
por um programa de célculo, encontrou alguns erros envolvendo o compri-
mento das armaduras longitudinais.

A Figura 2.1 apresenta um exemplo das armacdes feitas pelo programa
de calculo utilizado.

Figura 2.1 | Diagrama de momento fletor e armacdo de uma das vigas do projeto apresentado
pelo software
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Fonte: elaborada pela autora.

Como parte do seu treinamento, ele questionou por que seria necessario
aumentar esses comprimentos, se as barras ja contemplavam os diagramas
de momento. Ele quis saber se vocé havia entendido o motivo de ter de
aumentar o comprimento das barras de a¢o.

Vocé sabe explicar o motivo que o levou a solicitar o aumento desses
comprimentos? Qual a relagdo entre o escorregamento das barras sujeitas a
flexdo, os tipos de aderéncia das barras de aco com o concreto e o compri-
mento das barras?

Estudando o contetido desta se¢do, vocé serd capaz de responder a essas
e outras questoes sobre ancoragem e aderéncia das armaduras em estruturas
de concreto armado.

Bons estudos!

58 - U2/ Ancoragem das armaduras



Nao pode faltar

A aderéncia entre as armaduras de aco e a pasta de concreto é de extrema
importancia para a existéncia do concreto armado. O trabalho em conjunto
desses dois materiais é a base para o sucesso das estruturas em concreto.
A aderéncia existe para garantir que ndo aconteca escorregamento entre o
concreto e as barras de ago.

A aderéncia é caracterizada pela transferéncia das forcas do concreto para
as barras aco, e vice-versa. A transferéncia das forcas é exercida pelas a¢des
quimicas, pelo atrito e pelas agdes mecénicas dos dois materiais podendo ser
estudada considerando diferentes estagios.

Aderéncia por adesao

Ao se langar uma por¢do de concreto fresco em uma placa de ago,
conforme apresentado na Figura 2.2, naturalmente vdo acontecer ligacdes
quimicas entre o concreto e a interface da chapa, que vao contribuir com o
surgimento de uma resisténcia de adesdo, semelhante a um efeito de “cola’,
indicado na figura pela forca R, . Essa forca acontece em sentido oposto ao
sentido de separa¢do do aco e do concreto. A sua parcela de contribui¢io é
sempre muito pequena quando comparada as outras forgas.

Figura 2.2 | Adesdo entre uma chapa de ago e do concreto
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Fonte: elaborada pela autora.
Aderéncia por atrito

Ao tentarmos fazer o arrancamento uma barra de aco inserida no meio de
uma massa de concreto, podemos verificar que o surgimento de uma forca de
arrancamento R, , conforme Figura 2.3, é muito superior a for¢a de adesio R,
(figura 2.2). A for¢a R,, é muito maior que a for¢a R,,, pois ela ocorre devido
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as tensdes de cisalhamento ( 7, ), causadas pelas forcas de atrito que acontecem
em sentido oposto ao deslocamento da barra e do concreto. O surgimento dessa
forca esta relacionado ao coeficiente de atrito entre o concreto e a interface das
barras de aco (depende da superficie da barra de a¢o) e da intensidade de forgas
de compressdo que ocasionalmente podem acontecer em sentido transversal ao
eixo das barras. Essas forcas sdo causadas geralmente pelas sobrecargas da edifi-
cacdo, pelo peso da prdpria estrutura sobre as barras, pela retracio do concreto,
dentre outras agdes que causam o confinamento das barras de aco.

Figura 2.3 | Aderéncia por atrito sem forcas de confinamento
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Fonte: Fusco (2000, p. 136).
Aderéncia mecéanica

A aderéncia mecanica é aquela causada pelas saliéncias e reentran-
cias, chamadas de nervuras nas barras nervuradas e de irregularidades da
laminacio nas barras lisas. As saliéncias criam um maior contato no concreto,
também chamado de ponto de apoio. Esses pontos causam uma resisténcia
ao escorregamento entre as barras e o concreto. Essa é a parcela de maior
importancia e intensidade na aderéncia das barras.

Situagdes de boa e de ma aderéncia

Ensaios experimentais nos mostram que a resisténcia da aderéncia
das barras de ago posicionadas verticalmente é maior que a resisténcia da
aderéncia das barras posicionadas horizontalmente. As barras horizontais
estdo localizadas com a mesma distancia ao fundo da forma de concretagem.
Fato que ndo ocorre em barras verticais que passam por diversas regides de
adensamento do concreto. Por esse motivo, a qualidade da aderéncia entre a
barra e o concreto desses dois tipos de armagéo ¢é diferente.

Durante o adensamento e o endurecimento do concreto, ocorre a
sedimentagdo do cimento e, principalmente, o fenémeno da exsuda¢ido do
concreto, que ¢ a segregacdo dos componentes que constituem o concreto
durante o processo de cura. Nesse tempo, com o movimento para baixo de
cimentos e agregados e para cima da dgua, a exsudagdo provoca regides de
concretos mais porosos e de menor aderéncia na parte superior das pegas.
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Esse fendmeno torna o concreto da camada superior mais poroso, podendo
diminuir a aderéncia até a metade do valor presente nas barras verticais.

Posigao das barras durante a concretagem:

Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014), devem ser obedecidas no projeto
as exigéncias relativas as aderéncias, ancoragem e emendas das armaduras.
Consideramos em boa situagdo quanto a aderéncia os trechos das barras que
estejam em uma das seguintes posigoes:

a) Com inclinagdo superior a 45° sobre a horizontal — Figura 2.4 (a).

b) Horizontais ou com inclinagdo menor que 45° sobre a horizontal,
desde que:

o  Paraelementos estruturais com h < 60cm , localizados no maximo
30 cm acima da face inferior do elemento ou da junta de concre-
tagem mais proxima — Figura 2.4 (b).

o Para elementos estruturais com h>60cm localizados no minimo
com 30 cm abaixo da face superior do elemento ou da junta de
concretagem mais proxima - Figura 2.4 (c).

Os trechos das barras em outras posi¢des e quando do uso de formas
deslizantes devem ser consideradas em ma situagdo quanto a aderéncia.

Figura 2.4 | Adesdo entre chapa de ago e concreto
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Fonte: elaborada pela autora.

Assimile

Em vigas biapoiadas, as armagGes longitudinais principais estdo posicionadas
! na parte inferior da viga. Portanto, encontram-se em dreas de boa aderéncia.

Ja as armagGes superiores, normalmente estardo em zona de ma aderéncia.

Se¢do 2.1/ Ancoragem e aderéncia das armaduras - 61



A resisténcia de aderéncia ( f,, ) entre o concreto e as barras de aco ¢é
importante para o calculo do comprimento de ancoragem e do comprimento
de emenda das barras da armadura.

A resisténcia de aderéncia depende de fatores como resisténcia do concreto,
rugosidade das barras de ago, das posi¢cdes da barra no concreto e do diametro
das barras de ago. Como vimos anteriormente, a presen¢a das nervuras na
superficie da barra aumenta significativamente a resisténcia da aderéncia.

Para aplicagdes priaticas, acreditamos que seja seguro considerar uma
tensdo de aderéncia média de valor constante, embora a distribuigdo das
tensoes de aderéncia sobre o comprimento de ancoragem seja néo linear.

.

<~ Dica

Parase aprofundar no estudo da aderéncia em estruturas de concreto armado,
! sugerimos a leitura dos conteudos das paginas 1-12, da apostila do professor
Paulo Bastos: BASTOS, P. Ancoragem e emenda de armaduras. Universi-
dade Estadual Paulista, Departamento de Engenharia Civil, Bauru, 2015.

Valor da resisténcia de aderéncia

A resisténcia de aderéncia de calculo entre armadura e concreto de
armaduras passivas deve ser obtida pela seguinte expressao:
fa=mxmyxnyx f,,  (2.1)
Onde:
Jaint _ 07X [, 021X f:kf3
fr= = = .

Ye Ye Ye ’
7, =1,0 para barras lisas (CA25);

1, =1,4 para barras entalhadas (CA60);

1, =2,25 para barras nervuradas (CA50);

1, =10 para situagdes de boa aderéncia;

1, =0,7 para situagdes de ma aderéncia;

17, =10 para ¢ <32mm

n,=(132—¢)/100 para ¢>32mm com ¢ (didmetro da barra) em mm.

No escorregamento da armadura, em elementos estruturais fletidos, deve
ser adotada a tensdo de aderéncia dada acima multiplicada por 1,75.
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E@ Exemplificando
! Uma viga biapoida, feita com concreto C25, dimensionada com

armaduras longitudinais, com diametros de ¢=10mm , aco CA50
(barras nervuradas), possui qual resisténcia de aderéncia de célculo?

0,21x257
f= :—4 =1,28MPa

7, =2,25 para barras nervuradas (CA50);

1, =10 para situagdes de boa aderéncia (viga biapoiada - wdarmadura
principal positiva);

1, =L0 para ¢ <32mm

Como f,, =, X1, X1, X f,4

Temos: f,, =2,25x1,0x1,0x1,28 =2,88 MPa

Fendilhamento e ancoragem

Ancoragem é o comprimento de fixagdo das barras de ago no concreto, de
modo que a for¢a atuante nas barras seja transferida para o concreto, fazendo
que os dois trabalhem juntos. Assim sendo, a ancoragem pode ser definida
como o comprimento que a barra de uma armacdo de concreto armado
precisa ter para ndo “deslizar” dentro da massa de concreto.

Para determinar esse comprimento precisamos definir o valor da resis-
téncia de aderéncia.

A resisténcia de aderéncia poderd ser determinada por meio de um
ensaio de arrancamento, que nada mais é que tentar arrancar uma barra
de ago concretada de forma engastada em um bloco de concreto, conforme
mostrado na Figura 2.5.

Figura 2.5 | Exemplo de ensaio de arrancamento de uma barra de aco
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Fonte: Reyes (2009, p. 92).
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Na barra de ago, aplicamos uma for¢a R, correspondente a forca de
arrancamento. O corpo de prova deve estar apoiado em cima de um disposi-
tivo, que proporciona uma for¢a em sentido contrario, segurando o bloco de
concreto. Assim a resisténcia de arrancamento serd ocasionada apenas pelo
apoio da placa no concreto.

No local em que acontece a ancoragem, as tensdes de compressao vao se
propagar pelo concreto partindo da ponta da barra. Nesse momento, surgem
tensdes de tragdo, em sentido perpendicular as tensdes de compressdo e
transversais a barra de ago.

A for¢a de arrancamento R, ocasiona tensdes tangenciais (7,) nas
superficies da barra de ago e nas interfaces do concreto. Também ocorrem
tensoes diagonais de compressdo (7., ) e tensdes transversais de tragao (7, ),
conforme apresenta a Figura 2.6.

Figura 2.6 | TensBes atuantes na ancoragem de uma barra de aco

Fonte: Fusco (2000, p. 143).

O fendilhamento sdo as tensdes de tragdo produzidas no concreto devido
ao esforgo, que pode alcangar o valor de 25% de R, . Esse fendmeno causa as
conhecidas “fissuras de fendilhamento mostradas na Figura 2.7.

Figura 2.7 | Fissuras por fendilhamento ao longo da barra ancorada
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Fonte: Fusco (2000, p. 148).
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Para evitar o surgimento dessas fissuras, podemos adotar uma armadura
em forma de hélice, comum nas pegas de concreto protendido, ou uma
armadura em forma de barras transversais, que combatem as tensoes trans-
versais de tragdo e impedem a ruptura longitudinal por fendilhamento. Elas
também evitam que essas fissuras alcancem a superficie da peca comprome-
tendo a durabilidade causando a corrosdo das barras de ago. A Figura 2.8
apresenta essas armaduras.

Figura 2.8 | Armadura para evitar fissuras de fendilhamento na ancoragem reta, (a) cintamento
helicoidal; (b) armadura transversal de costura
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Fonte: Fusco (2000, p. 150).

Qooo Reflita
TensGes de compressdo transversais, independentes daquelas
: oriundas da ancoragem, podem “fechar” as fissuras reduzindo o
problema do fendilhamento?
Utilize a Figura 2.9 para refletir sobre o assunto.

Figura 2.9 | Compressdo transversal atuando em barra sujeita ao ensaio de arrancamento
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Fonte: Fusco (2000, p. 150).

Na pratica, determinamos o comprimento final das barras longitudinais
a partir dos diagramas de momento fletor, obtidos por meio do célculo dos
esforgos internos nas estruturas de concreto. Apds a obten¢ao desse compri-
mento, acrescentamos o comprimento de ancoragem em cada uma das barras.

Nesta secdo vocé conheceu melhor os processos de aderéncia do concreto
armado, as condi¢des de boa e ma aderéncia, a aderéncia por atrito em
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armaduras de concreto, a aderéncia mecanica em armaduras de concreto
armado e o fendilhamento em armaduras de concreto armado. Agora vamos
desenvolver o estudo da nossa situagdo-problema, aplicando os contetdos
que vocé aprendeu até aqui.

Sem medo de errar

Vamos continuar o projeto do prédio em concreto armado de quatro
pavimentos localizado em Belo Horizonte, Minas Gerais. Vocé é o engenheiro
trainee que estd auxiliando o engenheiro responsavel e, ao verificar o projeto
de armacéo das vigas, o engenheiro solicitou que vocé aumentasse os compri-
mentos de algumas barras. Vocé atendeu aos comentarios e foi questionado
se havia entendido o motivo de ter de aumentar o comprimento dessas barras.

Por que as barras longitudinais devem ser maiores que o determinado
pelo diagrama de momento fletor? Qual a relacdo entre o escorregamento
das barras sujeitas a flexdo, os tipos de aderéncia das barras de ago com o
concreto e o comprimento das barras?

O sucesso do concreto armado depende, em maior proporgio, da atuagio
conjunta entre o a¢o e o concreto. Assim, a aderéncia atua como responsavel
por garantir que ambos os materiais trabalhem em conjunto, garantido a
transmissao dos esfor¢os tanto de flexdo quanto de cisalhamento.

Segundo a NBR 6118: “Todas as barras das armaduras devem ser
ancoradas de forma que as forcas a que estejam submetidas sejam integral-
mente transmitidas ao concreto, seja por meio de aderéncia ou de disposi-
tivos mecénicos ou por combinagdo de ambos” (ABNT, 2014, p. 35).

Nas ancoragens por aderéncia, os esforgos de ancoragens sao garantidos
por meio de um comprimento reto acrescido além do necessario determi-
nado pelos diagramas de momento fletor ou com grande raio de curvatura,
seguido ou ndo de gancho.

As barras de ago aderem ao concreto por meio de trés fendmenos: a
adesdo, a aderéncia mecénica e a aderéncia por atrito.

A primeira estd relacionada ao efeito “cola” da pasta de concreto com
a interface das barras de a¢o. Ja a aderéncia mecanica estd relacionada ao
atrito do concreto com a barra a partir de uma for¢a de movimento conhe-
cida como arrancamento, para pe¢as de concreto armado. Por ultimo, a
aderéncia mecénica acontece a partir de rugosidades na superficie das
barras de ago. Quanto maior a rugosidade das barras de ago, maior ¢é
aderéncia entre aco e concreto.
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Muitos programas de célculo de concreto armado, principalmente os interna-
cionais, ndo consideram um “acréscimo” no comprimento das barras em relagdo
ao diagrama de momento fletor. Muitas vezes esses programas nao estio de acordo
com a NBR 6118 (ABNT, 2014), que exige um comprimento de ancoragem
adequado para a seguranca estrutural edificagdes de concreto armado.

Apos analisar esse processo de revisio de projetos, vocé ja consegue
explicar ao engenheiro responsével a necessidade e os motivos para aumentar
os comprimentos de algumas barras longitudinais em fun¢do do diagrama de
momento fletor.

Preparado para outros desafios? Vocé ja tem novas situages de ma
aderéncia para estruturas em balanco para analisar. Vamos 14?

Avangando na pratica

Situagdes de ma aderéncia para estruturas
em balanco

Descrigao da situagao-problema

Durante uma obra que estava sendo realizada pela sua equipe, vocé se
deparou com o detalhamento das armagdes principais de uma viga, conforme
apresentado na Figura 2.10 juntamente com o diagrama de momento fletor:

Figura 2.10 | Diagrama de momento fletor sujeito de viga sujeita a forgas concentradas
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Fonte: elaborada pela autora.
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Quanto ao comprimento das armagdes longitudinais dessa viga esse
detalhamento estd correto? O que pode acontecer se concretarem essa viga?

Resolugao da situagao-problema
Nao estd correto.

As armagdes longitudinais apresentadas no desenho estdo incorretas,
pois 0 seu comprimento estd exatamente do tamanho correspondente ao
comprimento do diagrama de momento fletor.

Para garantir o ndo escorregamento dessas armagdes, quando a viga for
carregada, deve-se acrescentar o comprimento de ancoragem ao compri-
mento dessas barras.

Nao devemos concretar vigas sem a garantia desse comprimento, pois ele
garante a aderéncia das barras. Além de ndo ser permitido pela NBR 6118
(ABNT, 2104), o ndo atendimento desse requisito pode resultar em ruptura
da peca.

Facga valer a pena

1. As tensoes de aderéncia sio necessarias para a determinagao dos comprimentos

de ancoragem das barras. Essas tensdes sao varidveis ao longo do comprimento de
ancoragem. Entretanto, para efeito de projeto, é suficiente considerar o valor médio
de cdlculo da resisténcia de aderéncia de célculo.

Qual a resisténcia de aderéncia de célculo para uma viga em balango de concreto
armado C30, sendo que foram utilizadas barras entalhadas (CA60) com didmetros
de 8 mm, em MPa?

Assinale a alternativa que apresenta o valor correto:
a) 1,00
b) 1,25
¢) 1,30
d) 1,45
e) 1,50

2. A resisténcia da aderéncia depende da posigdo das barras de ago na estrutura.
Barras verticais estdo sempre em uma posigao favoravel, enquanto que barras horizon-
tais podem estar em uma situagdo desfavoravel, dependendo de sua localizagao

Uma viga de sessdo 20x70cm estd armada conforme desenho apresentado na figura
abaixo, com armadura de pele na metade da altura:
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Figura | Viga de sessdo 20x70cm

armagdo
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armagdo
de pele
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inferior

Assinale a alternativa que apresenta a localizagdo das barras que estdo sujeitas a uma
situa¢do de boa aderéncia:

a) Superiores.

b) Somente inferiores.

¢) Inferiores e de pele.

d) Todas as barras

e) Nenhuma das barras.

3.4 fixagdo das barras de ago no concreto é conhecida como ancoragem. Ja a
aderéncia ¢ a propriedade que impede que haja escorregamento de uma barra em
relagdo ao concreto que a envolve. Sendo assim, responsavel por fazer com que o
concreto e 0 ago atuem em conjunto.

Sobre ancoragem de armaduras, abordada pela NBR 6118 (ABNT,2014), analise as
afirmagdes abaixo:

1) Barras nervuradas possuem melhor aderéncia que as barras lisas, mas ndo melhor
que as barras entalhadas.

2) A inclinagio e posi¢do das barras de ago na massa de concreto podem influenciar
na qualidade da aderéncia.

3) O comprimento de ancoragem independe da drea da armadura a ser ancorada.

Assinale qual das alternativas abaixo estd correta:
a) Apenasa 2.

b)1le3.

c)1,2e3.

d)le3

e)2e3
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Se¢ao 2.2

Disposi¢des construtivas para ancoragem de
armaduras

Dialogo aberto

O sucesso do concreto armado depende basicamente da for¢a na aderéncia
das barras de ago e da pasta de concreto armado. Para que isso acontega, é
fundamental que utilizemos em nossos projetos um correto comprimento
de ancoragem para garantir essa ligacdo. Para que isso acontega, nesta se¢io
vamos aprender quais os critérios necessarios estabelecidos pela NBR 6118
(ABNT, 2014).

Ao calcular um projeto, é muito comum a utilizagdo de programas de
célculo para o desenvolvimento dos desenhos estruturais. Contudo, nem
sempre esses desenhos atendem a todas as especificacbes da NBR 6118
(ABNT, 2014). E importante reforcar que também devemos estar atentos aos
desenhos feitos pelos desenhistas e projetistas da nossa equipe.

Lembrando que vocé foi contratado por uma empresa de projetos estru-
turais e estda atuando como engenheiro trainee. A sua equipe esta desenvol-
vendo um projeto de um prédio residencial composto por quatro andares.

No projeto em que vocé estd atuando, isso também acontece. Depois do
desenho pronto, o engenheiro solicita que vocé faga a verificacdo do compri-
mento da armadura longitudinal do projeto de viga, conforme apresentado
na Figura 2.11.

Figura 2.11 | Projeto de uma viga utilizada para a realizagdo da SP2
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Fonte: elaborada pela autora.
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Nesse projeto foi utilizado F, = 25 MPa, o ago a ser utilizado para
as armaduras longitudinais é o CA-50. O A, ¢é igual a 2,43 cm” para o
momento positivo e 4,51 cm? para o negativo no apoio central.

Para resolver isso, vocé deve verificar se 0 comprimento apresentado no
projeto esta de acordo com os conhecimentos adquiridos nesta se¢do e com
a NBR 6118 (ABNT, 2014). Lembre-se de conferir as condicoes de boa e ma
aderéncia em armaduras de concreto armado os comprimentos basicos de
ancoragem. Os ganchos e raio de curvatura em armaduras de concreto e as
emendas por transpasse em armaduras de concreto.

N3o pode faltar

A NBR 6118 (ABNT, 2014) estabelece que todas as barras de ago nas
estruturas de concreto armado deverdo ser ancoradas para transmitir os
esforgos aplicados nas estruturas para o concreto. Isso podera ser obtido por
meio da aderéncia entre as barras; e o concreto, por aderéncia mecénica, ou
pela combinagéo de dois.

Essa ancoragem pela aderéncia da barra pode ser obtida por meio de
um comprimento adicional reto ou por uma curvatura, na presenca ou nio
de ganchos.

Ancoragem por aderéncia

Nesse caso, os esforcos sdo ancorados na estrutura por meio de compri-
mento reto ou com grande raio de curvatura, com ou sem gancho.

Exceto em regides sobre os apoios, as ancoragens por meio da aderéncia
deverdo ser confinadas pelas armaduras transversais ou pelo concreto.
Consideramos nesse caso que o cobrimento da barra ancorada devera ser
maior ou iguala 3¢ .

Ancoragem por meio de dispositivos mecéanicos

Essa ancoragem acontece quando os esfor¢os sdo transmitidos ao
concreto por meio de dispositivos mecanicos incrementados a barra.
Conforme vimos na Sec¢do 2.1 desta unidade e o que esta apresentado na
Figura 2.12.
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Figura 2.12 | Aderéncia mecanica proporcionada pelas irregularidades da superficie de barras
de aco lisas e por saliéncias em barras nervuradas

_ R

Barras lisas

V. Ris

Barras nervuradas

Fonte: Fusco (2000, p.136).

Ancoragem de armaduras passivas por aderéncia

As barras tracionadas poderao ser ancoradas por um comprimento reto
adicional ou por um raio de grande curvatura em sua extremidade, segundo
NBR 6118 (ABNT, 2014), de acordo com condi¢des seguintes:

o Asbarras lisas obrigatoriamente devem ter ganchos.

o Asbarras que tenham alternancia de solicitagéo, tragdo e compressio,
ndo devem ter ganchos.

o Com ou sem gancho, nos demais casos, ndo sendo recomendado o
gancho para barras de ¢32mm ou para feixe de barras.

o Asbarras comprimidas devem ser ancoradas sem ganchos.

Ganchos das armaduras de trag¢ao

Ganchos sdo solu¢des para ancoragem das barras tracionadas e estribos.
A grande vantagem é que os ganchos possibilitam a redu¢do no compri-
mento de ancoragem. Como ja dito anteriormente, as barras comprimidas
devem ser ancoradas sem ganchos.

Segundo NBR 6118, item 9.4.2.3 (ABNT, 2014), os ganchos presentes nas
pontas das barras da armadura longitudinal de tragdo poderéo ser, conforme
apresentado na Figura 2.13:
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o Semicirculares, com ponta reta de comprimento ndo inferior a 2¢;

o Em é4ngulo de 45° (interno), com ponta reta de comprimento nio
inferior a 4¢ ;

o Em angulo reto, com ponta reta de comprimento nio inferior a 8¢ .

Figura 2.13 | Caracteristicas dos ganchos nas extremidades de barras tracionadas

i

8¢
| e .
*\ y —»
)
. Ko ‘.
Ly —>

2¢

—) —

Fonte: Bastos (2018, p. 14).

Para as barras lisas, ou seja, sem entalhes, os ganchos deverdo ser
semicirculares.

O diémetro interno da curva dos ganchos presentes nas armaduras longi-
tudinais de tragdo devera ser igual ao apresentado de acordo com a Tabela 2.1.

Tabela 2.1 | Didmetro dos pinos de dobramentos (D)

Bitola Tipo de ago
(mm) CA-25 CA-50 CA-60
<20 4¢ 5¢ 6¢
>20 56 8¢ _

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014, p. 37)

Quando uma barra for soldada transversalmente ao gancho e o dobra-
mento ocorrer depois da soldagem, deverdo ser mantidos os didmetros de
dobramento conforme apresentado na Tabela 2.1. Esse caso é utilizado em
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situagdes em que a solda esteja na parte reta da barra, em uma disténcia
maior que 4¢ do inicio da curva.

Se a distancia for menor, ou se o ponto se encontrar sobre o trecho curvo,
o didmetro do pino de dobramento devera ser maior que 20¢ .

Quando a operagdo de soldagem acontecer depois de o dobramento,
devemos manter os didmetros da Tabela 2.1.

Barras transversais soldadas

A NBR 6118 item 9.4.2.2 (ABNT, 2014, p. 36) determina que poderemos
utilizar vérias barras transversais soldadas para a ancoragem, conforme
apresentado na Figura 2.14, desde que:

o  “Diametro da barra soldada ¢, >0,60¢ ;

o A distincia da barra transversal ao ponto de inicio da ancoragem
seja > 50

o A resisténcia ao cisalhamento da solda deve superar a for¢ca minima
de 0,3x A, x f,, (30% da resisténcia da barra ancorada)”

Figura 2.14 | Critérios para o posicionamento de barras transversais soldadas a barra ancorada

C —

=5 =50
Eb, neE_Q): ‘ Eb, neclj—'

lo .

=50 > 50
‘ ¢ b, nec ‘ gb, nec

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014, p. 36)

Comprimento de ancoragem basico

O comprimento de ancoragem basico é definido como o comprimento reto
de uma barra de armadura passiva necessario para ancorar a forca de arranca-
mento limite F,= A x f, na barra. Admitimos que nesse comprimento uma
tensdo de aderéncia constante é igual a F,;, conforme Equacéo 2.2:
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F, = WXd} fyd =rx¢xl,xf, (2.2)

A partir da Equagdo 2.2 temos:

_b I
o Y

onde fa€ f,, estdo em MPa. Com ¢, <25¢.

C@ Exemplificando
! Veja este exemplo:
vamos determinar o comprimento basico de ancoragem de uma barra

com didmetro de 5 mm em uma viga de concreto armado, dimensionada
com concreto C25 e ago CA-50, temos:

25
fu= Ju =—"=17,85MPa
L4 14

fu=0.42x(£,,)" = f,,=2,87 MPa
Logo:

¢ fu 05 434,8
[ ==x=x*=—"x——

, = =1,~19cm
4" f, 4 287

A partir da Equagdo 2.3, podemos tabelar os valores do comprimento
de ancoragem basico para o ago CA-50, em situagdes de boa aderéncia com
v,=L15 e v, =14 para ¢ <32mm .

Tabela 2.2 | Valores de lb em fungdo do didmetro para o ago CA-50

Bitola Tipo de ago
(mm) C15 C20 C25 C30 C35 C40 C45 C50
10 55 cm 50cm |40 cm 35cm 35cm 30 cm 30 cm 25cm
12,5 70 cm 55cm |50 cm 45 cm 40 cm 35cm 35cm 30 cm
16 85 cm 70cm | 65cm 55 cm 50 cm 45 cm 45 cm 40 cm
25 135cm [110cm [95cm 85 cm 80 cm 70 cm 65 cm 60 cm

Fonte: elaborada pela autora.

Também podemos tabelar os valores do comprimento de ancoragem
basico para o ago CA-50, em situagdes de ma aderéncia com ~, =115 e
v, =1,4 para ¢ <32mm , conforme Tabela 2.3.
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Tabela 2.3 | Valores de lb em fungdo do didmetro para o ago CA-50

Bitola Tipo de ago
(mm) C15 C20 C25 C30 C35 C40 C45 C50
10 76 cm 62cm [54cm 48 cm 43 cm 39 cm 36 cm 34 cm
12,5 95 cm 78cm |67 cm 60 cm 54 cm 49 cm 45 cm 42 cm
16 121cm (100 cm |86 cm 76 cm 69 cm 63 cm 58 cm 54 cm
25 189 cm |[156cm |135cm |119cm [107cm |98 cm 91 cm 85 cm

Fonte: elaborada pela autora.

Como em obra é comum a utilizagdo de barras de ago com valores multi-
plos de 5 mm, os valores apresentados nessa tabela foram arredondados
superiormente.

Assimile

O comprimento de ancoragem depende da classe do concreto, do tipo
! do aco e do didmetro da barra.

Ou seja, para uma viga fabricada com concreto C25, cuja armagao principal

com bitola de 12,5 mm estd posicionada em uma regido de boa aderéncia,

o comprimento de basico de ancoragem devera ser de pelo menos 50 cm.

Comprimento de ancoragem necessario

Nos casos em que a area efetiva da armadura, As ¢é maior que a rea calcu-
lada, A, ., a tensdo nas barras diminui e, portanto, o comprimento ancoragem
pode ser reduzido na mesma proporgao. Assim, o comprimento de ancoragem
necessario serd o produto entre o comprimento de ancoragem basico e a relagao
entre a armadura calculada e a efetivamente utilizada. Aqui devemos observar
os valores minimos exigidos segundo a NBR 6118 item 9.4.2.5 (ABNT, 2014).
O comprimento de ancoragem necessario pode ser calculado pela Equagdo 2.4:

I (2.4)

— "b,min

s.ef

b,nec

A
=y X[, x| = | >
A
Onde:
e o =10 parabarras sem gancho;

e o =0,7 para barras tracionadas com gancho, com cobrimento no
plano normal ao do gancho >3¢;

o I, ¢écalculado conforme a equagio 2.3;

e . ¢ocomprimento minimo de ancoragem, dado por:

min
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/

b,min

0,3x1,
>110x ¢

10cm

Armaduras transversais na ancoragem

A NBR 6118, item 9.4.2.6, (ABNT, 2014) estabelece que, para ancora-
gens de armaduras transversais, devemos considerar todas as armaduras
existentes ao longo do comprimento de ancoragem. Em caso de a soma das
areas dessas armaduras ser maior ou igual as especificadas abaixo, devemos:

Em barras com ¢ <32mm ao longo do comprimento de ancoragem,
deve ser prevista armadura transversal capaz de resistir a 25% da forca
longitudinal de uma das barras ancoradas. Se a ancoragem envolver
barras diferentes, prevalece para esse efeito, a barra de maior didmetro.

Em barras com ¢>32mm, deve ser verificada a armadura em
duas diregdes transversais ao conjunto de barras ancoradas. Essas
armaduras transversais devem suportar os esforcos de fendilha-
mento segundo os planos criticos, respeitando maximo de 5¢ .

Ancoragem de estribos

As ancoragens dos estribos deverdo ser necessariamente garantidas por
meio dos ganchos ou barras longitudinais soldadas, conforme a NBR 6118,
item 9.4.6, (ABNT, 2014):

Os ganchos dos estribos (com didmetro ¢, ) podem ser:

Semicirculares ou em angulo de 45° (interno), com ponta reta de
comprimento igual a 5¢, porém nao inferior a 5 cm.

Em angulo reto, com ponta reta de comprimento maior ou igual a
10¢, , porém ndo inferior a 7 cm (este tipo de gancho ndo deve ser
utilizado para barras e fios lisos).

Tabela 2.4 | Diametro dos pinos de dobramentos para estribos

Bitola Tipo de ago
(mm) CA-25 CA-50 CA-60
»<10 3¢, 3¢, 3¢,
10< ¢ <20 4¢, 5¢, —
¢>20 5¢, 8¢, —

Fonte:(ABNT, 2014, p. 40).
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Emendas das barras

Segundo NBR 6118, item 9.5, (ABNT, 2014), as emendas podem ser:

o Por transpasse (traspasse ou trespasse);

o Por luvas com preenchimento metalico, rosqueadas ou prensadas;
o  Por soldas;

«  Por outros dispositivos devidamente justificados.

Assimile

As emendas por transpasse ndo sdo permitidas para barras de bitola
! maior que 32 mm, nem para tirantes e pendurais (elementos estruturais

lineares de seg¢do inteiramente tracionada).

No caso de emenda de feixe de barras, o didametro equivalente ndo deve

ser superior a 45 mm.

Proporc¢io das barras emendadas

A NBR 6118, item 9.5.2.1, (ABNT, 2014) determina que devemos consi-
derar na mesma segdo transversal as emendas que se superpdem ou cujas
extremidades mais proximas estejam afastadas de menos de 20% do compri-
mento do trecho do traspasse (Figura 2.15).

Q:,DO Reflita
Engenheiros calculistas atuam com frequéncia em favor da seguranga, utili-
! zado o maior dos valores necessarios para garantir que a norma seja atendida.
Sabemos que a NBR 6118 (ABNT, 2014) estabelece que quando temos barras
de diferentes didmetros, o comprimento de traspasse devera ser calculado
pela barra de maior didametro. Vocé saberia dizer por que isso ocorre?
E para dar seguimento ao conteuldo, vocé saberia dizer por que todas as
barras ndo podem ser emendadas na mesma segao?

Figura 2.15 | Emendas suposta como na mesma secdo transversal

lo1> Ly

>0.2 Iy lo2

Fonte: (ABNT, 2014, p. 42).
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A propor¢io maxima de barras tracionadas da armadura principal
emendadas por traspasse na mesma se¢io transversal do elemento estrutural
estd indicada na Tabela 2.5, segundo NBR 6118 (ABNT, 2014).

Tabela 2.5 | Proporgdo de barras tracionadas emendadas

Tipo de carregamento
Tipo de barra Situagao
Estatico Dinamico
Em uma camada 100% 100%
Alta resisténcia
Em mais de uma camada | 50% 50%
¢ <1l6mm 50% 25%
Lisa
¢ >16mm 25% 25%

Fonte: (ABNT, 2014, p. 43).

Lembrando que, quando ha armaduras permanentemente comprimidas
ou de distribui¢des, todas as barras podem ser emendadas na mesma se¢io,
pois ndo resistem a esfor¢os de tragéo.

Comprimento de traspasse para barras tracionadas isoladas

Segundo NBR 6118, item 9.5.2.2, (ABNT, 2014), quando a distancia livre
entre barras emendadas estiver entre 0 e 4¢ , o comprimento do trecho de
traspasse para barras tracionadas deve ser obtido através da equagio 2.5:

lOt = aot X lb‘nec Z lo[,min (2'5)
Onde:
0,3xc,, xI,

>115%x¢
20cm

l

0¢,min

a,, é o coeficiente em func¢do da porcentagem de barras emendadas na
mesma secio conforme a Tabela 2.3.

Quando a distancia livre entre barras emendadas for maior que 4¢,
devemos adicionar a distancia livre entre barras emendadas. Assim, a armadura
transversal na emenda devera ser justificada para atender ao estabelecido pela
NBR 6118 (ABNT, 2014), conforme Tabela 2.6.
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Tabela 2.6 | Valores do coeficiente ¢,

Barras emendadas
<20
na mesma secio (%) - 25 33 50 >50

Valores de ay, 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0

Fonte: (ABNT, 2014 p. 43).

Comprimento por traspasse de barras comprimidas isoladas

Quando as barras estiverem comprimidas, devemos adotar a seguinte
expressdo para o calculo do comprimento do traspasse:

I =l >] (2.6)

Oc,min ~ “Ib,nec = ~0c,min

Onde:

0,6x1,
>115%x¢
20cm

l

0Oc,min

Emendas de barras tracionadas da armadura principal

SegundoaNBR 6118, item  Figura 2.16 | Disposicio da armadura transversal nas
9.5.2.4, (ABNT) 2()14), quando emendas de barras tracionadas
¢ <16mm ou a propor¢ao de A2 2
barras emendadas na mesma ’_ 7|
secdo for menor que 25% a <150 M
armadura transversal deve
satisfazer a NBR 6118 (ABNT,
2014), conforme apresentado
a Figura 2.16:

1430, | 1130,
({3
Nos casos em que ‘

¢>16mm ou quando a

propor¢do de barras emendadas ~ Fonte: (ABNT, 2014, p. 44).
na mesma se¢do for maior ou

igual a 25%, a armadura transversal deve:

o Ser capaz de resistir a uma forga igual a de uma barra emenda, consi-
derando os ramos paralelos ao plano da emenda;

o Ser constituida por barras fechada se a distincia entre as duas barras
mais proximas de duas emendas na mesma se¢ao for menor que 10¢
(¢ = didmetro da barra emendada);

o  Concentrar-se nos ter¢os extremos das emendas”
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Emendas de barras comprimidas

Devemos manter todos Figura 2.17 — Disposi¢do da armadura transversal nas
os critérios estabelecidos emendas de barras comprimidas
para o caso anterior, em TA,/2 TA,/2
que pelo menos uma f‘—j |‘—’|
barra de armadura trans-
versal posicionada a 4¢
de distancia além das
extremidades da emenda,

conforme Figura 2.17. %%L
Segundo NBR 6118 W’—_L’J‘QJ Lm_ 4¢_|

(ABNT, 2014), as barras =2
comprimidas ndo podem  Fonte: (ABNT, 2014, p. 44).

ser ancoradas com a utili-

zagdo de ganchos, pois eles podem aumentar a possibilidade de flambagem
da barra, o que poderia levar ao rompimento do cobrimento de concreto e
consequente exposicdo da armadura.

<150 mm

Armaduras secundarias

De acordo com NBR 6118 (ABNT, 2014), quando as barras tiverem
#<16mm ou quando a propor¢do de barras emendadas na mesma segio for
menor que 25%, a area da armadura transversal devera resistir a 25% da for¢a
longitudinal atuante na barra.

Apesar de utilizarmos programas de calculo com frequéncia, devemos ficar
atentos ao comprimento de ancoragem apresentado nos projetos. Por isso,
vamos verificar uma viga conforme apresentado na nossa situagio problema.

Ap06s estudarmos as condigoes de boa e ma aderéncia em armaduras de
concreto armado, comprimento de ancoragem basico, ganchos, raio de curva-
tura e emenda por transpasse em armaduras de concreto, vocé ja é capaz de
resolver problemas deste tipo no escritério de engenharia onde trabalha.

Sem medo de errar

Como engenheiro trainee, vocé deve desenvolver um projeto de um
prédio residencial composto por quatro andares. E importante fazer a verifi-
cagdo do comprimento da armadura longitudinal de uma viga, com se¢do
transversal de 20x40 cm, conforme apresentado no desenho a seguir.
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Nesse projeto foi utilizado f, =25MPa, o ago a ser utilizado para as
armaduras longitudinais ¢ o CA-50. Vamos considerar que o cobrimento

aqui é de 3 cm.

O A, éiguala2,43 cm? tanto para 0 momento positivo e 4,51 cm” para
0 negativo no apoio central.

Figura 2.18 | Viga utilizada para a realizagdo da SP2

4 tf/m
WU UL LU
40
N | | |
| 300 | 300 ]
: N2-3016,0 C=415 |
la4 | 34
[34 N4-20312,5 C=682 34|

Fonte: elaboraua pera autora.

Para resolver isso, vocé deve verificar se o comprimento apresentado no
projeto esta de acordo com os conhecimentos adquiridos nesse capitulo e
com a NBR 6118:2014.

Para armaduras inferiores:

Comprimento bésico de ancoragem, conforme Tabela 2.2:

l,~50cm
Como 50> 25¢ =31,25¢cm — I, =50cm , conforme estabelecido no compri-
mento basico de ancoragem.

Comprimento minimo de ancoragem:

0,3x1,=0,3x50=15cm
I . >410¢=10x1,25=12,5cm

b,min —

10cm

Logo 1, .., =15cm

b,min —

Comprimento de ancoragem reta:
Tx16"

3x =6,02cm?

s.ef (negativo) —
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mx1,25

sef (positivo) 2 T =2,45cm¥t
A, 2,43
ee =1, 55 =50 = by =50cm
S A ,

s.ef >

Com ! >1 devemos adotar [,  =50cm

b,nec b,min b,nec
Para armadura superior:
Comprimento bésico de ancoragem:
I, ~85cm
Como 85>25¢ =40cm — 1, =85cm
Comprimento minimo de ancoragem:

0,3x1, =0,3x85=25,5cm

I .. >110p=10x1,6=16cm

b,min —
10cm

Logo I, . ~25,5cm

Comprimento de ancoragem reta:
A 4,51

e =1~ =85x——=1 63,60cm

' Ay 6,03 '
Com [, _>I _ devemos adotar ,,, ~65cm

b,nec b,min bynec —

Assim como pode ser visto, para as armaduras negativas ndo precisa-
remos de gancho e nas positivas eles serdo necessarios.

Com isso, vocé ja sabe determinar os comprimentos de ancoragens neces-
sarios para o dimensionamento de vigas de concreto armado. Nesta secdo
vocé também aprendeu como e onde realizar ganchos e soldas.

Avangando na pratica

Trespasse em vigas de concreto armado

Descri¢ao da situagao-problema

Na obra em que vocé esta atuando, uma viga bi apoiada de se¢do trans-
versal de 20x60 cm serd armada com 3 barras de didmetro de 16 mm. O
=5,61lcm*e 0 A, =06,03 cm?,

s,cal
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Vocé ja percebeu que o projeto nio apresenta os comprimentos corretos
de ancoragem e, em fungdo do curto tempo disponivel, vocé quer fazer a
adequagdo rapidamente para poder concretar.

Considere que a resisténcia do concreto utilizada serd de 30MPa, o aco
serd o CA-50. Essa viga serd armada com 3¢16mm . Também utilizaremos
barras de alta aderéncia.

Considere também que os apoios dessa viga sdo pilares de 20x20 cm e o
cobrimento dessa obra serd de 3 cm.

Resolugao da situagao-problema
Resisténcia da aderéncia:

30
fu= Jo 30 _ 51 430mpa

L4 L4

fu=0,42%(f,)" = f,, =324 MPa

Comprimento basico de ancoragem:

79&71,%434,8

4f, 4 324

I

A =1,=54cm

Como 54>25¢=40cm— 1, =54cm

Comprimento minimo de ancoragem:

0,3x], =0,3x54=16,2cm

I . >1100=10x1,6=16cm

b,min
10cm
Logo I, .. ~17cm
Comprimento de ancoragem reta:
A 5,61
L=l =2 =54x>—=] =50cm
: A i :

Com !l _>1 devemos adotar !

b,nec b,min b,nec

=50cm

Seu supervisor solicitou que vocé determinasse o comprimento minimo
de ancoragem e, a partir dos célculos, vocé devera solicitar que a viga seja
concretada com um comprimento minimo de ancoragem de 54 cm para o
caso de ndo utilizarmos ganchos.
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Faca valer a pena

1. Uma laje esta armada com barras de didmetro de 5 mm a cada 16 cm. Considere

aqui que o concreto possui resisténcia de 25 MPa e as barras de aco sdo CA-50. As
barras utilizadas sdo de alta aderénciaeo A, é0,909 cm®. O cobrimento utilizado
¢é de 2 cm e todas as barras estdo em regido de boa aderéncia. Determine o compri-
mento de ancoragem necessario.

Assinale a resposta correta:
a) 10 cm
b) 15 cm
¢) 20 cm
d) 25 cm
e) 30 cm

2. Considere o comprimento de ancoragem bésico é o comprimento reto de uma
barra de armadura passiva necessario para ancorar a forca que tende a arrancar a

barra de ago. Ele pode ser calculado a partir da expressdo: | = ?x & .

b
Determine o valor do comprimento de ancoragem basico das barras de armadura
inferior a ser usado em vigas a serem construidas com concreto C25 e ago CA-50.

Assinale a alternativa que apresenta o valor correto para o comprimento de ancoragem
solicitado no texto-base:

a) 280

b) 38¢

c) 54¢

d) 44¢

e) 18¢

3. Considere uma viga biapoiada de segdo transversal de 15x60 cm, armada com
5 barras de 10 mm na armadura principal, onde duas barras, por motivos constru-
tivos, serdo emendadas. Considere que a resisténcia do concreto sera o C20 e as
barras sdo de ago CA-50.0 A__,
serdo ancoradas com ganchos. Determinar o traspasse dessas barras. A tabela abaixo

é 3,50 cm?, o cobrimento é de 2,5 cm e as barras

apresenta os valores do coeficiente «,, a serem usados para este calculo.

Tabela | Valores do coeficiente «),

Barras emende}das <20 25 33 50 <50
na mesma se¢ao (%)
Valores de «y, 1,2 1,4 1,6 1,8 2,0

Fonte: (ABNT, 2014, p. 43).
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Assinale a alternativa que contém a resposta correta:
a) 45 cm
b) 30 cm
c) 25cm
d) 60 cm
e) 58 cm
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Secao 2.3

Decalagem do diagrama de momento fletor

Didlogo aberto

Nesta se¢do vamos dar continuidade a determina¢do dos comprimentos
finais das armaduras longitudinais em vigas de concreto armado. Lembrando
que vocé estd trabalhando como engenheiro trainee em um projeto de um
edificio residencial em concreto armado, localizado em Belo Horizonte com
quatro pavimentos.

Na fase anterior do projeto, o engenheiro responsavel pelo projeto
solicitou que vocé verificasse os comprimentos finais das armaduras longi-
tudinais de algumas vigas. Agora, seu superior pediu que vocé mesmo deter-
minasse 0 comprimento necessario para a armagdo longitudinal da viga, de
secdo 20x40cm, apresentada na Figura 2.18.

Figura 2.18 | Viga a ser dimensionada na situagdo problema

5 tf/im 4 /m
AL sy
40

! 400 ! 300 !
I I I
I [ I

Fonte: elaborada pela autora.

Devemos aprender a utilizar a decalagem do diagrama do momento
fletor para determinar o comprimento correto de cada uma das barras longi-
tudinais, além de fazer o detalhamento correto da viga de forma, evitando
que haja dtvidas na obra.

Vamos precisar de alguns dados importantes: Concreto C25, com britas 1.
Cobrimento da armadura: 3 cm. O ago utilizado serd 0 CA-50 A. Segéo trans-
versal da viga: 20 cm x 40cm e altura atil de 36cm. A se¢do transversal dos
pilares serd: 20x20cm. Didmetro dos estribos de 6,3 mm, com duas pernas.

Vamos precisar também das informagdes dos carregamentos e dos
diagramas de for¢a cortante e momento fletor, apresentadas na Figura 2.19,
sendo o peso prc')prio da estrutura pp=0,20%x0,40%2,5=0,2t xm, temos:
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Figura 2.19 | Esforgos na viga a ser dimensionada

uuuuuuumf!ﬁfuﬂummummuuMﬁﬁﬁffi‘fmmi,

’ ® ® : V (kN)

. © ‘ ?p

! 124 }

E ® M (kN.m)
| | @ |

| ® | 1,6 |

Fonte: elaborada pela autora.

Por meio de programas de dimensionamento de vigas, sabemos que a
armagao calculada para cada trecho é:

A, =68lcm’=4dl6mm

s,ve0l

A :8,25cm2:3¢20mm

apoio

A =2,43cm*=2¢12,5mm

s,v*02

Agora que vocé jé tem essas informagdes, vamos resolver o problema que
o seu supervisor pediu. Como utilizar a decalagem do diagrama do momento
fletor para determinar o comprimento correto de cada uma das barras longi-
tudinais? Vocé sabe como fazer o detalhamento correto da viga de forma
para que ndo haja duvidas na obra?

Antes, devemos aprender alguns conceitos sobre: modelo de calculo
I da decalagem, o deslocamento do diagrama da viga, ponto de inicio de
ancoragem da viga e comprimento final da armadura longitudinal. Preparado
para aprender mais sobre esses contetidos? Vamos la.
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Nao pode faltar

Decalagem dos diagramas de momento fletor

O deslocamento ou decalagem do diagrama de momento fletor ou das
forcas R,(M,/z) devera ser feita para se compatibilizar o valor da forca
atuante na armadura tracionada das vigas de concreto armado com os valores
das forcas sendo determinadas de acordo com o diagrama de momentos
fletores de calculo.

Utilizamos esse tipo de deslocamento para determinar o ponto de
interrupgdo ou de dobramento das barras longitudinais nas pecas. Assim,
o diagrama de for¢as R, na armadura devera ser deslocado, podendo os
pontos ter uma translagdo paralela ao eixo da peca, de valor a, .

Segundo a NBR 6118 temos o seguinte:

“”Quando a armadura longitudinal de tragdo for determinada
através do equilibrio de esforgos na se¢do normal ao eixo do
elemento estrutural, os efeitos provocados pela fissuragdo
obliqua podem ser substituidos no calculo pela decalagem do
diagrama de forga no banzo tracionado.

Essa decalagem pode ser substituida, aproximadamente, pela
correspondente decalagem do diagrama de momentos fletores”
(ABNT, 2014, p. 137).

Assim, o valor da decalagem a, devera ser determinado a partir do
modelo de calculo escolhido no dimensionamento da armadura transversal.
Neste livro adoremos o modelo de calculo I:

Modelo de calculo I
Para a determinacédo da decalagem a, devemos utilizar a equagdo que é

apresentada na Equagéo 2.7:

Vo, .
a,=d|—2"% __x(1+cotga)—cotga|<d (2.7)
2w,

Sdmdx :)
com:

a,=d para |V5d,mtix| Sch|§

a, >0,5xd , no caso geral;
a,>0,2xd , para estribos inclinados a 45%

V.

Sd,mdx

= forga cortante solicitante de calculo;
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V.= parcela da for¢a cortante absorvida por mecanismos complemen-
tares ao da trelica.

A Equagio 2.7 torna-se a 2.8: Em termos de arredondamento, utiliza-se
comumente a, =0,75xd .

Segundo a NBR 6118, no item 17.4.2.2, (ABNT, 2014): “A decalagem do
diagrama de for¢a no banzo tracionado pode também ser obtida simples-
mente empregando a forga de tragdo, em cada se¢do,” através Equacdo 2.9:

F,

Sd.cor

= &-i—l\/s‘il(cotge—cotga)xé SM (2.9)
z z
Onde:

M = Momento fletor méximo de cdlculo no trecho em anadlise.

Sd,mdx

Ponto de inicio de ancoragem

A partir desses conceitos, podemos definir em qual ponto de uma viga
pode-se retirar a barra da armadura longitudinal tracionada através da flexdo.
O procedimento ¢ geralmente feito para economizar o gasto de ago nas obras.

Qooo Reflita

Em obras de pequeno porte, os carregamentos costumam ser menores e,
! consequentemente, as estruturas também sdo menores. Nesses casos,
porque a redugdo em armaduras através da decalagem do diagrama de
momentos fletores ndo é usualmente utilizada? Porque a ferramenta de
decalagem do diagrama pode ter grande impacto no orgamento ao se

detalhar vigas de um edificio com alta repeti¢Ges de vigas?

A NBR 6118 apresenta algumas regras que devem ser aplicadas para a
distribuicdo correta das armaduras longitudinais:

“O trecho da extremidade da barra de tragdo, considerado como
de ancoragem, tem inicio na secdo tedrica, onde sua tensdo
o, comega a diminuir (a forga de tracdo na barra da armadura
comega a ser transferido para o concreto). Deve prolongar-se
pelo menos 10¢ além do ponto tedrico de tensdo o, nula, ndo
podendo em caso algum, ser inferior ao comprimento neces-
sario. Assim, na armadura longitudinal de tragdo dos elementos
estruturais solicitados por flexdo simples, o trecho de ancoragem
da barra deve ter inicio no ponto A (Figura 2.21) do diagrama
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/I\

Dica

de forgas R, :MS(f/Z , decalado do comprimento a,. Esse
diagrama equivale ao diagrama de forgas corrigido EF,.,-Sea
barra for dobrada, o trecho de ancoragem deve prolongar-se
além de B, no minimo 10¢ . Se a barra for dobrada, o inicio do
dobramento pode coincidir com o ponto B.

Nos pontos intermedidrios entre A e B, o diagrama resistente
linearizado deve cobrir o diagrama solicitante.

Para as barras alojadas nas mesas ou lajes, e que fagam parte da
armadura da viga, o ponto de interrupgdo da barra é obtido pelo
mesmo processo anterior, considerando ainda um comprimento
adicional igual a distancia da barra a face mais préxima da alma.
(ABNT, 2014, p. 147-148).

Para se aprofundar no estudo da aderéncia em estruturas de concreto
! armado, sugerimos a leitura do artigo de Pinheiro e Muzardo (2003):

PINHEIRO, L. M.; MUZARDO, C. D. Aderéncia e Ancoragem — capitulo 10.

Departamento de Engenharia de Estruturas, EESC, USP, Sdo Carlos - SP,

2003.

A Figura 2.20 apresenta de forma mais clara o que foi descrito no texto.

Figura 2.20 | Cobertura do diagrama de forgas de tragdo solicitantes pelo diagrama de forgas resistentes

!

“b,nec

=100 Iff.|
~

-
>
Req =Mg,/z /// ! = 10/@

. B-
Barra i -
as A > 10/@ diagrama de
e forga de tragde
F resistente
“b,nec
Barra i

Fonte: (ABNT, 2014).
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Assimile
A translagdo horizontal no diagrama de momentos fletores, dita
! decalagem, é sempre considerada no sentido mais desfavoravel, de
forma a aumentar o momento fletor nas se¢des. O comprimento das
barras da armadura longitudinal de tragdo sera determinado com base
neste diagrama decalado. Como exemplo temos a Figura 2.21, que
apresenta a decalagem de um diagrama de momentos fletores com um
balango em cada extremidade.

Figura: 2.21 | Translagdo do diagrama de momento fletores para uma viga bi
apoiada com balangos

Fonte: elaborado pela autora.

C@ Exemplificando
I Para exemplificar, vamos dar uma olhada em um exemplo apresentado

por Bastos (2018):

Vamos considerar uma viga de um tramo, biapoiada em dois pilares, com
um carregamento uniformemente distribuido, conforme a Figura 2.22.
Essa viga tera um momento fletor positivo ao longo do vdo e momentos
fletores negativos em cada um dos apoios extremos, considerados
engastes. A viga é considerada simétrica na posicdo do momento fletor
maximo positivo (M, ).

A Figura 2.23 apresenta o diagrama de momentos fletores (M, )
decalado com 4, . Nele, temos a,,, que é a decalagem determinada no
apoio esquerdo, e a,, ,que é a decalagem no apoio direito. Conside-
rando uma armadura de flexdo positivanovéo ( A,,, ), aviga terd 6 barras
de igual didametro, agrupadas em feixes de 2 barras (2N2, 2N3 e 2N4),
em duas camadas, conforme apresentado na Figura 2.23, cuja fungdo é
resistir ao momento fletor positivo méximo (M, ).

Nessa viga, temos duas barras superiores proximas aos apoios (armagdo
negativa 2N1), cuja fungdo é resistir aos momentos fletores negativos

92- U2/ Ancoragem das armaduras



presentes nos apoios da viga com os pilares. Para esse detalhamento
podemos considerar algumas possibilidades.

Podemos estender as barras N1 ao longo de todo o vdo de modo que no
trecho interno do vdo as barras serviram de porta estribos (alternativa
1 na Figura 2.24).

Porém, em viga muito pesadas, as barras N1 podem ser interrompidas e
estendidas somente no trecho do momento fletor de ligagdo. Assim, no
trecho interno do vdo deveram ser dispostas com duas barras constru-
tivas (2N5 da alternativa 2 na Figura 2.24).

Para o caso de o momento fletor positivo necessitar de uma armadura
comprimida (lembre-se da armadura dupla vista em Estruturas de
Concreto Armado 1) devemos utilizar as barras N1 ao longo de todo o
vdo (alternativa 1 na Figura 2.24) ou as barras N5 (alternativa 2) deverdo
atender a drea A’s necessaria. Nesse caso, as barras da armadura positiva
devem se estender até os apoios extremos para comporem a armadura
longitudinal que vai ancorar nos apoios.

Geralmente, as barras dos vértices do estribo (N2) sdo estendidas até
0s apoios para a ancoragem. As demais barras positivas podem ser
interrompidas (“cortadas”) antes dos apoios, conforme o “cobrimento”
do diagrama de momentos fletores decalado de a,, de acordo com as
regras mostradas na Figura 2.23.

Figura 2.22 | Viga biapoiada para analise do cobrimento do diagrama de momentos
fletores positivos

2N1
; ; i
I 2N4
) H7
E At t =k
t.‘1 o 2 2Ny\2N3
ZNT Z2N1

2NS
N4
2NJ
2N2

Fonte: Bastos (2018, p. 25)

Se¢do 2.3 / Decalagem do diagrama de momento fletor - 93



Figura 2.23 | Esforgos na viga biapoiada

Qpq[Ap

Fonte: Bastos (2018, p. 25)

A Figura 2.24 apresenta o diagrama de momentos fletores solici-
tantes de célculo (M, ), decalado com a,, apresentado na Figura
2.23. onde o “cobrimento” estd em funcdo do diagrama de M, .
Assim, consideramos que as barras N3 e N4 ndo precisam ser esten-
didas até os apoios.

Nesse caso, 0 momento fletor positivo mdximo é dividido em trés partes
iguais (2N2, 2N3 e 2N4), e cada feixe de barras vai combater uma parcela
do momento maximo.
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As duas barras N2 devem ser estendidas até os apoios onde vdo ancorar
a partir da face do apoio. Se as duas barras (N2) ndo forem suficientes
para a ancoragem, as duas barras N3 podem ser utilizadas. Outra possi-
bilidade é estender até os apoios somente as duas barras N2 e acres-
centar grampos.

Para o cobrimento do diagrama de momentos, as barras N4 devem ser
estendidas um valor ¢ além dos pontos. Alcangando, pelo menos,
as seg¢Bes situadas 10¢ além dos apoios. Esse procedimento deve ser

b,nec

aplicado em todas as barras, positivas ou negativas.

Os pontos AN4 sdo aqueles pontos em que os momentos fletores resis-
tidos pelas barras N4 comegam a diminuir, assim como os pontos BN4
sdo aqueles em que os momentos fletores resistidos pelas barras do
grupo tornam-se nulos.

Figura 2.24 | Cobrimento do diagrama de momentos fletores positivos em uma viga
biapoiada simétrica

2N1 (alternat.1)

2N1 2N1

2N5 (alternat.2)

2N2
2N3
2N4 Bre= Ans
A A
10| 10B4 " " 10B, 108y
Eb‘nec ‘ Eb‘nec 1 Eb,nec _Eb,nec
N3 N4 ON4 N N3
b b
2N3
bal _a ]

Fonte: Bastos (2018, p. 26).
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As barras N3 precisam ser maiores que o comprimento £, .,
também devem ser prolongadas por, pelo menos, até as segdes
distantes 10¢ dos pontos de apoio. Se o comprimento ¢, .
ultrapassar a se¢do distante 10¢ além do apoio, as barras devem
prolongar-se em C} e - Os pontos BN4 sdo também os pontos AN3,
pois os momentos fletores passam a ser resistidos pelas barras do
grupo N3.

Ap6s aprender os conteudos apresentados até o momento, conseguimos
sintetizar os conhecimentos de ancoragem das armaduras longitudinais em
situagdes reais. Podemos comparar o diagrama de momento fletor de uma
viga, com os comprimentos de ancoragem necessarios, de acordo com a
norma brasileira de concreto armado (ABNT, 2014).

Vamos resolver um problema pratico? Vocé podera determinar o compri-
mento final das armaduras longitudinais em todas as vigas de concreto
armado.

Sem medo de errar

O seu engenheiro chefe pediu que vocé mesmo determinasse o comprimento
necessario para a armacdo longitudinal da viga, apresentada na Figura 2.18.

Figura 2.18 | Viga a ser dimensionada na situagdo problema

5 tf/m
4 tf/m
UL sy
4
| ‘O | | |
! 400 ! 300 !

Fonte: elaborada pela autora.

Para isso, vamos relembrar agora alguns dados importantes: Concreto
C25, com britas 1. Cobrimento da armadura: 3 cm. O utilizado serd ago
CA-50 A. Segdo transversal da viga: 20 cm x 40 cm e altura util de 36cm.
A segdo transversal dos pilares sera: 20 cm x 20 cm. Didmetro dos estribos
de 6,3 mm, com duas pernas. Lembrando que o peso proprio da estrutura:
pp=0,2txm, assim temos:
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Figura 2.19 | Esforgos na viga a ser dimensionada

5,2 tfim

4,2 tfilm

400 ‘ 300
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| | |
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@
\ \ 1,6 |
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Fonte: elaborada pela autora.

Por meio de programas de dimensionamento de vigas, sabemos
que a armagdo calculada para cada trecho é A _ =6,81cm*=4¢16;
A =825cm>=3¢920; A =2,43cm*>=2¢12,5

apoio

s,vdol

s,vdo2

a) Vamos iniciar com o calculode V, e Vi, .., assim determinaremos o «,:

ck,inf »/ X > X > X >
o 07%f. 021x £, 0,21x2,57°

Jua= =0,276 kN .cn?
fyc 75 fYc 1’4
V.=0,6x f,,xb, xd=0,6x0,276x20x36 =119,36kN € V,, . =12,4x1,4=17,36kN
d Vo, 36 17,36
a,=—x—0m =g =x— = _306cm
2 (Ve — V) 2" (17,36 —119,36)

Logo, o, =36cm

b) Agora podemos determinar os valores de ¢, que serdo acrescentados

em cada barra tracionada.
fo 25 2 ¢ fu_ b 4348
=2d — =~ 17,85 MP. =0,42x(f,) = f,,=2,87MPa_ I, =—x—=-x—"—-238¢
fm L4 14 a; fbd (.fu!) fbd ; vy fhd 1 287
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Assim: ¢, =38x¢=38X1,6~61lcm
14 =38x¢=238x2="76cm

b,apoio

0,  =38x¢=238x1,25~48cm

b,vao2

l

b,nec

Asculc
= oy xl, x| —=|>1

b,min >
sief
Para o vao 1, temos:

6,81
I

b,nec

=51,76>1 e |

b,min b,min

>110x¢p=10x1,6 =16cm

:60,8><[
10cm

>

Para o apoio, temos:
0,3x1,=0,3x78 =23,4cm

>110x¢p=10%2,0=20cm

10cm

8,25

l ’—]:68,1021 e I
5

b,nec

=78x%

b,min b,min

>

Para o vao 2, temos:

2,43
bypee = 47,5x[—0 =4617>1, .. € I . >{10x¢=10x1,25=12,5cm
’ 10cm
Logo: ¢, ,,,, =60,8cms €, . =78cm; £, ., =47,5cm

¢) Com isso, prosseguiremos para a decalagem do diagrama de momento
fletor que sera feita através, marcando-se a translagdo horizontal do diagrama
(@, ), conforme a linha pontilhada - para cada lado do diagrama. Marcamos,
também, os comprimentos de ancoragem (£, ), conforme a Figura 2.25.

d)

Figura 2.25 | Comprimentos de ancoragem da viga

ooy
7N
gt/ \\1‘171_31:_’
’7 162— / \ ——86 4‘
N // AN
R / ey e
% A ~
T, raf
[b h[\ \\\ / tal"_[b_l
\\ S~ //’// 7
—t,—loro—t—

Fonte: elaborada pela autora.

e) Tamanho final das armaduras

Com isso, os comprimentos finais das barras tracionadas serdo:
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sendo o, =1,0 para barras sem gancho, logo:

0,3x1, =0,3x60,8 =18,24cm

0,3x1, =0,3x47,5=14,25cm



Apoio: N2=36+78+478+36=228cm ; N3=36+78+ 323478436 =551cm
Vaol: N5=36+61+61+36=194cm ; N6=36+61+204+61+36=398cm
Vao 2: N7 = 36+48+173+48+36=2341cm

Fazendo os devidos arredondamentos para multiplos de 5cm, temos na
Figura 2.26:

Figura 2.26 | comprimentos finais das barras tracionadas

\

\ N1-206,3 \ N4-306,3 \

| N2-1020/0 C=230 1
| N3-20920,0 C=555 |
|
|
|

N7-2012,5 C=345

N5-2@20 C=400

| N6-1@20 C=195 | |

Fonte: elaborada pela autora.

A decalagem do diagrama de momento fletor ¢ um método grafico para
a determinag¢do dos comprimentos finais das armaduras longitudinais que
resistem ao momento fletor.

A recomendagio aqui é desenhar o diagrama de momento fletor em um
programa de calculo ou @ méo livre mesmo. De uma maneira ou de outra, o
importante é entender bem como ele funciona. Pois, atualmente utilizamos
programas de calculo em que a verificacdo final do engenheiro nunca pode
ser dispensada.

Atencgdo, é recomendado fazer o arredondamento dos comprimentos
finais das armaduras para multiplos de 5 cm, pois, em obras, principalmente
as maiores, é muito dificil fazer o controle exato.

Agora vocé ja sabe analisar o diagrama de momento fletor solicitante em
uma viga. Também sabe como detalhar os comprimentos das armaduras
longitudinais em fungdo dos diagramas de momento fletor e forca cortante.
Vamos resolver mais um problema sobre isso? Que tal fazer a verificagdo do
comprimento final de uma outra armadura?
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Avangando na pratica

Verifica¢cao do comprimento final de uma
armadura

Descrigao da situagiao-problema

Vocé estd atuando em uma empresa de verificagdo de projetos estruturais
e recebe o projeto de uma viga de concreto apresentada no desenho abaixo
(Figura 2.27). Ao olhar o projeto vocé nota alguns erros e, como parte do seu
trabalho, vocé deve elaborar um relatdrio solicitando a revisao do desenho.
Nao é seu trabalho refazer todas as contas, mas vocé deve pontuar onde deve
ser feita a reviséo.

Lembre-se de que o projeto deve ser seguro e econémico e essa viga é
s6 uma das pecas a serem construidas e, possivelmente, todas elas contém o
mesmo problema.

Figura 2.27 | Viga a ser dimensionada na situagdo-problema

ESC 1:50
2 N1 210.0 C=437

2 N4 2100 C=202

1 N2 210.0 C=205 2IN5 2100 C=117
2 N3 850 C=260 | SEGAO A

| BN 89S L=edl 3 ESC 1:25
ua ' It D4O

0y [ 20 x 40 i 2

o [

5 N8 c/17 | | 36 N8 ¢/17 1 |:|34

12N 8100 C=277' ‘ 14

4 N7 280 C=600 o Neesy D=ch

Fonte: elaborada pela autora.

Resolugao da situagao-problema

Vocé pode notar que as barras da armagao positiva, N6 e N7, ndo estdo
decaladas, pois estdo em mesma quantidade em todo o vao. Assim, tendo em
vista a economia no quantitativo de ago, vocé deve questionar o projetista
sobre a possibilidade de fazer uma revisdo no projeto e incluir a decalagem
nas armagdes de vigas de concreto armado.
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Também é possivel notar que os cobrimentos dessas mesmas barras, N6
e N7, ndo estdo corretos pois a barra finaliza assim que inicia o apoio. Isso
ndo pode acontecer pois as barras devem ter um comprimento minimo de
ancoragem, mesmo no apoio, para garantir a seguranca da estrutura por
meio da aderéncia entre ago e concreto.

Ja nos ferros negativos, N1 a N5, é possivel notar que eles estio decalados,
porém incorretamente, pois ndo ocorre a ancoragem correta em ambos 0s
apoios, sem atentar a0 comprimento necessario de trespasse nas emendas.
Isso pode prejudicar a seguranca da estrutura. Ja o porta estribo, N3, também
ndo tem o comprimento de ancoragem correto, finalizando exatamente onde
comecam os ferros negativos.

O estribo N8 também néo estd ancorado corretamente, pois na dobra
final é necessaria a presenca de um ganho.

Por fim, mas ndo menos importante, é a falta de cota marcando o inicio
e o final de cada ferro. Pode parecer um detalhe, mas a falta dessa infor-
magao pode gerar duvidas na obra, causando erros que podem prejudicar a
seguranca estrutural da mesma.

Faca valer a pena

1. Qual o valor de @, para uma viga bi apoiada com se¢do 18x40 cm, feita com

concreto C25, Ago CA-50 e altura util igual a 36 cm?
Considere que V, . =8,0x1,4=112kN .

Assinale a resposta correta:
a) 22 cm
b) 25 cm
c) 27 cm
d) 36 cm
e) 40 cm

2. Anélise as proposigdes abaixo:

I - Quando a armadura longitudinal de tragao for determinada através do equilibrio
de esforgos na se¢do normal ao eixo do elemento estrutural, os efeitos provocados
pela fissuragao obliqua devem ser substituidos obrigatoriamente pela decalagem do
diagrama de for¢a no banzo tracionado.

II - A decalagem pode ser substituida, aproximadamente, pela correspondente
decalagem do diagrama de momentos fletores.

III - O trecho da extremidade da barra de tragdo, considerado como de ancoragem,
tem inicio na se¢do tedrica, onde sua tensdo O, comega a diminuir e deve prolon-
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gar-se pelo menos 5¢ além do ponto tedrico de tensio 0, nula, ndo podendo em
caso algum, ser inferior ao comprimento necessdrio.

Analise as proposi¢es acima, verifique quais delas sdo verdadeira e escolha a alter-
nativa correta:

a)lell

b) I eIIL

c) Il eIIl.

d) Somente II.

e) Somente III.

3.4 decalagem dos momentos fletores ¢ utilizada para economizar no quantitativo
de ago das barras nas vigas de concreto armado. Sua resolugao ¢ feita graficamente
a partir do diagrama de momentos fletores podendo ser feita de algumas maneiras.
Determine o comprimento final da armadura negativa longitudinal (trecho II) da viga
abaixo, cujo diagrama de momentos fletores ¢ apresentado na figura abaixo. Consi-
dere que a,=0,75xd .

Trecho Il

Md = 26,60
2 camadas 2@8,0mm

TreEh.| Trecho Il
My =3,36 M, = 26,60

1% camada 206,3mm 2 camadas 2@8,0mm
22 camada 1@6,3mm '

Fonte: elaborada pela autora.

Dados:
L1=280cme L2 =420 cm.

d)mmsversal =5mm ;

b, =12cm;
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h=40cm;

d=35cm;
CA20:>ﬂd =14,29 MPa;
T
CA*50:>fyd :Ei vd :434,78MP(1 .

Assinale a alternativa correta:
a) 220 e 140 cm.
b) 320 € 220 cm.
c) 420 e 120 cm.
d) 350 € 120 cm.
e) 400 e 200 cm.
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Unidade 3

Estudo dos pilares em uma edificagao

Convite ao estudo

Prezado aluno, iniciamos agora mais uma unidade do nosso estudo de
estruturas em concreto armado. Nesta unidade, aprenderemos a dimensionar
os pilares das edificagdes em concreto. Esse é provavelmente o conteudo mais
extenso da nossa disciplina e é também um dos mais importantes.

As estruturas prediais sdo comumente feitas de lajes, vigas e pilares.
Nesses casos, o caminho das cargas comega nas lajes, vai para as vigas e,
por ultimo, segue para os pilares. Ja aprendemos o que sdo vigas e lajes, e
agora também sabemos que os pilares sdo as estruturas verticais mais usuais,
usados normalmente para receber os esfor¢os da edifica¢do e transferi-los
para elementos, como as fundagdes.

Nesta unidade vocé aprendera a aplicar os conhecimentos de pré-dimen-
sionamento e detalhamento final de pilares de edificagdes, e, apos conhecer
os conteudos abordados nas trés se¢des, saberd dimensionar completamente
um pilar de uma edifica¢do, fazendo o detalhamento das armaduras longitu-
dinais e transversais de pilares.

Imaginemos um caminho de cargas na nossa edificagdo. Primeiramente,
temos as lajes, que receberdo as cargas atuantes no nosso prédio, como seu
proprio peso, a sobrecarga aplicada, o peso de paredes e méveis, entre outras
cargas. As lajes recebem essas cargas e as transmitem para as vigas em que
estdo apoiadas. As vigas, além do seu proprio peso, das cargas das lajes, de
paredes e cargas concentradas provenientes de outras vigas, terdo de trans-
mitir esse carregamento para os pilares em que estdo apoiadas. Entdo, os
pilares serdo responsaveis por acumular as reagdes das vigas em cada andar e
conduzir esses esfor¢os até as fundagdes.

Relembrando nosso estudo de caso, vocé estd trabalhando como trainee
em um escritorio de cdlculo de estruturas de concreto armado. No momento,
vocé atua no dimensionamento de um edificio de apartamentos residen-
ciais feitos em concreto armado, localizado em Belo Horizonte (MG). Nesta
unidade, dimensionaremos os pilares de concreto armado desse edificio.

Nos edificios de multiplos andares, para cada nivel de cada andar,
teremos um subtotal das cargas atuantes desde a cobertura. Essas cargas,
para cada andar, serdo utilizadas visando ao dimensionamento daquele



tramo do pilar. No final, as cargas totais aplicadas serdo utilizadas para
o projeto de fundagdo daquele edificio. Esse processo sera dividido em
trés fases no projeto: 1. conceitos fundamentais sobre pilares; 2. dimen-
sionamento de pilar de extremidade, intermedidario e de canto; 3. cdlculo
da armadura longitudinal, taxa maxima de armadura e detalhamento da
armadura em um pilar de concreto armado.

Muitos ainda utilizam a palavra “coluna” como sinénimo dessas estru-
turas, embora essa palavra tenha um significado préprio. A diferenga entre os
dois estd basicamente no formato. Enquanto a coluna é usualmente de se¢ao
arredondada, o pilar é usualmente de se¢do retangular.

De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2014), os pilares de concreto armado
devem ser dimensionados para resistir a compressdo e, também, resistir a
flambagem. Ja sabemos que o concreto armado, apesar de praticamente
ndo resistir a esfor¢os de tragdo, resiste relativamente bem aos esforcos de
compressdo. E, considerando que os pilares sdo estruturas comprimidas,
teremos vdrias situagdes em que os pilares serdo armados apenas com a
armadura minima exigida pela NBR 6118 (ABNT, 2014).

Comegaremos aprendendo o que é flambagem e como dimensionar os
nossos pilares para combater esse efeito. Para isso, aprenderemos também o
que é contraventamento e revisaremos os conceitos dos indices de esbeltez.



Secao 3.1

Conceitos fundamentais sobre pilares

Dialogo aberto

Conforme dito anteriormente, estamos estudando o célculo de pilares de
concreto armado.

No contexto de aprendizado que temos desenvolvido desde a primeira
unidade, vocé estd encarregado, como engenheiro trainee, de auxiliar o
engenheiro calculista em um projeto estrutural. O projeto que vocé estd
desenvolvendo ¢ de um edificio residencial de quatro pavimentos, localizado
na cidade de Belo Horizonte (MG).

O engenheiro para o qual vocé trabalha encarregou-o do dimensiona-
mento dos pilares da edificacdo. Para comegar, vocé precisou fazer a verifi-
cagdo da esbeltez dos pilares P1 e P3, visto que o engenheiro responsavel
ja tinha feito o pré-dimensionamento deles. O engenheiro estrutural encar-
regado pediu que vocé verificasse o pré-dimensionamento que ele fez para
saber o indice de esbeltez, classificando os pilares.

A verificagdo do indice de esbeltez dos pilares pode ajudar a determinar
qual economia no quantitativo de aco desse projeto. O indice de esbeltez
também ajudard a determinar se um pilar é estruturalmente possivel, de
acordo com um determinado projeto de arquitetura.

Assim, a partir do croqui apresentado na Figura 3.1, vocé devera calcular
os indices de esbeltez, classificando os pilares em questéo.

Figura 3.1 | Planta de pilares e corte

P1 P2 P3
70 (30x20) (30x20) (30x20)
at fa
40
P4 Ps P
30x20;
300 pg (30x20) (30x20) (30x20)
P ZTO P2 7
p7 pg )
£ é (30x20) (30x20) (30x20)
|
CORTE A-A PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.

Para vencer mais esta etapa do projeto, aprenderemos alguns conceitos
importantes sobre o dimensionamento de pilares. Conheceremos as princi-
pais nog¢des de contraventamento em pilares de concreto, estudaremos
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também o indice de esbeltez em pilares de concreto, excentricidades de
primeira ordem e de segunda ordem em pilares de concreto.

Vamos 14?

Nao pode faltar

Caracteristicas geométricas de pilares

Dimensoes minimas

A fim de estabelecer boas condigdes de execugdo dos pilares, a NBR
6118 (ABNT, 2014) determina que a se¢do transversal dos pilares nio
podera apresentar qualquer dimensdo menor do que 19 cm. Em alguns
casos especiais, poderemos considerar dimensoes entre 19 cm e 12 cm. Para
que isso seja feito, devemos multiplicar todas as a¢des por um coeficiente
adicional v, , conforme Equagdo 3.1:

7, =195-0,05xb  (3.1)

Sendo que b é a menor dimensdo da se¢do transversal do pilar e v, é
determinado conforme Tabela 3.1:

Tabela 3.1 | Valores do coeficiente adicional 7y, em fun¢dode b

b (cm) > 19 18 17 16 15 14

7, 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20 1,25

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014, p. 73).

Figura 3.2 | Distancias de £ e ¢ A NBR 6118 (ABNT, 2014) nio
permite, em qualquer caso, pilares
| T/l/T | com sec¢do transversal de area inferior
< 1 360cm.
h . Cin . Comprimento equivalente

A NBR 6118 (ABNT, 2104) consi-
dera que o comprimento equivalente
(£,) de um pilar vinculado nas duas

‘ | extremidades serd o menor dos
LVl valores, conforme apresentado na
Fonte: Pinheiro e Muzardo (2005, p. 16.3). Figura 3.2:
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Assim, temos:

l,+h
0 <10
2—{£

(3.2)

Onde ¢ é a distancia entre as faces internas dos elementos estruturais que
vinculam o pilar; & ¢é a altura da se¢do transversal do pilar; e £ é a distancia
entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta vinculado.

No caso de pilar engastado com extremidade livre no topo, teremos que
0,=20.

EQ'@ Exemplificando
! Considere um pilar P5 de se¢do 60x35 cm, conforme Figura 3.3:

Figura 3.3 | Condi¢Bes geométricas do pilar

P5 //¥
Lo |
o

AR
W

Fonte: Alva, El Debs e Giongo (2008, p. 24).

Na direcdo x, temos: ¢ =560—62=498cm

0, +h =498+ 35="533cm
l, < =/{, =533cm

{ =560cm
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Na diregdo y, temos: (/,0}, =560—52=508cm

€0y+hy:508+60:568cm

=, =560cm
£, =560cm )

C oy =

Raio de giragao

Sabemos que o raio de giragdo pode ser calculado conforme Equagéo 3.3:

-6
"TNa (33)

Onde I é o momento de inércia da se¢do transversal; A é a drea de se¢do
transversal.

Indice de esbeltez

Para o célculo do indice de esbeltez, teremos a relagdo apresentada na
Equagao 3.4:

J4
A=t
;. (34)

Classificagao de pilares quanto a esbeltez

De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2014), os pilares podem ser classi-
ficados em:

o  Pilares curtos - <35

o  Pilares médios —35< <90

o  Pilares medianamente esbeltos — 90 <\ <140
o Pilares esbeltos — 140 <\ <200

o ANBRG6118 (ABNT, 2014) ndo admite pilares com A superior a 200.

Excentricidades de primeira ordem

Asexcentricidades de primeira ordem ( ¢, ) acontecem devido a ocorréncia
de momentos fletores externos solicitantes ou devido ao ponto tedrico de
aplica¢do da for¢a normal ndo estar localizado no centro de gravidade da
secio transversal.
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Excentricidade inicial

A excentricidade inicial serd prevista a partir das liga¢oes dos pilares
com as vigas. Assim, as excentricidades iniciais no topo e na base
deverdo ser obtidas. Logo, podemos determinar e,,, € e, conforme
Equacgdo 3.5:

Mto 0 M ase
ei,topo = NP > ei,base = I\bT (35)

Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014), podemos admitir também o

esquema estatico apresentado

na Figura 3.4.

Figura 3.4 | Esquema estatico

4| Assim, podemos consi-
derar um momento fletor
igual a0 momento de engas-
tamento perfeito multiplicado
pelos coeficientes estabele-
cidos nas seguintes relagdes

4.‘

£sup

4‘<—N
777

Linf -
2 apresentadas nas Equagoes
1 4 3.6,3.7 ¢ 3.8:
. Na viga:
I .
| EVIg rinf +rsup
Fonte: NBR 6118 (ABNT 2014, p. 94). Ty T Tat Ty (3.6)

o No tramo superior do pilar:

rsup

+7r .+

r, inf sup (37)

vig
o No tramo inferior do pilar:
rinf

rv[g +rinf +rsup (38)

Onde r, é a rigidez do elemento i, avaliada de acordo com a Figura 3.4,
conforme apresentado na Equacio 3.9:

i

=t

b 3.9
Excentricidade acidental

Segundo NBR 6118 (ABNT, 2014), temos que:
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“No caso do dimensionamento ou verificagdo de um lance de
pilar, dever ser considerado o efeito do desaprumo ou da falta
de retilinidade do eixo do pilar [...]. Admite-se que, nos casos
usuais de estruturas reticuladas, a consideragdo apenas da falta
de retilinidade ao longo do lance de pilar seja suficiente. (NBR
6118, 11.3.3.4.2, p. 60)

Logo, para a verificagdo do estado limite ultimo das estruturas reticu-
ladas, deve-se considerar as imperfeicdes do eixo das estruturas descarre-
gadas. Essas imperfei¢ges ndo podem ser cobertas apenas pelos coeficientes
de ponderagdo e devem ser consideradas porque tém efeitos significativos
sobre as estabilidades de toda a construc¢do. De acordo com a norma, essas
imperfeigoes podem ser divididas em dois grupos: as imperfeigdes globais e
as imperfeigdes locais.

Imperfei¢oes globais

Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014), para a realizagdo da andlise global
das estruturas reticuladas, devemos considerar um desaprumo dos elementos
verticais que podem acontecer no decorrer da obra, conforme apresentado
na Figura 3.5:

Figura 3.5 | Imperfei¢Bes geométricas globais Onde:

. 1+
j=—— ou 0 ="—"-"
91 / / / ' 100Ve 2
/ / / (3.10)
€ Sendo que [ é a altura total

da estrutura; n é o nuimero total
de elementos verticais continuos;
-— 0, in :%00 para estruturas de

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014, p. 59). nds fixos; ou 0, o :%OO para

estruturas de nés méveis e imper-
feigdes locais. O valor maximo de 6, serd de 1/200.

Imperfei¢oes locais

A andlise local de elementos deve levar em conta os efeitos causados pelas
imperfeicdes geométricas locais. Para a verificagdo deve-se considerar o efeito do
desaprumo ou da falta de retilinidade do eixo do pilar, conforme Figura 3.6.
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Figura 3.6 | Imperfei¢cdes geométricas locais

pilar de pilar
contraventamento  contraventado
/ S S—

9, S e S e
elemento de‘ — :
travamento

< S L

91 \L\ ‘ 91 > I Hw/z < e1 >

%)

7777 7777

a) Elementos de travamento b) Falta de retilinidade ¢) Desaprumo do pilar
(tracionado ou comprimido) no pilar

Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2014, p. 60).

Assim, a excentricidade acidental (e, ) pode ser obtida pela Equa¢ao 3.11:
=0 x4
&= 1 (3.11)

Para pilar em balango, deve-se obrigatoriamente considerar o
desaprumo, assim:

&@=0xl (312

Momento minimo

Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014), o efeito das imperfei¢cdes locais
nos pilares pode ser substituido pela consideragdo do momento minimo de
primeira ordem, conforme Equagéo 3.13:

M,, . =N, x(0,1540,03h)

1d,min

(3.13)
Onde h é aaltura total da segéo transversal na diregao considerada (em metros).

Nas estruturas reticuladas, podemos admitir que o efeito das imperfei¢ces
locais estard atendido se respeitarmos o valor do momento total minimo.
Esse momento devera ser somado aos momentos de segunda ordem.

Assimile

Para a obtengdo dos esforgos de solicitagdo de um pilar, é necessario
! realizar andlises por meio do modelo de podrtico espacial. Assim, é

possivel obter os esforgos solicitantes de momento, compressdo e

tragdo, esforgo cortante e torgdo para o pilar analisado.
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No entanto, os momentos obtidos representam os esforgos de primeira
ordem, isto é, a solicitagdo imediata do pilar sujeito as cargas de projeto.
Contudo, a norma NBR 6118 (ABNT, 2014) determina, no item 15.8, que
os pilares também devem ser dimensionados para esforgos de segunda
ordem, causados por esforgos devido as excentricidades acidentais ou
imperfeicGes geométricas e as excentricidades suplementares devido a
fluéncia do concreto.

Excentricidades de segunda ordem

Segundo NBR 6118:

“A analise global de 2a ordem fornece apenas os esforgos nas
extremidades das barras, devendo ser realizada uma anélise
dos efeitos locais de 2a ordem ao longo dos eixos das barras
comprimidas [...]. Os elementos isolados, para fins de verificagdo
local, devem ser formados pelas barras comprimidas retiradas
da estrutura, com comprimento ¢, [...], porém aplicando-se as
suas extremidades os esforgos obtidos através da anélise global
de 2a ordem. (ABNT, 2014, item 15.7.4, p. 107)

>~ Dica
Vale a pena ver os itens 15.2, 15.3, 15.4 da NBR 6118 (ABNT, 2014) que
! tratam da conceituagdo e da aplicacdo da instabilidade e dos efeitos
de segunda ordem em pilares de concreto armado. Disponivel na base
GEdWeb em nossa Biblioteca Virtual.
ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS (ABNT). NBR 6118
(2014): projeto de estruturas de concreto — procedimento. Rio de
Janeiro: ABNT, 2014. [GedWeb/ Normas ABNT].

Também conforme a NBR 6118:

“Os esforgos locais de 2a ordem em elementos isolados podem
ser desprezados quando o indice de esbeltez for menor que o
valor-limite A [...]. O valor de )\ depende de diversos fatores,
mas os preponderantes sdo:

e Aexcentricidade relativa de primeira ordem el/h na extre-
midade do pilar onde ocorre o momento de la ordem de
maior valor absoluto;
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e Avinculagdo dos extremos da coluna isolada;
. A forma do diagrama de momentos de 1a ordem. (ABNT,
2014, item 15.8.2, p. 107)

O valor limite de A deverd ser:

25+12,5x%
A=— /R
! [0
b (3.14)

Onde 35< ) <90; e, = excentricidade de primeira ordem (néo inclui a excen-
tricidade acidental e, ); ¢, /h = excentricidade relativa de primeira ordem.

A NBR 6118 também diz que:

“Os pilares devem ter indice de esbeltez menor ou igual a 200
(A<200). Apenas no caso de elementos pouco comprimidos
com forga normal menor do que 0,10xf,, A , o indice de
esbeltez pode ser maior do que 200. Para pilares com indice de
esbeltez superior a 140, na anélise dos efeitos locais de 22 ordem,
devem-se multiplicar os esforgos solicitantes finais de calculo
por um coeficiente adicional ~ :1+[0,01><(/\—140)/1,4] .
(ABNT, 2014, item 15.8.1, p. 107)

O valor de «, deve ser obtido conforme estabelecido a seguir:

a. Para pilares biapoiados sem cargas transversais:

a, —0,6404M5>04; 0,4<0,<1,0  (3.15)
MA
Sendo que M, e M, sdo os momentos de primeira ordem nos
extremos do pilar. Para M, deve ser adotado o maior valor absoluto
ao longo do pilar biapoiado; e para M, , o sinal positivo, se tracionar
a mesma face que M, , e negativo, em caso contrario.

b. Para pilares biapoiados com cargas transversais significativas ao
longo da altura:

4=1""(316)

c. Para pilares em balango:

a,=0,8+0,2 M, >0,85; 0,85<q, <10 (3.17)
M

A
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Onde M, ¢é momento de primeira ordem no engaste; e M, é o
momento de primeira ordem no meio do pilar em balanco.

d. Para pilares biapoiados ou em balan¢o com momentos menores
do que o momento minimo estabelecido em 11.3.4.3daNBR 6118
(ABNT, 2014):

o, =1

(3.18)

ch Reflita

Os efeitos de segunda ordem sdo decorrentes de dois tipos de ndo
! linearidade: ndo linearidade fisica e ndo linearidade geométrica.
Vocé sabe qual a diferenga entre as duas? E, tendo em vista edifi-
cios de multiplos andares, qual ndo linearidade demandaria maior

atencdo do engenheiro calculista?

Depois de conhecer os principais conceitos sobre contraventamento,
indice de esbeltez, excentricidades de primeira ordem e de segunda
ordem, em pilares de concreto, ja podemos iniciar o dimensionamento
dos pilares do nosso projeto. O engenheiro supervisor dessa obra estd
ansioso para ver seu desempenho.

Sem medo de errar

Vocé ja estd atuando como engenheiro trainee em uma construtora
hd alguns meses e foi encarregado de auxiliar o engenheiro calculista em
um projeto estrutural, de um edificio residencial de quatro pavimentos,
localizado em Belo Horizonte (MG).

Nesta fase do projeto, vocé serd responsavel pelo dimensionamento
dos pilares da edificagéo.

Para comegar, vocé fard a verificagdo da esbeltez dos pilares
P1 e P3, conforme o croqui apresentado na Figura 3.1. Vocé deve
verificar o pré-dimensionamento que o engenheiro responsavel fez
para saber se os pilares estavam muito esbeltos ou néo. Assim, vocé
devera calcular os indices de esbeltez e classificar os pilares quanto
a esbeltez.
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Figura 3.1 | Planta de pilares e corte

P1

. P2 P3
70 (30x20) (30x20) (30x20)
at Ia
40 P4 P5 P6
(30x20) (30x20) (30x20)
b1 300 p3 |
= zTo F2]
P7 P8 P9
é & (30x20) (30x20) (30x20)
CORTE A-A

PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.

Pilar P1 (20x30)

a. Determinagio dos comprimentos equivalentes nos sentidos x e y:

{EOX +h,=200+30=230cm
<

=/{ _=230cm
¢ =240cm “

£, +h =2004+20=220cm
o S o ={,, =240cm

Ey =240cm

b. Determinagdo dos raios de giragao:

ho 30
i, == ————38,66
ENPIERNP)
ho_20

| ==
N PERNT)

c.  Determinagédo dos indices de esbeltez:

A= 230 _ 26,56 = Pilar curto
8,66

A= 230 _ 39,86 = Pilar médio

Pilar P3 (20x30):

=/{, =330cm

o <] fort =300+30=330cm
“ 7 |€,=340cm

€y, +h,=300+20=320cm
P =(,,=320cm

éy =340cm

a. Determinacgio dos raios de giracio:

. h 30
i = =

TV V2

=38,66
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L __h 20
7z V2
b. Determinacio dos indices de esbeltez:

A= i(; =38,11 = Pilar médio

>

=577

x

320 . L1
A, =———="55,46 = Pilar médio
Aqui, aprendemos como determinar o indice de esbeltez dos pilares em x
e y. Nas préximas secdes, prosseguiremos com os célculos até desenvolver e

detalhar a armadura completa de um pilar.

Avangando na pratica

Verificando as excentricidades de um pilar

Descri¢ao da situagao-problema

Vocé estd desenvolvendo um projeto de baixo or¢amento do qual todo
gasto deve ser justificado. Considerando esse contexto, durante o pré-dimen-
sionamento, vocé quer evitar as excentricidades nos pilares, além de mais
gastos no quantitativo de ago. Nesse exercicio, verificaremos as excentrici-
dades no pilar P5, representado na Figura 3.7, que é o mesmo pilar apresen-

tado no Exemplificando desta unidade. Considere que M,,, =M, , =0.
Figura 3.7 | Planta de forma do pavimentoa
6,00 m ‘ 5,00m
| V1 (20x62) | |
0 P2 P3
25/60

®
®

P4 1 pPs TP6

4,00 m
V4 (12x52)
&
®
v5 20552
®
E

Fonte: Alva, El Debs e Giongo (2008, p. 23).
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Resolugio da situagao-problema
a. Excentricidades:

Excentricidade inicial:

e = = . — =
i,topo N N i,base N N

Excentricidade acidentais:

e, =0, X ee, =0 x—
Sendo:
0, =0,00433rad e

1 1
10040, 1004/5,33

0, =0,00423rad

1 1
7 100,J¢,  1004/5,60

Onde:

0 =0 :L:O,00333md:>ok!
300

Logo:

ax — Vlx

14
e =0 x 2” :0,0043x?:1,15cm e

L, 560
e =0 x Zy:0,00423><7:1,185m

ay ly

Excentricidades minimas:
M,, .. =N, x(0,01540,03h) = N, xe,

1d,min i,min

i,min

(€,mn), =0,01540,03h, € (e,,,.), =0,015-+0,03h,

Logo:
(€ ). = 0,01540,03h, =0,015+0,03x0,35=2,55cm

(€,mn), =0,015+0,031 = 0,015+0,03%x0,60 = 3,30cm
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Excentricidades de primeira ordem totais:
Secdes de extremidades (topo):

e —e =0cm< (e

1x — Vix,topo

=2,55cm e e, =e =0cm<(e y:3,30cm

1,min )x iy topo 1,min )

Necessidade de excentricidade de segunda ordem:

Esbeltez limite:

254+12,5x 35
A=— 222y <00
Q, Q,

Na diregio x:

5\ = 3,46x(,  3,46x533
* h 35

x

=52,69

Como M, ,=0<M,, .. —«a, =10

e.
25+12,5><f 25+12,5><£

AL = = — 35 —25; sendo que 35<\ <90
’ abx 1’0

A, =52,8> ) =35=> pilar médio na diregio x, é necessario considerar o
efeito do momento de segunda ordem.

Na dire¢do y:
\ 3,46x(,,  3,46x560 3229
7 hy 60
25412,5% 0
> h 25412,5x—
A, = Y — 60:25;sendoque 35< ) <90
’ Q, 1,0

A, =32,3<)  =35= pilar curto na direcdo y, ndo é necessdrio consi-
derar o efeito de segunda ordem.

Portanto, é necessario considerar o efeito de segunda ordem somente
na dire¢do x, sendo necessdrio aumentar a se¢do transversal do pilar
na dire¢do x (h,) se quisermos que o pilar ndo tenha momentos de
segunda ordem.
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Faca valer a pena

1. os pilares sdo considerados partes estruturais de edificios de concreto armado

que devem ser projetados cuidadosamente, considerando-se os dimensionamentos e
os detalhamentos corretos.

Em relagao aos pilares de concreto armado, a NBR 6118:2014 prescreve que:

L. Pilares com indice de esbeltez inferior a 35 devem ser considerados pilares curtos.
I1. Nio se permite pilares com se¢do transversal de area inferior a 400 cm”.

III. Pilares cuja maior dimensdo da segdo transversal excede trés vezes a menor
dimensao devem ser dimensionados como pilares-parede.

Em relagao as afirmativas apresentadas, assinale a alternativa correta.
a) Somente a afirmativa I estd correta.

b) Somente a afirmativa II esta correta.

¢) Somente a afirmativa III esta correta.

d) Somente as afirmativas I e II estdo corretas.

e) Somente as afirmativas II e III estdo corretas.

2. 0s pilares sdo considerados pegas verticais, cuja fungdo é transmitir as agoes verti-
cais de gravidade e de servico e as a¢des horizontais, como o vento, para as fundagdes.
Além disso, os pilares sdo responsaveis por garantir a estabilidade global do edificio.

Sobre o detalhamento de pilares de concreto armado, analise se as afirmagdes a seguir
sao verdadeiras (V) ou falsas (F):

() O célculo do comprimento de flambagem (ou equivalente) de um pilar, em
determinada diregdo, vinculado na base e topo por duas vigas, deve levar em conside-
ragdo a altura da se¢do transversal desse pilar na dire¢ao analisada.

() O raio de giragio de um pilar de concreto armado considera apenas as caracte-
risticas geométricas da segdo transversal.

() Esforgos locais de segunda ordem sao desconsiderados em pilares isolados
quando A< .

() Para o dimensionamento de pilares com se¢des com uma dimensdo menor do
que 19 cm, existe a obrigatoriedade, segundo a NBR 6118:2014, de considerar um
coeficiente de majoragao de carga.

Assinale a alternativa que classifica corretamente cada frase apresentada em verda-
deira (V) ou falsa (F):

A V-F-V-E

B)E-V-V-V.

OV-F-V-V.

d)V-V-F-V.

QV-V-V-V.

Segdo 3.1 / Conceitos fundamentais sobre pilares - 121



3. 0 indice de esbeltez dos pilares de concreto armado ¢ a razao entre o compri-
mento equivalente do pilar e o raio de giragdo (i) da se¢ao. Também pode-se classi-
ficar os pilares quanto a esbelez,

como pilares curtos, pilares medianamente esbeltos, pilares esbeltos e pilares muito
esbeltos. Andlise o pilar P4 a seguir:

Figura | Pilar P4

NL
Y.
o
y < 9
L
DY
}/ﬁ N Lo \\*k
R X
P4
‘ o
O
<
BEE B

L
)/ U 2

Determine o indice de esbeltez do pilar P4 apresentado na Figura:
a) \,=457e A =307

b) A, =47,5¢ A, = 25,3

) A\, =586e A =228.

d) A, =354e )\ =245

e) A\, = 67.2¢e A = 332

Fonte: elaborada pela autora.
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Secao 3.2

Pilar de extremidade, intermediario e de canto

Dialogo aberto
Caro aluno, bem-vindo a esta nova sec¢do.

Todo pilar de concreto estd sujeito a compressdo. Entdo, tendo em
vista que o concreto é um material que trabalha bem quando sujeito
a compressao, por que temos a necessidade de armar os pilares dos
nossos edificios? Para responder a essa pergunta e entender como isso
funciona, nesta se¢do aprenderemos como determinar os momentos de
segunda ordem dos pilares de concreto armado. Para isso, teremos de
classificar os nossos pilares entre pilares de canto, pilares intermedia-
rios e pilares de extremidade.

Prosseguindo a situagdo apresentada na se¢do anterior, vocé esta atuando
no desenvolvimento de um prédio de concreto armado de um edificio de
concreto armado de quatro pavimentos, localizado na cidade de Belo
Horizonte (MG).

O engenheiro para o qual vocé trabalha encarregou-o do dimensiona-
mento dos pilares da edifica¢do e vocé ja verificou o indice de esbeltez de
alguns desses pilares.

Agora, o engenheiro estrutural solicitou que vocé determinasse a neces-
sidade ou ndo do célculo dos momentos de segunda ordem do pilar P2, que
também ¢ apresentado no croqui da Figura 3.1:

Figura 3.1 | Planta de pilares e corte

Pl P2 P3
40 (30x20) (30x20) (30x20)
at Ia
T g : ondd
| 300 b3 (30x20) (30x20) X.
Pl 2(|Jo P2
P7 P8 P9
é & (30x20) (30x20) (30x20)
|
CORTE A-A PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.

Assim, vocé deve determinar os valores dos momentos de primeira e
segunda ordem do pilar P2, apresentado no croqui da Figura 3.1, sabendo
que a for¢a de compressdo que atua no pilar ¢é igual a N, =420kN . Vocé
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também ja sabe que o momento de primeira ordem e a excentricidade em y

sdo iguaisa M, ., =—M,,, =1050kN.cm e e, =2,5cm.

Antes de resolvermos esse problema, precisamos aprender alguns
conceitos relacionados ao dimensionamento de pilares. Nesta se¢do, estuda-
remos o dimensionamento de estrutura de concreto armado para pilar inter-
mediario, pilar de extremidade e pilar de canto, além do pré-dimensiona-
mento de um pilar de concreto armado.

Temos mais uma etapa para vencer nesse projeto do edificio de quatro
pavimentos em concreto armado.

Bons estudos!

Nao pode faltar

Situagdes basicas de projeto

A seguir, estudaremos os trés tipos de pilares que podem ser encontrados em
projetos estruturais: pilares intermedidrios, pilares de canto e pilares de extremidade.

Pilar intermediario

Os pilares intermedidrios sio os mais simples e sdo semelhantes ao
apresentado na Figura 3.8. Neles temos a compressdo centrada como tnico
esforgo, pois, como as lajes e vigas sio continuas sobre o pilar, podemos
admitir que os momentos fletores transmitidos ao pilar sdo pequenos e,
portanto, despreziveis. Nesse caso nio existem momentos fletores M, e M,
de primeira ordem nas extremidades do pilar.

Figura 3.8 | Arranjo estrutural e situacdo de projeto dos pilares intermediarios

F_ﬁ 1T y

|
I
1
ﬁl‘g, PLANTA SITUAGAO DE PROJETO

L _

Fonte: Bastos (2017, p. 22).
Pilar de extremidade

Os pilares de extremidade estdo geralmente posicionados nas bordas das
edificagdes, por isso podem ser chamados de pilares laterais ou de borda.
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Chamamos esses pilares de “pilar de extremidade” pois se encontram em um
extremo de uma viga que nio tem continuidade, conforme apresentado na
Figura 3.9. Para efeitos de calculo, esse pilar esta sujeito a flexdo composta
normal, decorrente da ndo continuidade dessa viga. Assim, os momentos
fletores M, e M, sdo de primeira ordem em uma das dire¢des do pilar.

Figura 3.9 | Arranjo estrutural e situagdo de projeto dos pilares de extremidade

Yy

PLANTA SITUAGAO DE PROJETO

Fonte: Bastos (2017, p. 22).

Assimile

A situagdo de projeto (SP) depende apenas de sua posi¢do em relagdo a
! estrutura e dos esforgos iniciais, ou seja:

e Para pilares intermediarios: compressdo centrada.

e Parapilares de extremidade: flexdo normal composta.

e  Para pilares de canto: flexdo obliqua composta.

Ja as situagdes de calculo (SC), além das excentricidades iniciais da

situagdo de projeto, devemos considerar também as excentricidades

que levam em conta os efeitos adicionais:

e Imperfei¢des geométricas (e, ).

e  Efeitos de segunda ordem (e, ).

e Efeitos da fluéncia do concreto (e, para A>90 ).

Nesse tipo de pilar, as se¢des de topo e de base sofreram uma excentrici-
dade (¢, ) de primeira ordem, que pode ocorrer nas dire¢des principais x ou
y do pilar. Essas excentricidades sao determinadas conforme Equagdo 3.19.

M M
:N—A e eLB:N—B (3.19)

d d

€A

Os momentos fletores M, e M, ocorrem devido aos carregamentos
verticais sobre as vigas. Esses momentos podem ser obtidos calculando-se
os pilares em conjunto com as vigas, através de porticos planos, ou manual-
mente. A Figura 3.10 apresenta os momentos fletores nos lances inferior e
superior do pilar, conforme apresentado na Equagéo 3.20.
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Figura 3.10 | Momentos fletores nos pilares de extremidade

1m 1 1
2 Vlsup M ¥ 2 Msup,\ L nivel (i+1)
— 1

s

/v’H‘I

pilar de exremidade

\
M ] f
vies M, M +% M i .
M sup,i sup,i+1 ] mVE| i
AN B [HEON A1 ——
| NI NN 1
. L1 Mmf,\+ 2 Msuu,ﬂ
E tramo extremo
1.0 1
N - Mpat2 My, nivel (i-1)
LB~ inf
Fonte: Fusco (1981, p. 239).
My =My x—— 8 e M_ =M, x—*  (320)
inf 7T *"eng X ¢ sup ~ “leng X .
rinf + rsup + rviga ’;nf + rsup + rviga
Com:
M, =momento fletor de engastamento perfeito na ligacdo entre a viga
e o pilar.

I, .. .. .
r=y= indice de rigidez relativa.

I = momento de inércia da segdo transversal do pilar na dire¢do
considerada.

¢ = vao efetivo do tramo adjacente da viga ao pilar extremo, ou compri-
mento de flambagem dopilar.

Para se determinar os momentos fletores de primeira ordem que sao
aplicados nos pilares de um edificio devemos considerar os efeitos das
vigas dos diferentes niveis, conforme apresentado na Figura 3.10. Se
considerarmos o lance de um pilar entre os pavimentos (i) e (i+1), os
momentos fletores na base e no topo do lance serdo conforme apresen-
tado na Equagdo 3.21:

M, =M_.+0,5xM,

base sup,i infi+1

Mo = My +0,5X M

topo

wpi (3.21)

Se os pavimentos (i) e (i+1) forem pavimentos idénticos, os momentos
fletores na base e no topo serdo iguais, o que resulta em um momento
superior, conforme apresentado na Equacéo 3.22:
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M =

sup,i M infi+1

M, M, =1,5xM

base topo

=1,5XM,., (3.22)

sup,i

Pilar de canto

Os pilares de canto, conforme diz 0 nome, estdo posicionados nos cantos
dos edificios, conforme apresentado na Figura 3.11. Na situagdo de projeto
teremos somente flexdo composta obliqua, causada pela ndo continuidade
das vigas que chegam a esse pilar. Assim, os momentos fletores M, e M, sdo
de primeira ordem, nas suas duas dire¢des do pilar, sendo as excentricidades
iguaisa e, ee,, .

Os momentos devem ser calculados da mesma forma que calculamos os
pilares de extremidade.

Figura 3.11 | Arranjo estrutural e situagdo de projeto dos pilares de canto

3 y

PLANTA

SITUAGAO DE PROJETO

Fonte: Bastos (2017, p. 23).
Determinacao da se¢iao sob o maximo momento fletor

Sendo a forga de compressdo normal (N, ) constante ao longo do pilar,
no dimensionamento devemos analisar qual se¢do do pilar estard submetida
ao maior momento fletor. Para isso, basta verificar as secoes de extremidade
(topo e base) e uma se¢do intermedidria C, que serd aquela em que estard
atuando o maximo momento fletor de segunda ordem ( M,, ).

A Figura 3.12 apresenta alguns casos em que a atuagdo dos momentos
fletores de primeira ordem (M,,, e M,,,) ¢é diferente. Ela também mostra
os momentos fletores minimos e os momento de segunda ordem atuantes.

O maior valor do momento fletor atuante de primeira ordem em uma das
extremidades deve ser nomeado M, , e considerado positivo. O menor valor
na outra extremidade devera ser nomeado M,,, e considerado negativo caso
tracione a fibra oposta a M,,, . Devemos também adotar o maior momento
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existente entre o momento fletor de primeira ordem e o momento fletor
minimo (M, )-

Figura 3.12 | Momentos fletores de primeira ordem com o de segunda ordem nas se¢des do
lance do pilar

topo Mld,A Mld,A Mld A Mld,A = Mld B Mld min
A — —]
= ==
— — Q)
I I SO i == I segio | =
intermedidria | ’i
ou ou ST = R =
B |—= B | |
N
baSe Mld,B Mld,B
(Mld,A > Mld,B)

Fonte: Bastos (2017, p. 25).

Para a determina¢do do maximo momento fletor total em cada dire¢do
principal, nas bases e nos topos dos pilares, consideramos as se¢des de extre-
midade e a uma segdo intermediaria C, utilizaremos as equagdes 3.23, 3.24
e 3.25:

Secdes de extremidade:

M > 1M1d,A

M, .
Mmin - (3.23)
Secdo intermedidria C:

M > Mld‘C + MZd
dtot — M +M2d

1d,min

(3.24)

Com o momento de primeira ordem M,, . avaliado como:

0,6xM,, , +0,4xM,,,

M, >
ld’c_{0,4><M

14 (3.25)
Situagdes de projeto e de calculo

E apresentado na NBR 6118 (ABNT, 2014) o cilculo dos pilares através
dos momentos fletores minimos, em que a equagdo do momento fletor total
(M,,, ) leva ao calculo dos pilares através dos momentos fletores e nao das
excentricidades. Entretendo, apresentaremos aqui o célculo de pilares através
das excentricidades, que devem ser consideradas no dimensionamento dos
pilares, para A, <90 e em fungdo do tipo de pilar calculado (intermedidrio,
de extremidade ou de canto).
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Pilar intermediario

A situacdo de projeto e as situagdes de célculo dos pilares interme-
didrios sdo apresentadas na Figura 3.13 com ), <90.Na primeira e na
segunda situa¢do de calculo estdo apresentadas as excentricidades na
direcdo x e y, respectivamente.

Figura 3.13 | Situagdo de projeto e situa¢bes de célculo de pilares intermediarios com )\m <90

&4min N

S.P. 1°s.c. 2°s.c.
Fonte: Bastos (2017, p. 27).

Sendo SP = situagdo de projeto; e SC = situacdo de calculo.

Como nesses casos ndo sio considerados a existéncia de momentos
fletores de primeira ordem, a situagio de projeto serd considerada
compressdo simples. Assim, se nesse pilar A<) em ambas as diregdes,
teremos que e, =0 e ¢, =0. Nesse caso, as excentricidades de segunda
ordem mostradas na Figura 3.13 serdo nulas.

Podemos considerar, nesse caso, uma excentricidade minima em ambas
as dire¢oes. De qualquer forma, se A>) em uma ou nas duas dire¢des, a
excentricidade de segunda ordem sera somada a excentricidade minima.

Qooc Reflita
A escolha e a disposi¢do das armaduras devem atender ndo sé a fungdo
: estrutural como também as condigBes de execugdo.

As armaduras longitudinais colaboram para resistir a compressao,
diminuindo a segdo do pilar e também devem colaborar para a resis-
téncia das tensdes de tragdo. Além disso, tém a fun¢do de diminuir as
deformacgdes do pilar, especialmente aquelas que sdo decorrentes da
retragdo e da fluéncia.
Para cada situagdo dos pilares, devemos determinar uma armadura
longitudinal, sem deixar de considerar o posicionamento das barras de
ag¢o na segdo transversal.
Como vocé acha que é a melhor forma de disposicdo das armaduras
finais para atender as varias situagGes de célculo existentes?
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Pilar de extremidade

No pilar de extremidade temos a flexdo composta normal, com existéncia
de excentricidade de primeira ordem em uma das dire¢des principais do
pilar. As secdes de extremidade deverdo sempre ser analisadas, conforme
apresentado na Figura 3.14. A se¢do intermedidria C, nesse caso, deverd
ser analisada somente na dire¢do em que excentricidade de segunda ordem
ocorrer, conforme apresenta a Figura 3.15.

Figura 3.14 | Situagdo de projeto e de célculo para as se¢des de topo e base dos pilares de
extremidade

N
N, d €.y min
X [
{ elx,A
>

€1min

S.P. 1°s.c. 2°s.c.

Fonte: Bastos (2017, p. 28).

Figura 3.15 | Situagdo de projeto e situagdes de calculo para a se¢do intermediaria dos pilares
de extremidade

\

{ elx,c €
€min

S.P. 1°s.c. 2°s.c.

Fonte: Bastos (2017, p. 28).

Devido aos apoios nas extremidades do pilar ndo teremos deslo-
camentos horizontais, portanto, as excentricidades de segunda ordem
serdo iguais a zero. Contudo, nas seg¢des ao longo da altura do pilar
ocorrem excentricidades de segunda ordem, mas, se A<J) , as excen-
tricidades sao pequenas e podem ser desprezadas. Entretanto, se
A> ), teremos de considerar a excentricidade méaxima de segunda
ordem (e, ou e, na secdo intermedidria C). Nesse caso, a excentri-
cidade de primeira ordem deverd ser alterada de e, para e, . na
situagdo de projeto, conforme apresentado na Figura 3.15.

Da mesma forma que vimos nos pilares intermedidrios, para cada
situac¢do de célculo, devemos calcular uma armadura considerando o mesmo

130-U3 / Estudo dos pilares em uma edificagio



posicionamento das barras na se¢do transversal, sendo a armadura final a
maior dentre as calculadas.

Pilar de canto

Da mesma forma, no pilar de canto a solicitagdo sera a flexdo composta
obliqua, tendo a existéncia de excentricidades de primeira ordem em ambas
as dire¢des principais do pilar. Na se¢do de extremidade A apenas a situagdo
de célculo é suficiente, comparando-se as excentricidades de primeira ordem
com as excentricidades minimas em cada dire¢do, conforme apresentado na
Figura 3.16:

Figura 3.16 | Situagdo de projeto e de calculo para as se¢Bes de extremidade dos pilares de
canto

ely,A

1y,min

S.P. 1°s.c.
Fonte: Bastos (2017, p. 28).

Na secdo intermedidria C as excentricidades de primeira ordem devem
ser alteradas de e, para e ., conforme apresentado na Figura 3.17. Ja as
excentricidades de segunda ordem devem ser somadas as excentricidades de
primeira ordem, segundo suas dire¢des.

Figura 3.17 | Situagdo de projeto e situagBes de calculo para a se¢do intermediaria dos pilares
de canto

d

3 e
B v j —
’ > ely,C > elv,C
e . . e
1y,min . 1y,min
e

> {elx,t &

€ min e > {elx,C

1xmin

S.P. 1°s.c. 2°s.c.

Fonte: Bastos (2017, p. 29).
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>~ Dica
Para aprender mais sobre pilares e seus diversos tipos, consulte a
! apostila dos professores Scadelai e Libanio:
SCADELAI, M. A.; PINHEIRO, L. M. Estruturas de concreto — capitulo
16. 2003. Departamento de Engenharia de Estruturas, USP, EESC, Sdo
Paulo, 2003.

Determinac¢ao dos efeitos locais de segunda ordem

De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2014), o célculo dos efeitos locais
de segunda ordem pode ser feito pelo método geral ou por métodos aproxi-
mados. A norma apresenta diferentes métodos aproximados, entre eles o
método do pilar-padrdo com curvatura aproximada (item 15.8.3.3.2). Serdo
agora apresentados os métodos do pilar-padrdo com curvatura aproximada,
que sdo simples de serem aplicados no dimensionamento.

Método do pilar-padriao com curvatura aproximada

Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014), temos que:

“O método pode ser empregado apenas no calculo de pilares com
A <90, com segdo constante e armadura simétrica e constante
ao longo de seu eixo. A ndo linearidade geométrica é conside-
rada de forma aproximada. A ndo linearidade fisica é conside-
rada através de uma expressdo aproximada da curvatura na
secdo critica. (ABNT, 2014, p. 109)

Assim, o momento fletor total maximo no pilar pode ser calculado com
a Equagao 3.26:
2

o1
+ N, X—=x=>M,
10 r

1d,A

M

dror =0 XM

1d,A

(3.26)
Sendo:

o, = pardmetro definido na Segéo 3.1.

N, = for¢a normal solicitante de calculo.

¢, = comprimento de flambagem.

e

1 ~ " . ~
= = curvatura na se¢ao critica, avaliada pela Equacéo 3.27:
;
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1 0,005 < 0,005

A for¢a normal adimensional (v ) foi definida na Equagéo 3.28:
— Nﬂ'
Axfa  (328)

Embora a NBR 6118 (ABNT, 2014) nédo apresente diretamente a seguinte
expressdo, podemos considerar que:

M, >M

1d,A =— 1d,min (329)
Md,tot 2 Mld,m{n (3.30)
Sendo:

M,, , = valor de célculo de primeira ordem do momento M, .

M,, .. = momento fletor minimo como definido a seguir.

1d,min

A, = drea da sec¢o transversal do pilar.

fi

c

f.. = resisténcia de calculo a compressdo do concreto f,, =

h = dimensao da secéo transversal na direcdo considerada.

E@ Exemplificando
! Considere o pilar de canto com se¢do 25x20 c¢cm, com um forca

aplicada igual a N,=1.148kN e momentos em x e y iguais a
M,,.=—M,, =2041kN.cm (e, =—e ,=1,78cm) e
My, =M, =1726kN.cm (e, , =—e,, ,=1,50cm), respecti-
vamente, e comprimentos equivalentes iguais a EBX:ZL,y:280cm;
também considere que o f, =20 MPa .

Agora, determine o momento fletor total aplicado nesse pilar.

1d,Ax

Resposta:
a. Indice de esbeltez:

3,46x(,  3,46x280
* h 20

x

A =48,4

\ 3,46x(,  3,46x280

Y hy 50

=19,4
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b. Momento fletor minimo:

M, =N, % (1,54 0,03h) , com hem cm. O momento fletor minimo em
cada diregdo é:

Diregdo x:
2410,8
M, o =1148%(1,5+0,03%20) =2410kN.cm s e, .. = 1148 =2,10cm
Diregdoy:
M, . =1148x(1,5+40,03x50) = 3444,0kN.cm ;
3444,0
e .= =3,00cm

” 1148

c. Esbeltez limite:
25412,5x%
A =————= com 35< )\ <90
«

b

A excentricidade de primeira ordem em x é igual a 1,78 cm. Portanto,
M =—M =2.041kN.cm é menor do que o momento

1d,A x 1d,B,x
fletor minimo.
Logo: o, =10
25412,5% 1,78
M :Tzozzm <35, =35

A excentricidade de primeira ordem em y é igual a 1,50 cm. Portanto,
Mld‘A)y:—Mld'B_y:1.726kN.cm é menor do que o momento fletor
minimo, logo: o, =1,0 .

25+12,5x% 1,50

_ 50 _ _
Ny =g o= 25435, =35

A, =48,4> )  — devemos considerar os efeitos locais de segunda
ordem em x.
/\y =19,4< >\1,y — ndo devemos considerar os efeitos locais de segunda
ordem em y.
Momento de segunda ordem:

I M

1
=0, XM, +Nd><ﬁx;2 MldYA s M2 My,

1d,min

M

d,tot
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N, 1148
Axf, 2,0
X fa 1000 %4

>

For¢a normal adimensional: v= =0,80

Curvatura na diregdo x sujeita a momentos fletores de segunda ordem:

! 0,005 0,003 =1,923x10 " cm™!

r hx(w+0,5 20x(0,80+0,5)

0,005 ~ -
1,923x10°* 37:2,5“0 *xem ' — ok!

A excentricidade maxima de segunda ordem na diregdo x é:

2 1 280°
¢ = 80 %1,923%x10* =1,51cm

e, =—X—
10 r

Logo, o momento fletor total em x sera:

2

o1
M :abXMld,A+Nd><ﬁ><_2M1d,A
r

d,tot

2

M %0,0001923 = 4141,6 kN .cm

dtot,x

2
=1,0x2410,8+1148 x f(())

M >M

djtot,x — 1d,min,x

=2410,8 — ok!

M =4141,6kN.cm

d,tot,x

Nessa diregdo, o pilar deve ser dimensionado para o maximo momento
fletor que ocorre nas extremidades do topo e da base, bastando uma
verificagdo com o momento fletor minimo.

M =1726kN.cm< M =3440kN.cm

1d,A,y 1d,min,y

M =3440,0kN.cm

d,tot,y

Agora que vimos como determinar os momentos de primeira e segunda
ordem dos pilares, podemos concluir mais uma etapa do nosso projeto de pilares.

Sem medo de errar

Vocé estd atuando no desenvolvimento de um prédio de concreto armado
de um edificio de concreto armado de quatro pavimentos, localizado na
cidade de Belo Horizonte (MG).
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Agora, vocé deve determinar a existéncia ou ndo de momentos de segunda
ordem nos pilares de concreto armado utilizando a classificagdo dos pilares.
Isso é parte fundamental para o dimensionamento dos pilares da edificacao
e para a determinagdo da armagéo dos pilares. Lembrando que vocé também
deve determinar se os pilares sdo de canto, extremidade ou intermediarios,
pois isso facilita o dimensionamento.

O engenheiro para o qual vocé trabalha encarregou-o do dimensiona-
mento dos pilares da edificagdo e agora vocé deve determinar os valores
dos momentos de primeira e segunda ordem do pilar P2 apresentado no
croqui da Figura 3.1, sabendo que a for¢a de compressdo que atua no pilar
¢ igual a N, =420kN . Vocé também ja sabe que o0 momento de primeira

ordem e a excentricidade em y sdo iguais a M, avopoy = Mo pas.,, =1050kN.cm e
—1050/ _
e, = 420—2,5cm.
Figura 3.1 | Planta de pilares e corte
P1 P2 P3
4'0 (30x20) (30x20) (30x20)
at Ta
40
P4 P5 P6
(30x20) (30x20) (30x20)
b1 300 p3 | | —
4 2c|)o R2
P7 P8 P9
£ é (3020) (30:20) (30x20)
CORTE A-A PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.

Pela figura ja percebemos que o pilar P2 é um pilar de extremidade.
Assim, temos:

={,=230cm

_ [t =200+30=230cm
“ L, =240cm

0, +h, =200+20=220cm
<y, 7 =(,,=220cm

Ey =240cm

Indice de esbeltez:

\ L 3A6x L, 3,46x230
* h 30

X

=26,53

\ 3,46x 0, 3,46x220
y h 20

y

=38,06

136-U3 / Estudo dos pilares em uma edificagio



Momento fletor minimo:

M, mn =N, x(1,5+0,03h) , com h em cm. O momento fletor minimo em

cada diregdo é:

Direcao x:
1008
M, i = 420%(1,5+0,03x30) =1008,0kN.cm; e, ... = o0 2,40cm
Diregao y:
882
M, ., =420x(1,5+0,03x20)=882,0kN.cm; ¢, . =——=2,10cm
- 4 420
Esbeltez limite:
€
25412,5x-L
N=—P com 35<) <90

1
@
Em x ndo ocorrem momentos fletores e excentricidade de primeira
ordem, portanto, ¢, =0 e a;, =1,0, logo:

25412,5% 0
A, =— 30 —25035,\ =35
: 1.0 :

Em y a excentricidade de primeira ordem ¢ e, =25cm.
Portanto, os momentos fletores de primeira ordem na dire¢do y sido
M, =M}, =1050kN.cm , maiores do que o momento fletor minimo
nessa dire¢do. Logo:

M —1050
ah:0,6+0,4><ﬁ:0,6+0,4>< 1050 =0,2<0,4—qa,=0,4

A

25412,5% 2>
A, =— 20 _66,41>35 ) =66,41
e 0,4 7
Assim:

A, =26,53< ) — ndo devemos considerar os efeitos locais de segunda
ordem em x.

A, =38,06< )\  — ndo devemos considerar os efeitos locais de segunda
ordem em y.

A partir desses célculos vimos que ndo é necessario considerar os
momentos de segunda ordem para o dimensionamento do pilar P2. Sendo
0s momentos totais em x e y iguais a:
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M =M, =1008kN.cm

d,tot,x

=1050kN.cm> M

1d,min,x

M —=882kN.cm

1d,A,y 1d,min,y

M =1050kN.cm

d,tot,y

Pela definicio dos momentos fletores atuantes, na proxima se¢do
poderemos dimensionar as armagdes e definir os detalhamentos dos pilares.

Por enquanto, resolveremos um outro problema de determina¢io do
momento de segunda ordem de um pilar intermediario. Vamos 1a?

Avangando na pratica

Determina¢ao do momento de segunda ordem
de um pilar intermediario

Descrigao da situagiao-problema

Vocé esta atuando em um projeto estrutural e, durante a realizagdo da
planta de arma¢do de um pilar, sua equipe ficou em davida sobre a real
necessidade da realizagdo do calculo dos momentos de segunda ordem em
um pilar (intermedidrio) com se¢do 20x50 cm. Esse calculo aumentaria a
armagcao e, consequentemente, o custo da obra.

Considerando que a carga de compressdo nesse pilar é N, =1.100kN
e os comprimentos equivalentes sdo ¢, =¢, =280cm, considere que o
f,=20MPa .

Assim, para que o relatério fique completo, vocé deve responder se é
necessario realizar o cilculo dos momentos de segunda ordem e qual o valor
desse(s) momento(s). Aponte também o que pode ser feito para que esse
momento de segunda ordem possa ser desconsiderado.

Resolugao da situagao-problema
Indice de esbeltez:

3,46x(,,  3,46X280

A, =19,4
h, 50
3,46 x/(
- o 3,46x280 o,
h 20

y
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Momento fletor minimo

M, mn =N, x(1,5+0,03h) , com h em cm.

Direcao x:
3300
M, i =1100%(1,5+0,03%50) = 3300kN.cm 5 e, ... = 1100~ 3,00cm
Diregao y:
2310
My, =1100X(1,5+0,03%20) = 2310kN . €, = 7= =2,10¢m

Esbeltez limite:
e
254+12,5x -+
A=——" com 35<)\ <90
Q,

Nos pilares intermedidrios ndo ocorrem momentos fletores e excentrici-
dades de primeira ordem, portando, ¢, =0 e o, =1,0.

Logo:

25
A=A, =—-=25>35—) =\ =35

A, =19,4<) , — nio devemos considerar os efeitos locais de segunda
ordem em x.

A, =48,4>) — devemos considerar os efeitos locais de segunda ordem
emy.

Momento de segunda ordem:

r M A — 1d,min

1d,min

Zze 1 M4
M = 0, XMy, +Nd><5><*2 s My, =M

N, 1100
Axf, 2,0
X fa 1000 A4

Curvatura na diregdo y sujeita a momentos fletores de segunda ordem:

10005 0,005 19685510~ ! < %005
r hx(v+0,5 20x(0,77+0,5)

Forca normal adimensional: v =

=0,77

=2,5x10"*xcm™" — ok!

A excentricidade maxima de segunda ordem na dire¢do y é:

2 1 280°
e, =—tX=—= %x1,9685x107* =1,54cm
10 r 10
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Logo, o momento fletor total sera:

21
M, =0, xM,, +N, X$X7 =My,
Emx: M, ., =M ... =3300kN.cm
280°
Em y: M, ., =1,0x2310+1100x %x0,00019685 = 4008 kN .cm
M,y 2 My, = 2310kN.cm — ok!
Md,m,y =4008,0kN.cm

Portanto, nessa situa¢do, o momento de segunda ordem deve ser consi-
derado somente na diregdo y, dessa forma a maneira mais simples para que
possamos desconsiderar esse momento é reduzindo o valor de A, , ou seja,
aumentando a se¢do transversal do pilar em y.

Faca valer a pena

1. 0 dimensionamento de pilares podera ser feito com os valores da forga normal e

do momento fletor total maximo atuante no pilar, sem se explicitar as excentricidades
da for¢a de compressao. Entretanto, o célculo também poderd ser feito utilizando-se
as excentricidades.

Considere as afirmativas a seguir:

I - Nos pilares de canto os valores das excentricidades sdo ¢, =0 e ¢, =0.

II - Em pilares intermedidrios ndo se considera a existéncia de momentos fletores de
primeira ordem, tendo como resultado a situagdo de projeto de compressdo simples.
II - No pilar de extremidade teremos a a¢ao da flexdo composta normal, com
existéncia de excentricidade de primeira ordem em uma das dire¢des do pilar.

Em relagdo as afirmativas apresentadas, assinale a alternativa correta.
a) Somente a afirmativa I est4 correta.

b) Somente a afirmativa II esta correta.

¢) Somente a afirmativa III estd correta.

d) Somente as afirmativas I e IT estdo corretas.

e) Somente as afirmativas II e III estdo corretas.

2. Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014), os esfor¢os locais de segunda ordem em
elementos isolados podem ser desprezados quando o indice de esbeltez for menor
do que o valor-limite )\ . Sendo que valor de ) depende de diversos fatores, como
a excentricidade relativa de primeira ordem na extremidade do pilar, onde ocorre o
momento de primeira ordem de maior valor absoluto, da vincula¢ao dos extremos da
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coluna isolada e da forma do diagrama de momentos de primeira ordem. Considere
um pilar intermedidrio quadrado com se¢ao 20x20 cm e comprimento equivalente
em x e y iguais, sendo que £, =, =300.

Determine a necessidade do célculo dos efeitos de segunda ordem limite e marque a
alternativa correspondente a resposta correta.

a) A, =\ <A, =\, — ndo devemos considerar os efeitos locais de segunda ordem
em y.

b) A\, =X, >A, =\ — niodevemos considerar os efeitos locais de segunda ordem
emxey.

) A, =\, >\, =\, — devemos considerar os efeitos locais de segunda ordem em
xey.

d) A, =X, >\, =)\ — niodevemos considerar os efeitos locais de segunda ordem
em x.

e) A, =\, >\, =\, — devemos considerar os efeitos locais de segunda ordem em

xey.

3. Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014), o indice de esbeltez ¢ a razio entre o compri-
mento de flambagem e o raio de giragdo, nas dire¢des a serem consideradas. Nas
estruturas de nos fixos, o cdlculo pode ser realizado considerando cada elemento
comprimido isoladamente, como barra vinculada nas extremidades aos demais
elementos estruturais que ali concorrem, onde se aplicam os esfor¢os obtidos pela
andlise da estrutura efetuada segundo a teoria de primeira ordem.

Dado um pilar intermedidrio com se¢do 20x50 cm e comprimento equivalente
¢, =250cm e £, =240cm . Considere que N, =500kN e que o, =1,0 tanto em
x quanto em y. Determine os valores de A_, )\y R )‘1.x e )\l,y .

Marque a alternativa que apresenta os valores de )\x, /\y S )‘1,x e >‘1,y corretos,
respectivamente.

a) A\ =17,30, /\y =41,52, )\, =25 ¢ /\1,y =26,25.

b) A\ =17,30, )\y =41,52, \ =35 ¢ /\1,y =35.

c) A, =18,30, /\y =41,52, \ =35 ¢ /\1,y =35.

d) A\, =25, /\y =41,52, )\ =35 ¢ /\l,y =25.

e) A\, =35, /\y =35, )\, ,=26 ¢ )‘1,y =35.
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Se¢ao 3.3

Dimensionamento de pilares de concreto armado

Dialogo aberto

Caroaluno, saber calcular pilares é fundamental na vida de qualquer engenheiro
calculista. Pode parecer dificil no inicio, mas essa dificuldade pode ser superada
pela pratica de exercicios. Além disso, o aluno deve ter uma base tedrica consis-
tente, pois, conhecendo bem os trés tipos de pilares que existem e sabendo deter-
minar o momento atuante na estrutura, a determinaqéo das armaduras poderé ser
feita com facilidade.

Agora, finalizaremos o dimensionamento que iniciamos na se¢do passada.

Relembramos que vocé esta encarregado, como engenheiro trainee, de auxiliar
o engenheiro calculista em um projeto estrutural. O projeto que vocé esta desen-
volvendo é de um edificio residencial de quatro pavimentos, localizado na cidade
de Belo Horizonte (MG).

O engenheiro para o qual vocé trabalha encarregou-o do dimensionamento
dos pilares da edificagio e, na ultima se¢o, vocé aprendeu que o pilar P2 é um
pilar de extremidade, conforme pode ser visto na Figura 3.1, e desenvolveu os
célculos das excentricidades, dos momentos minimos e momentos de primeira e
de segunda ordem.

Agora, o engenheiro responsavel solicitou que vocé desenvolvesse todo o
célculo do pilar P3 e que determinasse inclusive a armagao desse pilar e todo
o detalhamento.

Lembrando que o projeto esta sendo feito com concreto C20, ago CA-50, cobri-
mento d, =d; =4,0. Considere também que M,,,,,, =—M,,,,., =950kN.cm ,
e, =100cm, M -M =1010kN.cm e e, =1,20cm.

d,topo,y = d,base,y

Figura 3.1 | Planta de pilares e corte

PL P2 P3
10 (30x20) (30x20) (30x20)
at Ta
40 P4 PS5 P6
(30x20) (30x20) (30x20)
P1 0 P3] -
EN 2(|JO F2
P7 P8 P9
é & (30x20) (30x20) (30x20)
CORTE A-A PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.
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Para vencer essa tltima etapa do projeto, aprenderemos a utilizagdo dos
dbacos de dimensionamento a flexdo reta e flexdo obliqua, além de estudarmos
as taxas de armaduras em pilares e como detalhar essas armaduras.

Nao pode faltar

Calculo da armadura longitudinal com auxilio de abacos

Os dbacos sdo imprescindiveis para o dimensionamento de pilares, pois permitem
uma determinacio rapida da taxa de armadura. Com os dbacos também ¢ possivel
escolher diferentes bitolas de ago longitudinais para diferentes tipos de segdes transversais.

Neste livro adotaremos os dbacos de Venturini e Rodrigues (1987) para os pilares
sujeitos a flexdo normal composta, e de Pinheiro, Baraldi e Porem (2009) para pilares
sujeitos a flexdo composta obliqua. Vale ressaltar que esses abacos s podem ser utili-
zados em pilares de concreto em que a resisténcia do concreto seja f, <50 MPa .

— Dica
Note que ndo existe apenas os dbacos de dimensionamento apresen-
) tados nesta segdo. Para saber mais, sugerimos a leitura da pédgina 104 do
livro Curso Bdsico de Concreto Armado (2015), disponivel em sua Biblio-
teca Virtual e indicado a seguir.
PORTO, T. B. Curso Basico de Concreto Armado. Conforme NBR 6118/2014.
S3o Paulo: Oficina de textos, 2015. [Biblioteca 3.0/ base Pearson].
O trecho do livro mostra a mesma abordagem matematica, com os
célculos do 1, K, v e A, porém utiliza o dbaco de Montoya. O
material a seguir mostra esse tipo de abaco:
MUSSO JUNIOR, F. 8.3 — Pilar: dimensionamento. /n: MUSSO JUNIOR, F.
Estruturas de concreto armado. [S.l.: s.n.], [2013?].

X Saiba mais

Pesquise os materiais indicados a seguir para ter acesso aos abacos para
dimensionar os pilares desta se¢do ou quaisquer outros que venha a
analisar futuramente.
Abacos de Venturini e Rodrigues (1987):
PINHEIRO, Libanio Miranda; BARALDI, Livio Tulio; POREM, Marcelo Eduardo.
Concreto Armado: dbacos para flexdo obliqua. 2009. Departamento de Engenharia
de Estruturas, Escola de Engenharia de Sdo Carlos, USP, Sdo Carlos, 2009.
Abacos de Pinheiro, Baraldi e Porem (2009):
VENTURINI, Wilson Sérgio; RODRIGUES, Rogério de Oliveira.
Dimensionamento de pegas retangulares de concreto armado solici-
tadas a flexdo reta. 1987. Departamento de Engenharia de Estruturas,
Escola de Engenharia de Sdo Carlos, USP, Sdo Carlos, 1987.

Se¢do 3.3 / Dimensionamento de pilares de concreto armado - 143



Flexao composta normal

A notagdo que utilizaremos nos dbacos de Venturini e Rodrigues (1987),
para a flexdo composta normal, estd demonstrada na Figura 3.18, onde a
distAncia d’ é paralela & excentricidade (e), entre a face da se¢io e o centro da
barra do canto.

Figura 3.18 | Notagdo para a flexdo normal Onde podemos dizer que:

composta
N, d'=c+¢,+¢,/2 (331)
d Sendo: ¢ = cobrimento de
DEEERINES == concreto; ¢, = didmetro do estribo;
. . e ¢, = didmetro da barra longitudinal.
° ° h/2 ~ ~
As equagdes para a construgdo dos
. . dbacos sdo apresentadas na publica¢do
R I ¥ de Venturini e Rodrigues (1987), em
que a determina¢do da armadura
¢ . i longitudinal é iniciada pelo calculo dos
° ° esfor¢os adimensionais v e . Assim,
e o o o ol ¥ o valor adimensional v foi definido de
J b | Ty acordo com a Equagao 3.32:
— — N,
Fonte: Venturini e Rodrigues (1987, p. 31). V=———

CAXTe (33

O valor de ;, em fun¢do do momento fletor ou da excentricidade, é
obtido por meio da Equagio 3.33:

d,tot

u:thcfo_d

ou p:yx% (3.33)

Onde: N,= for¢a normal de célculo; A = drea da se¢do transversal;
f.u= resisténcia de calculo do concreto a compressao ( f, /7, ); M, =
momento fletor total de calculo; h= dimensio do pilar na dire¢do conside-
rada; e = excentricidade na direcido considerada.

Entéo, escolhemos uma disposi¢do construtiva para a armadura no pilar.
Posteriormente, o abaco a ser utilizado também ¢é escolhido em fun¢iao do
tipo de aco e do valor da relagdo d'/h. Por fim, no dbaco escolhido, com o
par v e p, determina-se a taxa mecanica w .

Em seguida, a armadura ¢ calculada a partir da Equagéo 3.34:
- wxA X f,
fra (3.34)

144-U3 / Estudo dos pilares em uma edificagao



L)

Exemplificando

A seguir, calcularemos a drea de armadura longitudinal vertical de um
pilar intermediério, feito com concreto €20, ago CA-50, d’ :d; =4,0
e segdo transversal 50x20 cm, onde h, =50cm e hy =20c¢m . Considere
também N,=1.100kN e { = €ey =280cm .

a. Indice de esbeltez:

3,46x/(,  3,46X280 3,46x(,  3,46%280

A 19,4 e \ =48,4

h, 50 y h, 20
b. Momento fletor minimo:

3300

M, iy =1100x(1,5+0,03%50) = 3300kN.cm ; e, . 1100~ 3,00cm
2300

M, .., =1100%(1,540,03x20)=2310kN.cm ; e, . =——=2,10cm
ey ” 1100

c. Esbeltez limite:

Como ¢, =0 e a,=1,temos \ = >‘1,y =25>35—) = )\l,y =35

A, =19,4< )\  — N&o se considera os efeitos locais de segunda ordem
em x.

)\y =48,4> /\1,y — Considera-se os efeitos locais de segunda ordem em y.

d. Momento fletor de segunda ordem:

1d,min

gZe 1 Mld,A
M,,, :abem)AJrNdex;z M, M, ,>M

N, 1100

- —0,77
A XS, 1000x2’%4

For¢a normal adimensional: v =

Curvatura na diregdo y sujeita a momentos fletores de segunda ordem:

1__ 0005 g0’005:2,5x10*“xcm*l
r  hx(v+0,5) 20

0,005 0,005

20%(0,7740,5)

=1,9685x10""cm ' < =2,5x10"* xcm ™' — ok!

A excentricidade maxima de segunda ordem na diregdo y é:

21 280°
e, =—tx-= 83 %1,9685x107* =1,54¢cm

2100y

Como o, =1 e Mm)A :Mld’min em cada diregdo, tem-se os momentos
fletores totais em cada diregdo principal do pilar:
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M, ... =M. =3300 kN.cm
280° ¥
Mg, =1,0x2310+1100x 0 %1,9685x10 " = 4008 kN .cm
M,,,,=4008kN.cm>M,, . =2310kN.cm — ok!

A armadura longitudinal do pilar pode ser determinada a partir dos
momentos fletores totais, conforme mostrado na Figura 3.19:

Figura 3.19 | Momentos fletores atuantes no pilar
Dir. x Dir. y
M | M

\V4 1d,minx : 1d,miny

+

2d,méxy

1.698 kN/cm?

AN 3300 kN/cm? | 2.310 kN/cm?

Fonte: adaptada de Bastos (2017, p. 25).

Com v =0,77 e por meio dos dbacos de Venturini e Rodrigues (1987),

temos:
M
Parax: p=——"202 = 2300 =0,05
h XA X fy 50><1000><2’014
d 40 i
Zx =0,08~0,10 — Abaco A —25— w=10,05
h. 50
M
Paray: pu= dioty 4008 =0,14
hyxA X f, 20><1000><2’%4
d 40 i
L= =0,20 — AbacoA—4 — w=0,38
hy 20

0,38 100022
Logo: A =20 L4 12 49cm?

s 50
fa A s
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Flexao composta obliqua

A notagdo utilizada nos dbacos de Pinheiro, Baraldi e Porem (2009), para
a flexdo composta obliqua, é apresentada na Figura 3.20, onde as distancias
d'x e d'y tém o mesmo significado de d’, entretanto, cada uma sera para
uma dire¢io x ou y do pilar, respectivamente.

Figura 3.20 | Flexdio composta obliqua As armaduras sio determinadas
y o pelo célculo dos esfor¢os adimensio-
* <A *T nais v e u, sendo:
"
' Jr e o0 o o Ny
Axfa  (335)
M e
Nx — d tot ,x — l/><—x e
N, h xA Xf, h,
<“—Q—9— [ ) -
M
vd
M e
p,=—"2=yx2 (3.36)
h, XA X f h,
e 0o 0 o Assim, determina-se o abaco que
deve ser utilizado, em fungéo do tipo
h, de ago e dos valores das relagdes d; /h_

e d; /h . J& determinados o trio (v e
y

[T9R ,uy), obtém-se a taxa mecanica

w . A armadura ¢, entéo, calculada com a Equagéo 3.37:

Fonte: Bastos (2017, p. 30).

A _WXAXSy

R ¥ (3.37)

Qooc Reflita

Os abacos apresentados nesse capitulo somente podem ser utilizados

: para concreto com resisténcia menor ou igual a 50 MPa.
Para concretos com resisténcia maior do que 50 Mpa, devemos utilizar
abacos desenvolvidos com outros parametros numéricos.
Para outras solicitagdes, também devemos utilizar abacos
diferentes, sempre atentando para escolhas mais econ6micas, com
uma menor armadura.
Como vocé acha que é feito o desenvolvimento desses abacos?
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Detalhamento de pilares de concreto armado
Armaduras longitudinais

a) A taxa geométrica de armadura longitudinal minima e maxima do pilar é:

p:
A (338)

Onde:

A, = area das se¢des transversais das barras; A, =drea da secdo trans-
versal do pilar.

A drea minima de armadura longitudinal, A
de acordo com a equagio a seguir:

pode ser determinada

s,min >

N
= 0,15 ~% > 0,004 A_=0,4%x A_
S (3.39)

A

s,min

Concluimos que a taxa geométrica minima de armadura ¢é igual a 0,4%.
Ja a maior area de armadura possivel em pilares deve ser de 8% da drea da
se¢do transversal, inclusive nas regides onde ocorre emenda, de acordo com
a Equagao 3.40:

As,max = 8% >< AE

(3.40)

Nas regioes fora das emendas por traspasse, a taxa de armadura maxima
¢ igual a 4%.

b) Didmetro minimo das barras:

O didmetro minimo das barras longitudinais nos pilares ndo pode ser
inferior a 10 mm. Também nao pode ser superior a 1/8 da menor dimensao
da segdo do pilar.

c) Distribui¢do das armaduras longitudinais na se¢ao do pilar:

As barras longitudinais devem ser posicionadas ao redor da periferia da se¢do,
nas bordas. Em se¢6es poligonais, inclusive em se¢des retangulares, ¢ prescrito que
exista pelo menos uma barra em cada vértice do poligono. Ja para segdes circulares,
devemos incluir pelo menos seis barras ao longo do perimetro.

d) Espacamento livre entre as barras das armaduras:

E limitado o espagamento entre as barras longitudinais ( a, ), que deve ser
igual ou superior ao maior dos seguintes valores:

e 20 mm.
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o Diametro da barra, do feixe ou da luva adotada.
o 1,2 vezes o didmetro maximo do agregado.
e) Espacamento maximo entre eixos das armaduras:

O espacamento méaximo entre os eixos das barras deve ser menor ou igual
a duas vezes a menor dimenséo do pilar, sem exceder 400 mm.

Armaduras transversais
a) Didmetro dos estribos:

A NBR 6118 (ABNT, 2014) também determina que o didmetro dos
estribos (¢, ) ndo podera ser inferior a 5 mm ou 1/4 do didmetro da barra
longitudinal (¢, ).

b) Espagamento longitudinal entre os estribos:

E recomendado que os espagamentos maximos entre os estribos (medido
na direcdo do eixo do pilar), devem ser iguais ou inferiores ao menor dos
seguintes valores:

e 200 mm.
e Menor dimensio da sec¢do.

24¢, para ago CA-25 e 12¢, para ago CA-50, onde ¢, é o didmetro
da barra longitudinal.

Também ¢é prescrito pela norma que os estribos podem apresentar
diametro (¢, ) menor do que ¢,/4 desde que as armaduras sejam do mesmo
tipo de ago e o espagamento longitudinal respeite a limitacdo apresentada na
Equagdo 3.41:

2
S, = 9000 x[(b‘] ><L
fe (341

Assimile
Os valores dos espagamentos maximos e minimos das armaduras trans-
! versais e longitudinais recomendados estdo resumidos na Figura 3.21:
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Figura 3.21 | Resumo das principais recomendagdes para o espacamento das arma-
duras em pilares

/V b<h ‘ b ‘
[T 200 mm (6 @& @
S B{b
: -+ 24 ¢ (CA-25)
o, 4L N 124 (CA-50) A a
h 5mm
20 mm T <¢~)‘ 2{ o/4
a =19 o all
1,2d
max agreg
2b A 57 Bnax
a_ = \
e {400 mm %

N R

Estribos ao longo do eixo do pilar Secdo transversal do pilar

Fonte: Alva, El Debs e Giongo (2008, p. 20).
c) Protecdo contra a flambagem das barras longitudinais:

Na possibilidade de flambagem das barras, devemos tomar as seguintes
precaugoes:

o Os estribos devem estar situados no méximo a 20¢, do canto, desde que
nesse trecho nao exista mais de duas barras, excluindo-se a do canto,
conforme Figura 3.22.

o Caso haja mais de duas barras no trecho 20¢,, deve haver estribos
suplementares.

o Caso um estribo suplementar seja constituido por uma barra reta, esta
deve atravessar a se¢do do pilar e seus ganchos devem envolver a barra. Se
houver mais de uma barra a ser protegida, seu gancho devera envolver um
estribo principal junto a uma das barras, conforme Figura 3.23.

Figura 3.22 | Protecdo contra a flambagem das barras longitudinais

200, estribos 209
suplementares
Fonte: Alva, El Debs e Giongo (2008, p. 21).
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Figura 3.23 | Forma de posicionar os ganchos dos estribos suplementares

»«q)t *kq)t +¢t »«q)(

O

@) @) @) @) O @) ( H
ZT

N | | |
20 ¢, 20 ¢, 20 ¢,

Gancho envolvendo a Gancho envolvendo um

barra longitudinal estribo principal

Fonte: Alva, El Debs e Giongo (2008, p. 21).
Emenda das barras longitudinais do pilar

A emenda por traspasse é a mais empregada e seu comprimento deve ser deter-
minado por:

Coe =lome 2 bocmn (3 49)

= comprimento de ancoragem necessario; ¢, .. = maior

Sendo que: ¢,
valor entre 0,6x(,, 15¢ €200 mm; ¢, = comprimento de ancoragem bésico.

ANBR6118 (ABNT, 2014) recomenda que a emenda por traspasse seja evitada
para grandes didmetros como as barras de 32 mm.

Detalhamento da armadura

Um exemplo dos arranjos longitudinais tipicos das armaduras dos pilares, com
o uso de ganchos, esta apresentado na Figura 3.24:
Figura 3.24 | Exemplo de arranjos das armaduras tipico de um pilar de dois pavimentos

20 20
14 14
8L Rl 1.2
- z ®Z 5 z IS g S -
S = 8 s o —
ol o o : No
w
& = Q 22 .
o 27N4 6.3 2 uNa@63 QO
JLa =30 o O C/15C=30 @ 5
2 ° % 36
2 B - c?
& < 415 — S < 367 — =
o o >
.70 o
7N2220€=200 6N5 D 12.5 C=364 N
<6 N1 20 C=495
N3 N4 N3 N4 N3 N4 N3 N4
3063¢/20[8363C/10 16D 6.3 (/20 24063 /15
1:35

Fonte: elaborada pela autora.
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Vocé agora ja estd apto para desenvolver o célculo dos pilares da situacdo-
-problema desta se¢do.

Sem medo de errar

Vocé trabalha em uma empresa de projetos, como engenheiro trainee, que
auxilia o engenheiro calculista em um projeto estrutural. O projeto que vocé
esta desenvolvendo é de um edificio residencial de quatro pavimentos, locali-
zado na cidade de Belo Horizonte (MG). Nesta fase do projeto, o engenheiro
responsavel solicitou que vocé desenvolvesse todo o célculo do pilar P3 e que
determinasse inclusive a armacao desse pilar e todo o detalhamento.

Lembramos que o nosso projeto estd sendo feito com concreto
C20, ago CA-50, cobrimento d;=d;=4,0. Considere também que

Md,tnpo,x = _Md,base,x =950 chm > elx = 1’00 cm, Md,topa,y = _Md,hase,y = 1010kN'Cm
e e, =1,20cm .
Figura 3.1 | Planta de pilares e corte
P1 P2 P3
4'0 (30x20) (30x20) (30x20)
at Ta
40
B 5 30x2r$
| 300 p3 (30x20) (30x20) (
P1 ZTO P2 —m
P7 P8 P9
£ é (3020) (30:20) (30x20)
CORTE A-A PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.

A partir da saida do programa de pré-dimensionamento que utiliza, vocé
sabe que a forga de compressdo que atua no pilar é igual a ¢, =1,20cm e que
os momentos de primeira ordem e as excentricidades em x e y sdo iguais a:

M =—M

d,topo,x

=950kN.cm e e, =1,00cm .

d,base,x

M, M

dbase,y

=1010kN.cm e e, =1,20cm.

stopo,y =

Vocé também ja concluiu que esse é um pilar de canto. Agora, desenvol-
vamos, passo a passo o seu dimensionamento:

a. Comprimento equivalente:
Segdo transversal: h, =30cm e h,=20cm

{,, +h,=300-+30=330cm

< =/{,_=330cm
“ L, =340cm B
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£0y+hy =300+20=320cm

=/ =320cm
7= £y=3406m &

b. Indice de esbeltez:

A= 3,46x L, _3,46x330 1o oo
h 30

X

_ 3,46x(, 3,46x320
y h 20

y

=55,36

c.  Momento fletor minimo:

M, i =N, x(1,540,03h)
1320
M, i =550%(1,5+0,03%30) =1320kN.cm 5 e, .. =5y — 240cm
1155
M,y iy = 550%(1,540,03x20) =1155kN.cm 5 e, . = e 2.10em
d. Esbeltez limite:
e
25+412,5% L
A =—— com 35<) <90

1

Q,

A excentricidade de primeira ordem na dire¢dio x ¢
e, =100. Os momentos fletores de primeira ordem nessa dire¢io sio
aiopox = — My =950kN.cm , menores do que o momento fletor minimo

=1320kN.cm , 0 que levaa o, =1. Assim:

EE

1d,min,x

1,00

M. :#30:25,41235—> A, =35

A excentricidade de primeira ordem na dire¢do y ¢
=1,20cm. Os momentos fletores de primeira ordem nessa dire¢do sio

€
]Vllyd)mpg,y =M., =1010kN.cm , menores do que 0 momento fletor minimo
M, i, =1155kN.cm , 0 que levaa o, =1. Assim:
1,20
A, =——20 22575>355 0 =35

" 1,0
A, =38,06> )  — considera-se os efeitos locais de segunda ordem em x.

A, =5536>)  — considera-se os efeitos locais de segunda ordem em y.
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e. Momento fletor de segunda ordem:

1d,min

o1 My,
M =04, XMy, , +Nd><BX;Z M » My, 2M

1d,min

For¢a normal adimensional:
N, 550

V= =
A X 2,0
X fu 600x Az}

Curvatura na diregdo x sujeita a momentos fletores de segunda ordem:

=0,64

1 0,005 < 0,005

=2,5x10"* xcem™

r hx(w+05) " 20

_ 0005 1,4620x10 4 cm™ < 0,005 _ 2,5x107* xcm™' — ok!
30% (0,64 +0,5) 20

A excentricidade méxima de segunda ordem na diregdo x é:

21 330°
e, =—Sx—= x1,4620x107* =1,59cm
10 r 10

Curvatura na diregdo y sujeita a momentos fletores de segunda ordem:

1 0,005 < 0,005

=2,5x10"* xcem™

r hx(w+05) " 20

__ 0005 2,1930x10 " em™' < 0,005 =2,5x10"" xcm™' — ok!
20%(0,64+0,5) 20

A excentricidade méxima de segunda ordem na diregdo y é:

¢, 1 320
e, =—Lx—= x2,193x107* =2,25cm
710 r 10

Fazendo M, ,=M e a,=1 em cada dire¢do, tem-se 0 momento

fletor total méximo:

1d,min

M

d tot,x

=1,0x1320+4550%1,59=2194,5kN.cm

M =1,0x1155+4550%2,25=2392,5kN.cm

d,tot,y

f.  Coeficientes adimensionais da flexdo composta obliqua:

2194,5
Parax: p =——202% — 2 =0,085220,10
hoxAxfu 30x600x20
d. 4,0

—+= =0,13=0,15
h 30
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M, 2392,5

Paray: pu = = =0,14>0,15
T h XA Xf, 20><600><2’%4
d 4
2= ’0=0,20
hy 20

g. Armagio calculada:

Com v =0,64 e utilizando o dbaco A-18 de Pinheiro, Baraldi e Porem
(2009), a taxa de armadura resulta em w=0,6, logo:

2,
o xf, 06%600 0
A=l 4 11,83cm? .
o 9 15
mx1,6

Assim, ¢16= =2,00cm”, temos 8¢16.

. - Figura 3.25 | Armagdo calculada para o pilar P3
Sendo a disposicio das ' °© ! ¢ paraop

barras apresentadas conforme y

Figura 3.25: %SQ 16

Nesse exercicio, apren- r4—lL1
3

o)
@

demos como armar pilares de
LA

canto considerando momento
0 !

de segunda ordem em x e y.
Utilizamos também os abacos
de flexdo composta obliqua e o
detalhamento das armagdes de Fonte: elaborada pela autora.
uma se¢do transversal do pilar P3.

Avangando na pratica

Armacao de um pilar intermediario

Descri¢ao da situagao-problema

Durante a realizagio de uma obra, vocé foi solicitado para
realizar o dimensionamento de um pilar intermedidrio, que foi acres-
centado posteriormente ao projeto, conforme apresentado na
Figura 3.26:

Segdo 3.3 / Dimensionamento de pilares de concreto armado - 155



Figura 3.26 | Dimensdes da segdo transversal do pilar Considere que

by normal é N,=1500kN e os
| comprimentos de flambagem

I de3 cm.

50 Resolugao

‘ situa¢ao-problema
Fonte: elaborada pela autora.

sao  (, ={, =280cm.
cobrimento utilizado deve ser

a) Indice de esbeltez:

3,46x(,  3,46X280

g =19,4
h, 50
3,46 x/{ 46X 2
\ o _346x280
7 h 20
Y
b) Momento fletor minimo:
M,, .. = N, x(1,5+0,03h)
4500
M, i =1500%(1,5+0,03% 50) = 4500kN.cm e, .. = 1500 3,00cm
3150
M, ... =1500%(1,5+0,03%x20)=3150kN.cm; e, . =——=2,10cm
,min,y y,min 1500
c) Esbeltez limite:
e
25+12,5x -+
N=——" com 35<) <90
@,

Temos que o, =1 e, =0, portanto:

A :)\l,y =25>35—) = )‘1,y =35

A, =19,4<) — ndo sdo considerados os efeitos locais de segunda

ordem em Xx.

A\, =48,4>)\ — ndo sdo considerados os efeitos locais de segunda

ordem emy.
d) Momento fletor de segunda ordem:
Go1 M

+ N, Xx—<£x—>
10T M

M,,, =a,xM A My >M

1d,min

d,tot 1d,A 1d,min
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Forca normal adimensional:

LN, 1500
TAXf, 2,0
Xfa 1000 A4

Curvatura na diregdo x sujeita a momentos fletores de segunda ordem:

=1,05

1

1 0,005 < 0,005

= < =2,5x10"" xcem™
r hx+0,5) 20

_ 0005 _ 1,6129%10 4 cm ™! SLOOS =2,5x10"* xcm ™' — ok!
20%(1,0540,5) 20

A excentricidade maxima de segunda ordem na dire¢do y é:
0, 1 280°
e, = 13 x—="x1,6129x10"* =1,26cm
r

Fazendo M,,,>M,, . e o,=1 em cada diredo, tem-se 0 momento

fletor total maximo:
M =M =4500kN.cm

d,tot ,x 1d,min,x

M =1,0%x3150+1500%1,26 =5.047 kN.cm

d,tot,y

e) Coeficientes adimensionais da flexdo reta:

M 4500
Parax: p = diohx =0,06
h <A f, 5O><1000><2’%4
d 40 i
= 30 =0,0820,10— Abaco A —25:w=0,38
Para y:
Figura 3.27 | Disposi¢do das armaduras no abaco M s047
Al18 py=—— = =0,18
h XA X fu 20x1000x2%
d, 4,0

h—:2—:0,20—>AbacaA—18:w:0,78
y

f) Armagéo calculada:

Com v=105 e utili-
zando os abacos de Venturini
‘ e Rodrigues (1987) para flexdo
| reta, temos:

50

Fonte: elaborada pela autora.
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2,0

A f, 078x1000%

A=l L4 _o5.63cm? .
fyd Al5

mx2?

Como ¢20= =3,14cm?, temos 12¢20 .

Assim, a disposi¢ao das barras na secdo transversal deve ser conforme
apresentado na Figura 3.27:

Legenda:
12020 Y
|
e ® ° o
X
20
| = |

Fonte:

Faga valer a pena

1. De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2014), a méxima armadura permi-
tida em pilares deve considerar inclusive a sobreposi¢ao de armadura existente
em regioes de emenda, devendo ser também respeitado o disposto em 18.4.2.2.
Em projetos de pilares de concreto armado, considerando a sobreposi¢do de

armadura existente em regioes de emenda, qual deve ser o valor percentual da
maior armadura possivel em pilares?

Assinale a alternativa correta:
a) 4%.

b) 10%.

) 6%.

d) 12%.

e) 8%.
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2. Sobre o detalhamento de pilares de concreto armado, analise se as afirmagoes a
seguir sdo verdadeiras (V) ou falsas (F):

() O didmetro minimo das barras longitudinais nos pilares ndo pode ser inferior
a 8 mm. Também ndo pode ser superior a 1/8 da menor dimenséo da se¢do do pilar.
() As barras longitudinais devem ser posicionadas ao redor da periferia da segdo, nas
bordas. Assim, podemos garantir a adequada resisténcia dos pilares de concreto armado.
() Elimitado o espagamento entre as barras longitudinais ( a, ), que deve ser igual
ou superior ao maior dos seguintes valores: 20 mm; o didmetro da barra, do feixe ou
da luva adotada; ou 1,2 vezes o didmetro maximo do agregado.

() Para que os estribos possam impedir a flambagem das barras longitudinais
situadas nos cantos dos pilares poligonais, essas devem estar situadas no maximo a
uma distancia de 20¢, do canto.

Assinale a alternativa que classifica corretamente cada frase apresentada em verda-
deira (V) ou falsa (F):

AF-V-V-V.

b)E-F-V-E

OV-V-V-E

d)F-F-F-V.

e)V-F-V-E

3. No dimensionamento dos pilares feito sem o auxilio de computador, os dbacos
sdo fundamentais, pois possibilitam uma rdpida determinagdo da taxa de armadura.
Com eles é possivel escolher vérios tipos diferentes de arranjos das armaduras.
Considere um pilar com se¢ao 20x50 cm, feito com concreto C20, ago CA-50 e
v =0,80 . Sendo os momentos fletores totais maximosiguaisa M =4141,6kN.cm

e M =3444kN.cm .

dytot,y

dtot,x

Determine a armagio que deve ser utilizada em cm”:
a) 12,25 cm>.
b) 16,43 cm>.
¢) 15,72 cm>.
d) 14,37 cm>.
e) 11,56 cm?.
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Unidade 4

Sistemas estruturais

Convite ao estudo

Bem-vindo a esta nova unidade!

Até aqui, vocé jd aprendeu muitos conceitos importantes sobre estruturas
de concreto armado. Para que o engenheiro civil seja bem-sucedido em seu
dia a dia profissional, é fundamental que saiba fazer de maneira correta um
projeto estrutural para as edificagdes que pretende construir. Além de saber
determinar a solu¢do estrutural mais adequada, conhecer bem as normas
vigentes relacionadas, também é muito importante saber fazer o detalha-
mento dessas pecas que irdo compor o projeto. Atualmente temos varios
sistemas computacionais disponiveis no mercado para dimensionamento
dessas estruturas. Também ¢é papel do engenheiro saber interpretar esses
resultados, para que as estruturas sejam construidas de forma adequada e
segura. Nesse contexto, saber detalhar as armaduras que vdo compor essas
pegas estruturais é extremamente importante.

Estamos iniciando a quarta e dltima unidade da disciplina Estruturas
de concreto armado II. Nesta unidade, vamos aprender a dimensionar e
detalhar as armaduras de diversas estruturas que também fazem parte do
projeto estrutural de um edificio feito em concreto armado. Nesta primeira
se¢do, vamos estudar para que servem e como dimensionar as armaduras
de uma fundagido conhecida como bloco, muito utilizada, e que talvez vocé
ja tenha visto em outras disciplinas. J& na segunda se¢do, vamos estudar as
sapatas em concreto armado, e na ultima se¢do, vamos aprender mais sobre
escadas e reservatdrios em concreto.

Essas quatro estruturas sdo comumente vistas em projetos de edificios
e residéncias de concreto armado, fazendo parte da rotina do dimensiona-
mento de estruturas em concreto nos escritorios de calculo. Assim, é muito
importante que o engenheiro civil tenha a familiaridade com o dimensiona-
mento dessas estruturas.

Portanto, questione-se: com qual frequéncia vocé se depara com essas
estruturas no dia a dia? Vocé conhece todas elas? Qual a fungéo estrutural
dessas estruturas e como elas atuam resistindo aos carregamentos nos
edificios que vocé tem o costume de frequentar ou até mesmo de alguma
construgdo que vocé veio a conhecer?



Para responder a essas perguntas, vamos estudar os conceitos bdsicos
de dimensionamento e detalhamento da armadura principal dos sistemas
estruturais complementares de uma edificagdo. Apos estudar o contetido
desta unidade, vocé saberd dimensionar e detalhar de forma adequada as
armaduras dos blocos de funda¢io e das sapatas, além de saber detalhar
corretamente as armaduras principais de escadas e reservatorios.

E importante, também, que vocé pratique e amplie o seu conhecimento, nio
somente do contetdo desta disciplina, mas de todo o curso de engenharia civil,
para que vocé esteja apto a desenvolver projetos estruturais em concreto armado.

Vamos 14, temos varias ligoes para aprender!



Secao 4.1

Dimensionamento de blocos de fundacao em
concreto armado

Dialogo aberto

Uma das fases importantes de um projeto de estruturas de concreto é
dimensionar os blocos de fundag¢ao de um edificio. Eles vao fazer parte de um
sistema estrutural, transmitindo as cargas de uma edificagdo para as camadas
mais resistentes do solo. Devem ser dimensionados de forma adequada para
transmitir os esforcos sem provocar a ruptura do terreno de fundagao.

Estamos iniciando a ultima unidade desta disciplina e para que vocé possa
estar habilitado a desenvolver o projeto de um edificio completo, vai aprender
os conceitos, método de dimensionamento de blocos de fundagio, célculo da
armadura principal do bloco e detalhamento da armadura do bloco.

Lembrando que vocé estd trabalhando no projeto estrutural de um edificio
de concreto armado de quatro pavimentos localizado em Belo Horizonte.
O engenheiro responsavel solicitou que vocé dimensionasse os blocos de
fundagao de parte do edificio residencial que vocés estdo projetando. Vocé
deverd dimensionar um bloco de fundagédo para o pilar P4 apresentado na
planta conforme Figura 4.1.

Figura 4.1 | Planta de pilares

|| |
P1 P2 P3
(30x20) (30x20) (30x20)
P4 P5 P6
(30x20) (30x20) (30x20)
| |__ I |
P7 P8 P9
(30x20) (30x20) (30x20)
|| ||
PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.

Por meio de um pré-dimensionamento, vocé ja sabe que esse pilar tem se¢io
20x30 cm e deverd suportar uma carga de N, =700kN . O concreto utilizado é
C20 e o0ago serd 0 CA-50. O bloco estara sobre duas estacas de 30 cm de didmetro
e 0 espacamento entre as estacas ¢ de 80 cm. O cobrimento do bloco é de 3 cm.
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Nao pode faltar

CONCEITO DE BLOCOS DE FUNDACAO

Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014), blocos sdo estruturas usadas para
transmitir para as estacas e tubuldes as cargas de funda¢do, podendo ser
calculados e armados como rigidos ou flexiveis.

Por ter uma execug¢do facil e relativamente barata, blocos sdo estru-
turas muito utilizadas em todos os tipos de edificagdes. J os blocos sobre
uma ou duas estacas sio mais comuns em construcdes de pequeno porte,
residéncias térreas ou com poucos pavimentos, onde a carga vertical do
pilar costuma ser menor. Nos edificios de multiplos pavimentos, devido
ao aumento das cargas verticais, ocorre um aumento no numero de
estacas. H4 também o caso de bloco sobre um tubuldo, que é quando o
bloco atua como elemento de transi¢do de carga entre o pilar e o fuste do
tubuldo. A Figura 4.2 apresenta um esquema de um bloco de concreto
sobre duas estacas com énfase nas suas armacoes.

Figura 4.2 | Bloco sobre estacas

Fonte: Bastos (2017, p. 2).

Saiba mais

Blocos sobre tubuldes: uma das causas de patologias que muitas vezes
! ndo recebem tratamento adequado é a forma com que se da o preparo

da cabeca das estacas ou dos tubuldes para posterior ligagdo com o

bloco de coroamento, conforme apresentado na Figura 4.3.
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Figura 4.3 | Detalhe da ligagdo entre elementos de fundagdo e blocos de coroamento

‘(__.-—Pilar—-._\‘

Fonte: https://goo.gl/dxj2HG. Acesso em: 5 dez. 2018.

O dimensionamento do bloco na cabega dos tubuldes tem a fungdo de
absorver os possiveis momentos existentes nos pilares para que esses ndo
sejam transmitidos para a fundagdo.

Saiba mais sobre como esse procedimento deve ser feito no artigo a seguir:
PEINADO, H. S. Preparo da cabega de tubuldes e de estacas de concreto para
ligagdo com blocos de coroamento. Téchne, ed. 191, fev. 2013.

Modelos estruturais

Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2014), o comportamento estrutural dos
blocos rigidos é caracterizado por:

“ a) trabalho a flexdo nas duas dire¢Ses, mas com trages essen-
cialmente concentradas nas linhas sobre as estacas (reticulado
definido pelo eixo das estacas, com faixas de largura igual a 1,2
vez seu didmetro);

b) forgas transmitidas do pilar para as estacas essencialmente
por bielas de compressdo, de

forma e dimensdes complexas;

c) trabalho ao cisalhamento também em duas dire¢des, ndo
apresentando ruinas por tragdo diagonal, e sim por compressdo
das bielas, analogamente as sapatas. (ABNT, 2014, p. 190)

A NBR 6118 (ABNT, 2014) também apresenta o bloco flexivel onde deve

ser realizada uma analise mais completa, desde a distribui¢do dos esfor¢os
nas estacas, dos tirantes de tragdo, até a necessidade da verificagdo da puncaio.
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Modelos de calculo

A NBR 6118 (ABNT, 2014) apresenta que “para o cdlculo e dimensiona-
mento dos blocos, sdo aceitos modelos tridimensionais lineares ou ndo lineares
e modelos biela-tirante tridimensionais”. A norma também diz que:

“ Na regido de contato entre o pilar e o bloco, os efeitos de fendilha-
mento devem ser considerados, permitindo-se a adogdo de um
modelo de bielas e tirantes para a determinagdo das armaduras. No
modelo de bielas e tirantes, a biela é a representagdo do concreto
comprimido e o tirante das armaduras tracionadas. Sempre que
houver forgas horizontais significativas ou forte assimetria, o modelo
deve contemplar a interagdo solo-estrutura. (ABNT, 2014, p. 190)

O modelo de calculo que estudaremos é o Método das Bielas, pois este é 0 mais
utilizado para o dimensionamento dos blocos sobre estacas, contudo, esse método
s6 deve ser aplicado ao dimensionamento de blocos rigidos. Para blocos flexiveis,
sdo aplicados os mesmos métodos classicos aplicaveis as vigas ou as lajes.

Assimile
Bloco rigido x bloco flexivel

) Neste trabalho, vamos ensinar o projeto estrutural dos blocos rigidos, pois
esse tipo de bloco é mais utilizado nas obras de engenharia que os blocos
flexiveis. Para blocos flexiveis, deve-se utilizar o método classico da flexdo,
que vocé ja conhece por ser semelhante ao calculo de lajes e vigas.

Método das bielas

O Método das Bielas admite como modelo resistente, no interior do
bloco, uma “trelica espacial’, semelhante ao que vimos na unidade 1, para o
calculo de estribos em vigas de concreto. As for¢as atuantes nas barras tracio-
nadas sdo resistidas pelas barras de aco e as forcas comprimidas da trelica
sdo resistidas pelo concreto. Portanto, as principais incognitas que se devem
determinar sao as dimensdes das bielas comprimidas.

Bloco sobre uma estaca

Neste primeiro caso que vamos estudar, o bloco tem a fun¢éo de atuar
como em um elemento de transferéncia de carga, que serd necessario por
razdes construtivas, para a locagdo correta dos pilares, chumbadores,
corre¢do de pequenas excentricidades da estaca, uniformizacio da carga
sobre a estaca. Nessa estrutura também sdo colocados estribos horizontais
fechados para o esfor¢o de fendilhamento e estribos verticais construtivos,
conforme apresentado na Figura 4.4.
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Figura 4.4 | Bloco sobre uma estaca: esquema de forcas e detalhes das armaduras
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Fonte: Bastos (2017, p. 3).
Calculo simplificado da forga de tragao horizontal (T):
Sendo P a carga no pilar, temos que:
—a
T:lxpxb;le (4.1)
4 o, 4
Assim, temos que o valor de calculo da tragio é:
T,=0,25%P, (42)
Assim, a armadura para resistir a forga de tragdo T, é:
T
A==t 43)
f

Para edificios em que a carga sobre o bloco é mais alta, a dimensdo A do
bloco podera ser tomada como: A=¢, +2x10. Para constru¢cdes menores,
com cargas baixas sobre o bloco, teremos que A=¢, +2x5. Em ambos os
casos, devido a estaca ter se¢ao circular, o bloco devera ser quadrado, com
B=A (largura = comprimento).

Ja a altura d do bloco podera ser estimada entre e 1,2x ¢,.
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C@ Exemplificando
! O pilarete de um sobrado tem uma estaca com diametro, ¢, =20cm .

Vamos considerar que o cobrimento é igual a 5 cm. Com isso ja podemos
prever que tera dimensdes 30x30 cm, pois:

A=¢, +2x5=20+2x5=30cm

Para este caso, o pilarete ndo podera ter dimensdes maiores que 25 cm.
Se necessitarmos aumentar as dimensdes dos pilares, devemos aumentar
as dimensdes do bloco, para garantir a efetividade do método das bielas.
Neste exemplo, teremos, conforme apresentado na Figura 4.5:
d=12x¢,=1,2x20=24cm

d=30—6=24cm

h=2445=29cm=>=30cm

Figura 4.5 | Dimens®es minimas para bloco sobre uma estaca ¢, =20cm

N
7
30
25

Fonte: Bastos (2017, p. 4).

Bloco sobre duas estacas

A Figura 4.6 detalha um bloco sobre duas estacas por meio do Método
das Bielas de concreto comprimido e o esquema de forgas atuantes.

Figura 4.6 | Esquema de forgas no bloco sobre duas estacas

aD

A
¥

biela N5 ’ l DA

comprimida

d'

\. 2. 2.

Fonte: Bastos (2017).

Por meio do poligono de forcas na extremidade do bloco, onde e ¢ a
distancia de centro a centro das estacas, temos:
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N
foo = A e tgazid (4.4)
ga = R B a/
‘ A_ 4

2e—a
Onde: R, :ﬁx(T"é (forca de tragdo na armadura, A ) e

Yo one

seno=-=— R

(forga de compressio).
2sena

Altura qtil: as bielas comprimidas de concreto ndo apresentam risco de
ruptura, desde que 45° <« <55°, 0 que deve resultar em um valor de d,,, igual a:

a
dm_o,s[e—"] ed _0,71[e—a"]
2 max 2

min

(4.5)

Segundo a NBR 6118 (ABNT, 2014):

“Bloco deve ter altura suficiente para permitir a ancoragem da
armadura de arranque dos pilares. Nessa ancoragem pode-se
considerar o efeito favordvel da compressdo transversal as
barras decorrente da flexdo do bloco. (ABNT, 2014, p. 192)

Desse modo, aarmadura longitudinal vertical do pilar que ficard ancorada
dentro do bloco deve ser:

d>/ (4.5)

b,¢, pil

onde ¢,, , é o comprimento de ancoragem da armadura do pilar.

A altura h do bloco deve ser:

' 5cm (4.5)
h=d+d' comd'> a,

5 \/—
. ~ s
onde: a,, é 0lado de uma estaca de secdo quadrada, sendo a,, =—x ¢,
2
Verificagio das bielas: a area das bielas varia ao longo da altura do bloco
e, por isso, sdo verificadas as se¢des junto ao pilar e junto as estacas, sendo:

A, =—Lxsena — no pilar e A, = A, X senoc — naestaca
2

onde: A, =dreadabiela, A, = drea do pilar; A, = drea da estaca.

. ~ ‘o ~ R ~
Considerando a equagdo basica de tensdo (o,=—%), a tensdo de
compressao na biela, relativa ao pilar e a estaca, é: b
N, . N, (4.6)
O etopit = —nopilar e 0, ., = — naestaca

A, xsen’a 2X A, X sen’a

Para evitar o esmagamento do concreto, as tensdes atuantes devem ser
menores que as tensoes resistentes. Logo:
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Ucd,h,lim,pil = Ucd‘b,lim,est = l’ 4x KR X fc > sendo 0>9 S KR S 0) 95 (47)

Sendo K, o coeficiente que leva em consideragdo a perda de resisténcia
do concreto ao longo do tempo devido as cargas permanentes (efeito Riisch).

Armadura principal: como nos ensaios, a forca medida na armadura
principal foi 15 % superior a indicada pelo célculo tedrico, considerando-se
R, + 15%, devido ao coeficiente de seguranca, temos:

2e —
g _b15_Cea) (48)
8 d
Logo, a armadura principal, disposta sobre o topo das estacas, é:
R LI5N,
A=—t=—"—"(0e—aq) (4.9)

tooy ~ 8dx fyd

Armadura superior e armadura de pele: a NBR 6118 (ABNT, 2014)
especifica que:

€ € Em blocos com duas ou mais estacas em uma tnica linha, é obriga-
toria a colocagdo de armaduras laterais e superior. Em blocos de
fundagdo de grandes volumes, é conveniente a analise da necessi-
dade de armaduras complementares. (ABNT, 2014, p. 192)

A armadura superior pode ser tomada como uma pequena parcela da
armadura principal:

A =02xA, (4.10)

s,sup

Armadura de pele (lateral) e estribos verticais em cada face lateral:

A A

— = [W] =0,075B(cm® | m) (4.11)
S S min, face

min, face

Onde: B = largura do bloco em cm, podendo ser tomado, para cargas
elevadas como:

B>¢, +2x15cm— edificios de grande porte e B>¢, +2x5cm — edifi-
cios de pequeno porte

O espagamento da armadura de pele deve ser:

s< 4/3 e s=8cm (412)
~120cm
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Detalhamento das armaduras: a Figura 4.7 apresenta um resumo do
detalhamento das armaduras dos blocos sobre duas estacas de concreto armado:

Figura 4.7 | Ancoragem da armadura principal no bloco sobre duas estacas

{N

<_15¢m ¥
T 8.5 agg <20cm
As_ép S— a -

Asu

@12 I @12

Fonte: Bastos (2017, p. 10).

ane Reflita

As vigas de travamento sdo vigas ligadas ao pilar do bloco no nivel da

! fundacdo, cuja fungdo é absorver os efeitos das excentricidades dos
pilares e das estacas.
Os blocos de uma e duas estacas devem ter vigas de travamento em duas
e uma diregdo, respectivamente. J4 os blocos com trés estacas ou mais,
desde que ndo alinhadas, ndo necessitam de vigas de travamento, pois
as estacas ja atuam combatendo essas excentricidades.
Vocé saberia dizer por que isso acontece? Quais sdo os esforgos,
portanto, que precisamos considerar no dimensionamento dos blocos
de trés ou mais estacas?

Saiba mais
Além dos blocos de uma e duas estacas, podemos dimensionar blocos
! maiores contendo diversos nimeros de estacas. Os mais usuais sdo os
blocos de trés e quatro, mas ndo é muito dificil encontrarmos blocos com
até dez estacas.
Cada um desses blocos deve ser dimensionado separadamente de
acordo com as cargas aplicadas, contudo o dimensionamento e detalha-
mento dos blocos de trés e quatro estacas podem ser padronizados.
Para saber mais, consulte a apostila do professor Bastos (p. 10-21):
BASTOS, P.S. dos S. Blocos de Fundagdes. Universidade Estadual Paulista,
Departamento de Engenharia Civil, Bauru, 2018. Notas de aula.
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Nesta secdo, aprendemos a desenvolver o dimensionamento e o detalha-
mento de blocos em concreto armado. Podemos, entdo, passar para o dimen-
sionamento do bloco do pilar P4 do edificio no qual estamos trabalhando no
projeto estrutural.

Sem medo de errar

Estamos encerrando mais uma etapa de seu trabalho. Para que vocé
possa estar habilitado a desenvolver o projeto de um edificio completo, vocé
aprendeu a dimensionar os blocos de um edificio de concreto armado.

Lembrando que vocé estd trabalhando no projeto estrutural de um edificio
de concreto armado de quatro pavimentos localizado em Belo Horizonte.
Assim, nesta se¢do, o engenheiro responsavel solicitou que vocé dimensio-
nasse a armagao necessaria para os blocos de fundagdo de parte do edificio
residencial que vocés estdo projetando. Aqui vocé deve dimensionar um bloco
de fundagdo para o pilar P7 apresentado na planta conforme Figura 4.1.

Figura 4.1 | Planta de pilares

|
P1 P2 P3
(30x20) (30x20) (30x20)
P4 P5 P6
(30x20) (30x20) (30x20)
P7 P8 P9
(30x20) (30x20) (30x20)
|
PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.

Por meio de um pré-dimensionamento, vocé ja sabe que esse pilar tem
se¢do 30x20 cm e devera suportar uma carga de N, =700kN . O concreto
utilizado é C20 e o ago serd o CA-50. O bloco estara sobre duas estacas de 30
cm de didmetro e o espagamento entre as estacas é de 80 cm.

a) Altura do bloco

30

a 30 a,
d_=0,5e——L]=0,580-—|=32,5cm e d,  =0,71e——>|=|80——|=46,2cm
e 2 2 2 2
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5cm

d'> =d'=6cm
h:l><£><30=5,3cm
5 5 2
Se a altura do bloco for: h=50cm—d=h—d'=50—6=44cm
d 44
tga= =——  =135—a=053,55°

e a, 80 30

2 4 2 4

a4 = 55°— ok!
A partir da Figura 4.7 e dos célculos feitos acima, podemos concluir que
o bloco devera ter as seguintes dimensdes:

A=¢, +e+2x20=30480+2x20=150cm
B=¢,+2x10=30+2x10=>50cm

Figura 4.8 | Pré-dimensionamento do bloco

{20]-30-—50—-30-{20 T T

10 T 50
| & 7 e
3|0 \ L 50 il | r\-l_l
T T
150
——=80—|

Fonte: elaborada pela autora.

b) Verificacio das bielas

2,0
O gpim = LAX K, X f, =1,4%0,95% T4

>

=1,9kN /cm?, sendo 0,9 <K, <0,95

Tensdo atuante nas estacas:

N 700
Ot et = . = =0,77kN / cm?

2XA xsen’a % 30°
. 2 [” x sen*(53,55)

Ootpes =0 77kN [ cm®* <o, . — ok!

Tensdo atuante nos pilares:

N 700
O i p,pit = 4 ;= 3 =1,80kN / cm*
TP A xsen’a (30x20) x sen’(53,55)

O iy =L8KN [em* <o, . — ok!
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¢) Célculo das armaduras

Armadura principal:

LI5N 1,15% 700
= (Qe—a )=—""""""x(2x80—30)=6,83cm?
8dx f,, PT 8% 44x43,5
Y
1,25
A12,5mm — T2 1 250m?

A, =6,83cm® — 6412,5

Armadura superior:

A, =0.2xA =0,2x6,83=1,36cm?
2

=0,5cm?

P8 mm —

A =1,26cm*>— 3¢8

s,sup

Armadura de pele e estribos verticais por face:
B>¢, +2x5cm=30+2x5=40cm

Sendo:
A A
2 == =0,075B=0,075x40=3,00cm” / m— ¢8c /12,5cm
min, face min, face
Detalhamento:

Sendo assim, o detalhamento da armagado do bloco devera ser:

Figura 4.9 | Detalhamento das armag&es do bloco

@8 c/ 12,5NWK(58 ¢/ 12,5

LT IUANNSNYN 777 VN

|») 308 i
zsmz,s{‘, N
™ 60125 .

P L S e e )

——80—

Fonte: elaborada pela autora.

Nesta fase do projeto, vocé aplicou os conhecimentos aprendidos nesta
se¢do, aprendendo a dimensionar e detalhar um bloco de fundagdo em concreto

armado sobre duas estacas para um edificio residencial de pequeno porte.
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Avangando na pratica

Dimensionamento de um bloco para uma estaca

Descrigao da situagao-problema

Vocé esta atuando em um projeto de uma obra industrial com cargas
altas, e antes da concretagem de um bloco, foi solicitado que vocé verifi-
casse a armagdo principal e esbogasse o croqui de como deve ser esse bloco,
para efeito de conferéncia com o projeto original que ainda ndo havia sido
encaminhado. O bloco em questdo deve suportar um pilar 30x50 cm que
recebe um carregamento de P, =1000kN . Esse bloco estd apoiado em uma
estaca com 50 cm de didmetro. O ago utilizado sera o CA50.

Resolu¢io da situagao-problema
a) Dimensionamento do tamanho do bloco

A partir da Figura 4.4, podemos fazer um pré-dimensionamento do
tamanho do bloco:

Figura 4.10 | Pré-dimensionamento do bloco

10++—50—++10
‘ — 20
7 B
70 30 70
/ t
—70—
Fonte: elaborada pela autora.
b) Calculo da armagio do bloco:
T,=0,25x P, =0,25x1000 = 250kN
T 250
A="94= =5,75cm?
¢ 50
fu 3% s
2
Sendo ¢12,5— # =1,25cm? , temos 5¢12,5.

Neste exercicio, o bloco de concreto armado estd pré-dimensionado,
podendo ser comparado com o projeto completo quando for apresentado.
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Contudo, para fazer a concretagem com o projeto adequado, ainda faltam as
armaduras de montagem dos estribos e as armaduras de pele.

Faca valer a pena

1. Analise se as afirmagoes abaixo sdo V (verdadeiras) ou F (falsas):

()

()

()

()

No Brasil, o modelo de célculo mais utilizado para o dimensionamento dos
blocos sobre estacas é o Método das Bielas. O Método das Bielas deve ser
aplicado apenas nos blocos flexiveis. No caso de blocos rigidos, sdo aplicados
meétodos cldssicos aplicaveis as vigas ou as lajes.

Conforme a NBR 6118, o comportamento estrutural dos blocos rigidos é carac-
terizado por trabalho a flexdo nas duas dire¢des, mas com tragdes essencial-
mente concentradas nas linhas sobre as estacas, forgas transmitidas do pilar
para as estacas essencialmente por bielas de compressdo, de forma e dimen-
soes complexas e pelo trabalho ao cisalhamento também em duas diregdes,
ndo apresentando ruinas por tragdo diagonal, e sim por compressdo das bielas,
analogamente as sapatas.

Os blocos sobre estacas podem ser para, teoricamente, n estacas, dependendo
principalmente da capacidade da estaca e das caracteristicas do solo.

Blocos sobre uma ou duas estacas sao mais comuns em constru¢des de pequeno
porte, como residéncias térreas, sobrados, galpoes, etc. Nos edificios de vérios
pavimentos, como as cargas podem ser altas, a quantidade de estacas é geral-
mente superior a duas.

Marque a sequéncia correta:

a)
b)
<)
d)
e)

V-F-F-V
V-V-V-F
F-F-F-V

F-F-V-V
F-V-V-V

2. Uma das importantes verificagdes no dimensionamento de um bloco de concreto

armado ¢ a altura e a altura util. Considere um bloco projetado com concreto C20

sobre duas estacas com didmetros de ¢40cm e distdncia entre estacas e=280cm .

Esse bloco deverd receber um pilar de se¢ao 20x40 cm.

Determine a altura minima do bloco e marque a alternativa correspondente a resposta

correta:
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a)
b)
<)
d)
e)

35cm
38 cm
40 cm
42 cm
45 cm

3. Considere um bloco projetado com ago CA-50 sobre duas estacas de ¢50cm e

distancia entre estacas e =80cm . Esse bloco deverd receber um pilar de se¢ao 30x40

cm que suporta uma carga de N, =1000kN . Considere que d =45cm e que a edifi-

cagdo é de pequeno porte.

Determine e marque a alternativa que apresenta as armagoes principais, superiores,

armaduras de pele e os estribos verticais, respectivamente.

a)
b)
<)
d)
e)

9,75 cm?, 1,95 cm? e 4,5 cm?/m
8,81 cm?, 3,57 cm? e 2,5 cm*/m
8,81 cm?, 1,76 cm? e 4,5 cm*/m
6,50 cm?, 1,30 cm? e 5,5 cm?/m
9,75 cm?, 1,76 cm? e 4,5 cm?/m
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Secao 4.2

Dimensionamento de estruturas de sapatas de
fundacao em concreto armado

Dialogo aberto

Nesta se¢do, vamos aprender a dimensionar e detalhar mais um tipo de
fundagio de concreto armado: as sapatas. As sapatas sdo o tipo de fundagio
mais usada em situacdes em que o solo é mais firme, sendo uma das estru-
turas mais rapidas e baratas de serem realizadas, sendo utilizadas em constru-
¢Oes residenciais e industriais, de grande e pequeno porte. Sempre que o solo
permitir, esse é o tipo de funda¢do mais recomendado devido a sua facili-
dade, tanto de dimensionamento quanto de execucao.

No projeto em que vocé esta trabalhando, houve a necessidade de trocar o bloco
que foi dimensionado anteriormente por uma sapata. Entdo vocé devera desen-
volver o dimensionamento e o detalhamento de uma sapata de concreto armado.

Lembrando que vocé esta trabalhando no projeto estrutural de um edificio
de concreto armado de quatro pavimentos localizado em Belo Horizonte.
Aqui vocé deve dimensionar um bloco de fundagido para o mesmo pilar P7,
apresentado na planta conforme Figura 4.1.

Figura 4.1 | Planta de pilares

P1 P2 P3

(30x20) (30x20) (30x20)

P4 P5 P6

(30x20) (30x20) (30x20)
| m—— =

P7 P8 P9

(30x20) (30x20) (30x20)

PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.

Relembrando que, por meio de um pré-dimensionamento, sabemos que
o pilar tem se¢do 20 x 30 cm e devera suportar uma carga de N, =500kN . O
concreto utilizado é C20 e o ago serd o CA-50. A tensdo admissivel do solo
de o, =2,5kgf / cm® e cobrimento ¢=4cm .
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Nesta se¢do, vamos conceituar as sapatas de concreto. Vamos também
conhecer mais sobre os métodos de dimensionamento das sapatas e desen-
volver o calculo das armaduras principais das sapatas. E por fim, vamos
aprender sobre o detalhamento da armadura das sapatas.

Preparado? Temos muito contetido novo para assimilar! Maos a obra!

Nao pode faltar

Na NBR 6118 (ABNT, 2014), a sapata é definida como “estruturas de
volume usadas para transmitir ao terreno as cargas de fundagdo, no caso
de fundagio direta” Na superficie correspondente a base da sapata, atua a
maxima tensdo de tragdo, que supera a resisténcia do concreto a tragio, de
modo que se torna necessario dispor uma armadura resistente.

A sapata isolada é a mais comum nas edificagdes, sendo aquela que trans-
mite ao solo as agdes de um unico pilar, conforme apresentado na Figura 4.11.

Figura 4.11 | Sapata isolada

Fonte: Fundacta apud Alva (2007, p. 1).

Um limite para a sapata retangular é que a dimensdo maior da base ndo
supere cinco vezes a largura, ou seja A <5B conforme Figura 4.12.

Figura 4.12 | Limite para a sapata retangular (A<5B)

@ [ A

Fonte: Bastos (2016, p. 7).
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Para sapata sob pilar, existe a recomendagdo de que a dimensdo minima
seja 80 cm. Entretanto, segundo NBR 6122 (ABNT, 2010), a menor dimensao
ndo deve ser menor que 60 cm. Preferencialmente, o centro de gravidade
do pilar deve coincidir com o centro de gravidade da base da sapata, Figura
4.13a. Para o dimensionamento econdmico, ¢ indicado que os balancos da
sapata nas duas direcoes, C, =C, , sejam iguais ou aproximadamente iguais,
conforme Figura 4.13b.

Figura 4.13 | Dimensdes preferenciais das sapatas

A A
G N &
o | JET @ s
N &
(©)
% % | & | 8 | o
(a) (b)

Fonte: adaptado de Bastos (2016, p. 7-8).

Qooo Reflita

Sapatas associadas ocorrem quando as sapatas de dois ou mais pilares

' superpdem-se, sendo necessario associar duas sapatas. Ha varias possibi-
lidades para a sapata associada, que pode receber carga de dois ou mais
pilares, de pilares alinhados ou ndo, com cargas iguais ou ndo, com um pilar
na divisa, com desenho em planta retangular, trapezoidal, etc.
Esse dimensionamento ndo é tdo simples e varia muito dependendo da
quantidade de pilares que essa sapata vai receber.
Vocé saberia dizer como é feito o dimensionamento desse tipo de estrutura?

Classificagao relativa a rigidez

A classificagdo das sapatas quanto a rigidez é muito importante, porque
direciona a forma como a distribuicio de tensdes na interface base da sapata/
solo deve ser considerada, bem como o procedimento ou método adotado no
dimensionamento estrutural. A NBR 6118 (ABNT, 2014) classifica as sapatas
como rigidas ou flexiveis, sendo que a rigida atende & equagdo 4.13:
A—a,

h=>
3

(4.13)
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em que: h ¢ altura da sapata; A é dimensédo da sapata em uma determi-
nada diregio; a, ¢ dimensdo do pilar na mesma direcdo.

Assimile

A equagdo 4.13 deve também ser verificada relativamente na outra
) direcdo da sapata, e para ser classificada como rigida, a equagdo deve

ser atendida em ambas as diregGes.

As sapatas rigidas tém a preferéncia no projeto de fundagdes, por serem

menos deformaveis, menos sujeitas a ruptura e mais seguras.

Detalhes construtivos

A superficie de topo da sapata deve ter um plano horizontal maior que a
secdo transversal do pilar, com pelo menos 2,5 ou 3 cm. Para evitar a possivel
ruptura nos lados da sapata, o valor das faces verticais, A, , conforme Figura
4.14, deve ser determinado a partir da equagdo 4.14:

hi3

4.14
15cm ( )

=
Figura 4.14 | Detalhes construtivos para a sapata

a
4P,

Fonte: Alva (2007, p. 5).

Estimativa das dimensdes de sapatas com carga centrada

Para obtencio de momentos fletores solicitantes e armaduras de flexdo
ndo muito diferentes nas duas dire¢des da sapata, procura-se determinar
as dimensdes A e B de modo que os balancos sejam iguais ou semelhantes
(C,=C, ), assim temos: , ,~ A

A—aP:B—bP:>A—B:aP—bP (4.15)
consequentemente, A, ~A_,, sendo A, , aarmagao necessdriaemAe A,

a armagdo necessaria em B. Portanto, a drea de apoio ou da base da sapata
pode ser determinada como:
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_ Kmaj X Ngk + qu

Seup - (4.16)

adm

em que: N, ¢ carga vertical devida as agdes permanentes, N, € carga
vertical devida as agdes varidveis, K, € coeficiente majorador da carga
vertical das acbes permanentes, o, é a tensdo admissivel do solo.

m

A NBR 6122 (ABNT, 2010) recomenda considerar o peso proprio
da sapata como no minimo 5% da carga vertical permanente. Para K
recomenda-se 1,05 para sapatas flexiveis e de 1,05 a 1,10 para sapatas rigidas,
e quando as parcelas relativas as agdes permanentes e variaveis ndo forem
conhecidas, adotar 1,05 como fator multiplicador da carga total.

Balancos iguais nas duas direcoes

A drea da base da sapata também pode ser definida por S, =AxB e:

Ssa
A= ?P (4.17)

Como os balangos sdo iguais (C, =C, ), temos:
Ssap
?fB:anbp (418)

Logo determinamos por meio de:

Ssa 1 1 2
LB =(, —bP)XB:>B:E><<bP —a,)+ /Zx(bp ~a,] +8,, (19

Sendo os lados A e B, preferencialmente, multiplos de 5 cm.

Balanc¢os nio iguais nas duas direcoes

Quando, C, =C, , recomenda-se a seguinte relagio entre os lados:
A

- =30 4.20
B (4.20)
Considerando R como a relagdo entre os lados temos:

A

Z_R—A=BxR (4.21)
B

S.,,=AxB—S_ =B'xR— B= Sap (4.22)

sap sap R

Usualmente, define-se um valor para R entre 1 e 3.
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Figura 4.15 | Sapata isolada com balangos ndo iguais nas duas diregdes

A

s 5

Cs

Ce

Ca a, Cu

Fonte: adaptado de Bastos (2016, p. 11).

Exemplificando
| Determinar as dimensGes de uma sapata de fundagdo superficial para

um pilar com seg¢do transversal 20 x 80 cm, que transfere a sapata uma
carga vertical de N, =1.250kN / cm® e com tensdo admissivel do solo de
O o = 2,6kgf [ cm® .
Considere que o concreto é o C25, ago CA-50 e cobrimento c=4cm
Resolugao:
Estimativa das dimensdes da sapata:

K, XN, 1,1x1250
@ g 0,026

adm

Considerando os balangos iguais, temos:

1 1
B:EX(bpgap)+\jZX(bp 7“17)2 + 54

B =%>< (20—80) + \/ix (20— 80)" + 52885 =201,9¢cm

S =52.885cm?

Como B deve ser multiplo de 5, temos que B=205cm
A—B:ap —bp — A=205480—20=265cm

Assim, a area da sapata sera:

SMP =265% 205 =54.325cm* > 52.885cm* — ok!
Assim, temos que os balangos serdo:

_A—a, 265-80

C =y 5 =92,5cm
A altura da sapata sera:

A—a, 265-80
hZszT:(ﬂJcm

Como utilizamos h sendo multiplo de 5, temos que h=65cm .
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Para a altura das faces verticais, temos:

h/3=65/3=21,67cm

— hy=25cm
15cm

0 —

Dimensionamento e disposi¢des das armaduras de flexao

Os momentos fletores sdo calculados, para cada dire¢do, em relagdo a
uma se¢do de referéncia (S,, =S,,) plana, perpendicular a superficie de
apoio, ao longo da sapata e situada internamente ao pilar, distante da face
do pilar de 0,15xa,, em que a, ¢ a dimensdo do pilar normal a segdo de
referéncia, conforme Figura 4.16.

A altura util d da se¢do de referéncia é tomada na se¢do paralelaa S, e
situada na face do pilar e ndo deve exceder 0,15xc. Para a sapata da Figura
4.16, d<0,15¢, .

Figura 4.16 | Secdo de referéncia S, , relativa a dimensdo A da sapata

T  —

a Ca
H 0,13a,

Fonte: Bastos (2016, p. 29).

O momento fletor relativo a uma se¢éo de referéncia S, é calculado consi-
derando a rea¢do do solo que age na drea da base da sapata, limitada pela
se¢do S, e a extremidade da sapata mais proxima de S,. As duas dire¢oes
devem ser consideradas, e 0 menor momento fletor deve ser pelo menos 1/ 5
do maior momento fletor, isso é, a relagdo entre a armadura de flexio menor
e a maior na dire¢do ortogonal deve ser maior ou igual a 1/5.

O célculo da armadura de flexdo que atravessa perpendicularmente a
secdo S, ¢é feito como nas vigas a flexdo simples, considerando as caracteris-
ticas geométricas da se¢do de referéncia S, .

Na avaliagdo dos momentos fletores, ndo devem ser considerados o
peso da sapata e do solo acima dela, porque ndo causam flexdo na sapata.
Se o momento fletor que resultar for negativo, devera existir uma armadura
negativa na parte superior da sapata.
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Os momentos fletores sdo calculados nas se¢des de referéncia S, e S, ,
relativas respectivamente aos lados A e B da sapata. Os balangos C, e C, ,
como indicados na Figura 4.17, sdo:

CA:AiuP ecB:BibP (4.23)
2 2
A pressdo que a sapata exerce sobre o solo, e que corresponde a reagdo
do solo, é:
p= N, (4.24)
AXB '

em que, como ja comentado, ndo é necessario considerar em N, o peso
proprio da sapata e do solo sobre a sapata. As distdncias x, e x, sdo:

x,=c, +0,15xa, e x; =c; +0,15xb, (4.25)

Figura 4.17 | SecBes de referéncia S,, e S, e drea de célculo para momentos fletores

Xa
8 A
I} ) =
e}
2 =
| ! R <
m S =
i \§ m
o -4 -0,15a
A} O[ S1A ’
L Ca J XA N
A N Aa
- -l A \¥

Fonte: adaptado de Bastos (2016, p. 30).

As dreas da base da sapata (conforme Figura 4.18), a serem consideradas
no célculo dos momentos fletores sao:

AIA:xAxBeAlB:xBxA (4.26)

Considerando a pressdo no solo, atuante em cada drea de influéncia,
pode-se determinar a forga resultante, conforme apresentado na Figura 4.18:

RM:prlA:pxxAxBeRlB:prlB:pxxBXA (4.27)

Segdo 4.2 / Dimensionamento de estruturas de sapatas de fundagdo em concreto armado - 185



Figura 4.18 | Resultante da pressdo no solo e area comprimida pela flexdo ( AC’ )

R1A

(a)

Fonte: adaptado de Bastos (2016, p. 31).

Os momentos fletores relativos as se¢des de referéncia S, e S, sdo:

M, =R x%‘ eMlB:Rlex—ZB (4.28)

1A~ TMA

portanto:

2 2

X
MIA:prAxB eMlB:PX%XA (4.29)

Nas sapatas com superficies superiores inclinadas, a se¢do comprimida
de concreto, A/, tem a forma de um trapézio, conforme Figura 4.18(b), e o
calculo exato das armaduras de flexdo deve ter essa considera¢do. Como uma
alternativa simplificada, considera-se o calculo admitindo uma se¢io retan-
gular com brago de alavanca z=0,85xd, e que neste caso o erro cometido
ndo ultrapassa 10% e a area de armadura é:
Md

A= 4.
T 0,85xdxf, (4.30)

A fim de evitar possiveis problemas no preenchimento do concreto na
forma e entre as barras, e diminuir a possibilidade de fissuras, recomenda-se
que o espacamento entre as barras da armadura de flexdo esteja compreen-
dido no intervalo de: 10cm<e<20cm .

A armadura deve se estender, sem reducéo de se¢éo, sobre toda a extensao da
sapata, ou seja, de face a face, e deve terminar com gancho nas extremidades. A
NBR 6118 considera que “a armadura de flexdo deve ser uniformemente distri-
buida ao longo da largura da sapata, estendendo-se integralmente de face a face
da sapata e terminando em gancho nas duas extremidades” (ABNT, 2014, p. 189).
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A NBR 6122 (ABNT, 2010) é a norma que dispde sobre Projeto e Execugdo
! de FundagOes e trata dos critérios gerais do projeto e da execugdo de

fundagdes das estruturas convencionais da engenharia civil, incluindo:

residéncias, edificios de uso geral, pontes, viadutos, entre outros.

Para saber mais sobre sapatas, consulte o capitulo 7, que trata sobre

fundacg@es superficiais (p. 20-24). Essa norma estd disponivel em nossa
Biblioteca Virtual na base GedWeb (Normas ABNT).

Agora que sabemos como deve ser feito o dimensionamento e o detalha-
mento de uma sapata isolada de concreto armado, vamos voltar a resolugao
do projeto em que estamos trabalhando.

Sem medo de errar

Em mais uma etapa do projeto que vocé estd atuando, o engenheiro
responsavel resolveu testar outro tipo de fundagio no edificio. Sabendo que
o solo ¢ suficientemente firme, ele decidiu fazer o pré-dimensionamento de
algumas sapatas. Assim, vocé deverd determinar o dimensionamento e o

detalhamento de uma sapata de concreto armado.

Lembrando que vocé estd trabalhando no projeto estrutural de um edificio
de concreto armado de quatro pavimentos localizado em Belo Horizonte.
Aqui vocé deve dimensionar uma sapata de fundagdo para o mesmo pilar P7,
apresentado na planta conforme Figura 4.1.

Figura 4.1: Planta de pilares

| ||
P1 P2 P3
(30x20) (30x20) (30x20)
P4 P5 P6
(30x20) (30x20) (30x20)
P7 P8 P9
(30x20) (30x20) (30x20)

|

PLANTA

Fonte: elaborada pela autora.
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Relembrando que, por meio de um pré-dimensionamento, sabemos que:

o O pilar tem segdo 20 x 30 cm e deverd suportar uma carga de

N, =500kN .

o O concreto utilizado é C20 e 0 ago serd o CA-50.

e A tensdo admissivel do solo de o,,,=2,5kgf /cm* e cobrimento

c=4cm.
Resolugao:
a) Dimensdes da sapata:

S K, XN, 1,1x500

e o 0,025

adm

=22000cm®

Considerando os balangos iguais, temos:

B> x(b,~a,) [ x(6,~a,) +8

sap

B :%x (30—20) + \/ix (30—20)" +22000 =153,41cm

Como B deve ser multiplo de 5, temos que B=155cm

A—B:ap—bP—>A:155+20—30:145cm

Assim, a drea da sapata sera:

S =155%145= 22.475¢m® > 22000 cm® — ok!

Assim, temos que os balangos serdo:

A—a, 145-20

cC,=C,= =62,5cm
A B 2 2
A altura da sapata sera:
A—a, 145-20
h>——L2>"" = —41,67cm

3
Como utilizamos h sendo multiplo

de 5, temos que h=45cm .

Para a altura das faces verticais,
temos:
h/3=45/3=15cm
h, >
15cm
Assim, a sapata terd as seguintes

dimensodes, conforme a Figura 4.19:

—h,=15cm
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Figura 4.19 | Dimensdes da sapata

f 155 1

e ’

Sia |

62,5~

||

L 625 430 625

Fonte: elaborada pela autora.
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b) Determina¢do dos momentos internos solicitantes:
N, 1L4x500
Pi= A% B~ 145%155

=0,03114kN / cm®
As distancias das se¢oes de referéncia S, sio:
x,=¢, +0,15xa,=62,5+0,15x30=67cm

X, =¢Cy +0,15><bp =62,5+0,15x20=65,5cm

Cilculo dos momentos fletoresem S, e S,

2 2

7
M,,,=p, x%x B :0,03114><67><155:10833,53kN.cm

2 2

65,5
M, , = p, % XTB X A=0,03114x === x145=9685,88kN.cm

Por fim, temos armaduras flexdo:
M,, 1083353

= = =7,33cm’

T 0,85xdx f, 0,85x40x43,48

M 9685,88

= 1Bd =6,55cm?

’ 0,85><d><fyd 0,85x40x43,48
Na dimensio A: 233 _ 5,06cm? [/ m

,45
x d? x 0,82

Sendo ¢8,0—>”T:L:0,50cm2

1
&g 10barras — 100 ~¢8,0c/10
0,5 10

6,55
Na dimensao B:

=4,23cm*/m

>

4,2

1
’7329barms — ﬂ’; ¢8,0c/10
0,5 9

Na Figura 4.20, sdo apresentados estes detalhes.

Figura 4.20 | Detalhamento das armagdes da sapata

@8 c/10cm

Fonte: elaborada pela autora.
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Assim ¢ feito o dimensionamento de uma sapata simples, que serd a
funda¢io de um pilar do nosso edificio. Aqui vimos como dimensionar uma
sapata e calcular a armacio principal nos dois sentidos.

Avangando na pratica

Determinacao da armacao de uma sapata isolada

Descrigao da situagiao-problema

Vocé atua em um escritdrio de projetos e recebeu a planta de cargas dos
pilares ja com o dimensionamento das sapatas de um prédio, feita por um
engenheiro geotécnico de sua confianga. Seu trabalho agora é determinar as
armagdes das sapatas do prédio.

Vocé deve dimensionar uma sapata, em particular, com dimensdes 205
cm por 265 c¢m, esforgo solicitante iguala N, =1500kN e pilar com dimenséo
30 x 80 cm. Considere também que a altura da sapata serd de 70 cm e o cobri-
mento deve ser igual a 4 cm.

Resolugao da situagao-problema

Determinag¢do dos momentos internos solicitantes:
N, 1,4 x1500
Pa Py y—

~ AxB  205x265
As distancias das se¢es de referéncia S, séo:

=0,03865kN / cm?

x,=c¢, +0,15xa,=87,540,15x30=92cm
Xp=¢Cy +0,15><bp =92,5+4+0,15x80=104,5cm

Célculo dos momentos fletoresem S, e S,
2 2

92
M, ,=p, x%*x B=0,03865x =~ 205=33531,19kN.cm

2

104,5°
MIB‘d =D, XxTBX A =0,03865x%

% 265=155923,97 kN .cm

Por fim, temos armaduras flexao:

M 33531,19
A= 44— =13,96cm?
4 0,85xdx f,  0,85x65%43,48
M 55923,97
bd___ — 223,9 =23,28cm?

s,B

0.85xdxf, 0,85x65x43,48
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13,96

Na dimensao A: “7" _¢ 81cm?/m
2,05
d? 12
Sendo $10,0 - 7% X1 o gem?
4 4
6,81

100
——~9barras — — = 10,0¢ /10
0,8 9

. . 23,28
Na dimensiao B: ———=8,78cm*/ m

>

xd®  7x125%
¢12,5—>7FT=7TT:1,25cm2

ﬂ§7lmrms—>@242512,&/12,5
1,25 7

Faca valer a pena

1 « A NBR 6118 (ABNT, 2014) trata, entre outras coisas, do dimensionamento de
sapatas de concreto armado. Sobre esse assunto, faca uma andlise das afirmagdes abaixo:

I.  Todas as partes da fundagdo superficial em contato com o solo devem ser
concretadas sobre um lastro de concreto nao estrutural com no minimo 5 cm de
espessura, a ser langado sobre toda a superficie de contato solo fundagéo.

II.  No caso de rocha, esse lastro deve servir para regularizagdo da superficie e,
portanto, pode ter espessura varidvel, no entanto, observado um minimo de 5
cm.

III. A drea da fundagao solicitada por cargas centradas deve ser tal que as tensoes
transmitidas ao terreno, admitidas uniformemente distribuidas, sejam menores
ou iguais a tensdo admissivel ou tensao resistente de projeto do solo de apoio.

(ABNT, 2014)
Marque a alternativa que apresenta as afirmativas corretas.

a) Iell

b) ILIlellL

c¢) Somente I.
d) Somente II.
e) Somente III.
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2.

Considere um pilar, com dimensdes iguais a 55 x 55 cm e carga igual a

N, =3840kN , que serd construido sobre uma sapata. Sendo que o terreno tem tensao

admissivel do solo igual a 0,24 MPa no local onde a sapata estard apoiada.

Para o dimensionamento economicamente mais vidvel, a sapata devera ter drea:

a)
b)
<)
d)
e)

Quadrada, de lado igual a 4,2 m.

Retangular, com balangos iguais e lados de dimensées 5,5 m e 2,4 m.
Retangular, com balangos diferentes e lados de comprimento 2,2 m e 3,5 m.
Quadrada, de lado igual a 1,26 m.

Quadrada, de lado igual a 5,5 m.

3. Uma sapata quadrada com dimensdes 150 x 150 cm recebe um pilar cuja segdo

¢ 20 x 20cm e deverd suportar uma carga de N, =475kN . Sabe-se também que a

tensdo admissivel do solo ¢ de o, =2,0kgf / cm®

Marque a alternativa correta quanto ao valor dos momentos solicitantes internos que

estdo atuando nessa sapata.

a)
b)
<)
d)
e)

O momento em x é de 11.034 kN.cm e o momento em y é de 12.893 kN.cm.
O momento em x é de 10.248 kN.cm e o momento em y é de 12.893 kN.cm.
Os momentos que atuam em X e y sio iguais a 10.248 kN.cm.
Os momentos que atuam em X e y so iguais a 11.034 kN.cm.
Os momentos que atuam em X e y so iguais a 12.893 kN.cm.
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Secao 4.3

Dimensionamento de estruturas de concreto
armado para escadas e reservatdrios

Dialogo aberto
Prezado aluno.

Estamos iniciando a tdltima se¢do do livro e, para finalizar o conheci-
mento basico em estruturas de concreto armado, vamos aprender a dimen-
sionar duas estruturas muito utilizadas, tanto no residencial como no indus-
trial. Vamos aprender como calcular um reservatdrio de dgua, podendo ser
uma caixa d’dgua ou até mesmo uma piscina, e escadas em concreto armado.

O problema que vamos trabalhar nesta ultima se¢do é o seguinte: o
engenheiro, sabendo do seu desenvolvimento no conhecimento de estru-
turas de concreto, solicitou que vocé realizasse o dimensionamento do reser-
vatdrio do edificio residencial em que estamos trabalhando. Para auxilid-lo,
ele fez um croqui de como devera ser o reservatdrio, apresentado na Figura
4.21. A partir desse desenho, vocé deve determinar quais sio os momentos
maximos atuantes em cada uma das lajes do reservatdrio.

Figura 4.21 | Croqui do reservatério de concreto armado

10 10
100 100
15 250 15 15 200 15
CORTE A-A 15 CORTE BB 15
&
15
At A
200
15 250 15
PLANTA ‘@ 15

Fonte: elaborada pela autora.

Saber esse dimensionamento é muito importante, pois é um projeto muito
comum no dia a dia, nos escritdrios de calculo de estruturas e até mesmo em
obras. E para desenvolver esse projeto, existem alguns conceitos que ainda
temos de aprender.
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Vamos ver nesta secdo os tipos de escadas em concreto armado e suas
vinculagdes nas bordas e detalhamento desse tipo de estrutura. Também
vamos ver as forgas atuantes nos reservatérios de dgua e o detalhamento das
armaduras desses reservatorios.

Para fixar o conhecimento, vamos comegar dando uma olhada no
problema do dimensionamento de um reservatério de concreto do prédio
que estamos dimensionando.

Vamos 14?

Nao pode faltar

Bem-vindo!

Vamos comegar esta se¢io estudando o dimensionamento de escadas de
concreto armado. Sabemos que o tipo mais utilizado no dimensionamento e
detalhamento de escada em concreto armado tendo como elemento resistente
uma laje armada em uma s6 diregao. Comumente os degraus nio sao estru-
turais e o modelo estrutural é feito considerando-se uma laje armada em uma
s6 diregdo, simplesmente apoiada, carregada apenas por cargas verticais. Esse
modelo é semelhante a uma viga isostatica, em que podemos calcular as reagdes
e solicita¢des utilizando o vao projetado, conforme apresentado na Figura 4.22.

Figura 4.22 | Escada feita em laje armada em uma Unica direcdo

VIGA

- N 1
" VIGA
Fonte: adaptado de Campos Filho (2014, p. 1).

A espessura da laje pode ser fixada, em fun¢do do comprimento do véo,
conforme Tabela 4.1:

194-U4 / Sistemas estruturais



Tabela 4.1 | altura da laje da escada em fungdo do vdo

Vio Espessura
(<3m 10 cm
3m<tl<4m 12 cm
4m<L<5m 14 cm

Fonte: Campos Fllho (2014, p. 2).

Para o dimensionamento, deve-se considerar que o patamar é um trecho
do véo total, onde encontra-se a menor carga atuante. Ja para o trecho incli-
nado, deve-se considerar que a espessura na composigao de cargas é h/cosc.
Assim sendo, o peso préprio da laje que compde a carga superficial sera
h/ cosa X 25kN / m®, conforme apresentado na Figura 4.23.

Figura 4.23 | Detalhe da escada feita em laje armada em uma Unica dire¢do

L AN

| |

——— =3 |
! ?
<
ANEZAN
fe—————>]
m

Fonte: adaptado de Campos Fllho (2014, p. 2).

A carga correspondente a ser considerada para o peso dos degraus deve
ser a espessura média igual 8 metade da altura de cada degrau. O peso especi-
fico do degrau é igual a 24 kN/m®. Assim sendo a carga superficial do degrau
éiguala b/2x24kN / m’

De acordo com a NBR 6120 (ABNT, 2019), o valor da carga variavel a ser
considerado no projeto de escadas é de 2,5 kN/m? em edificios residenciais e de
3,0 kN/m* em edificios ndo residenciais e se houver um peitoril de alvenaria,
deve-se considerar o seu peso distribuido ao longo da largura da escada (< 1,5m ).

Para atender aos critérios da NBR 6118 (ABNT, 2014), as escadas armadas
em uma s6 dire¢do devem ter uma armadura de distribui¢do na dire¢do
transversal a armadura principal, atendendo a seguinte condi¢éo:

Se¢do 4.3 / Dimensionamento de estruturas de concreto armado para escadas e reservatorios - 195



As,princ/s
As,distr 2 As,min/2 (430)
0,90cm* / m

Assimile
Atencgdo para as barras dobradas em angulos menores.

: Quando houver tendéncia a retificagdo de barra tracionada em regiGes
em que a resisténcia a esses deslocamentos seja proporcionada por
cobrimento insuficiente de concreto, a permanéncia da barra em sua
posicdo deve ser garantida por meio de estribos ou grampos convenien-
temente distribuidos.

Nesses casos, convém dar Figura 4.24 | Detalhe da ancoragem das bar-
preferéncia a substituigdo ras no patamar

da barra por outras duas, 500

prolongadas além do seu
cruzamento e ancoradas.
Na regido do patamar, para
evitar essa retificagdo das
barras, devemos realizar

a ancoragem conforme

apresentado na Figura 4.24. Fonte: adaptado de Campos Fllho (2014, p. 3).

Exemplificando
Vamos dimensionar uma escada de um edificio residencial que apresenta

dois vdos paralelos, conforme a Figura 4.25. Para isso, vamos considerar
que os degraus tém uma altura de 16,7 cm e uma largura de 28 cm.

O lado interno dos degraus possui um peitoril com carga igual a
1,5 kN/m. Sera considerado o concreto C25 e o ago CA-50. A laje da
escada possui 12 cm de altura.

Figura 4.25 | Escada bi apoiada com dois vdos paralelos
7

— = 1011|1213 |14[15]16 (17

1,50

|22 .

Fonte: adaptado de Campos Fllho (2014, p. 4).

196-U4 / Sistemas estruturais



Inclinagdo da escada:

Rograe 16,7
tga = — _ 27— 4 =30,81°
l 8

degrau

Vao da escada:

0,20 0,20
(= s —=3,94m
h,, =12cm
Carregamento
P.P=0,12x25=3,0kN / m’
Patamar 5
C= =2,5kN /m

Total =5,5kN / m?

P.P=(0,12/cosa)x25 =3,5kN /m’
EscadaDegraus = (0,167/2) x24=2,0kN | m*
S.C= =2,5kN /m’

Total =8kN |/ m?

Figura 4.26 | Reagdes vinculares e solicitagdes

ptemrmn AT
4L 1,60m 4L 2,34m T

@ |
/

e

14,94/8 = 1,87
e I

3,78 kN/m? ~

™ S~ ‘9
S
T
14,94 kN/m
~— — [M]
~_ (.?l e
- -
13,95 kN/m?
Fonte: elaborado pela autora.
8x1,87°
M5, = 14,94 X 1,87 —=——=—=13,95kN.m | m
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Armadura principal para uma viga de base 100 cm
d=h—c—0,5=12—-2,0—0,5=9,5cm
M, =0,68xbwxXxf x(d—0,4xX)

2,5

1,4 x1395=10,68 x100 x X x x(9,5—0,4x X)

X=183cm
— Md
oo, x(d—0,4xX)

1,4x1
A = = x1395 =512cm*/ m
—x%(9,5—0,4x1,83)
1,15

>

=0,15%xbxh=0,15x12=1,80cm’> / m< A,

mx1? g 212

A

100
010 = =6,4=s=—-=15,62

Adotaremos ¢10c¢/15 no sentido principal e ¢5¢/15 no outro sentido.
Logo, o detalhamento ficara conforme apresentado na Figura 4.27:

Figura 4.27 | Detalhamento da armagdo da escada

50
—

$10 ¢/15

$10 ¢/15

Fonte: elaborado pela autora.

Dimensionamento de reservatorios

Os reservatorios podem ser classificados quanto ao nivel do solo, podendo
ser enterrados, semienterrados e elevados. Essa defini¢do ¢ feita conforme o
projeto que estd sendo desenvolvido. Ja as dimensdes adotadas dependem,
na grande maioria das vezes, do volume de agua que se pretende armazenar
e sdo definidas de acordo com o consumo de dgua da edificagdo. Na maioria
dos edificios e residéncias, as formas usuais das paredes das caixas d'dgua sdo
retangulares.

Essas defini¢bes sdo importantes, pois é a partir delas que o calculista
determina o carregamento para o qual essa estrutura esta sujeita e, com isso,
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define a quais carregamentos estardo sujeitas as lajes do topo e do fundo do
reservatorio.

Inicialmente, podemos determinar a atuacdo dos seguintes carregamentos:
Cargas atuantes na tampa da caixa d’agua (quando nio enterrada):

(a) carga devida ao peso proprio: 25xt (kN /m?), sendo ¢ a espessura
da tampa;

(b) carga devida ao revestimento: 1 (kN /m?) ;
(c) cargaacidental: 0,5 (kN /m?);

Para caixas d4dgua enterradas, deve-se determinar o peso do solo,
em fun¢do da altura, que vai atuar sobre a estrutura. Geralmente, para
fins de pré-dimensionamento, considera-se que o peso de terra é igual a
16xz_, (kN /m®) , entretanto esse valor depende do tipo de solo em que o
reservatorio estara enterrado.

Cargas atuantes na laje de fundo:

(a) carga devida ao peso proprio: 25xt(kN/m®), sendo ¢ a espessura
de fundo;

(b) carga devida ao revestimento: 1 (kN /m?) ;

(c) carga devida a pressdo hidrostatica: 10xz (kN /m?), sendo Zigua @
altura maxima da lamina d’dgua no reservatdrio.

As paredes do reservatdrio devem ser calculadas como placas retangu-
lares submetidas a cargas triangulares. Para isso, serd necessario determinar,
por meio do carregamento do empuxo, os momentos fletores e as reagdes nos
apoios. Assim temos:

Cargas atuantes nas paredes:

(d) carga triangular, com valor maximo de: 10x z (kN / m*) , com z repre-
sentando a altura maxima da lamina ddgua no reservatério, em
metros.

Assim, concluimos que, nos reservatorios, além do peso proprio e das
acoes devido a sobrecarga, atuam as a¢bes indicadas a seguir, que podem
variar de acordo com a posigao.

Em reservatorios elevados, o empuxo de dgua atua conforme mostra a
Figura 4.28.
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Figura 4.28 | Reservatdrio elevado cheio —empuxo d’agua

LT

LT T TS

E T e
a) corte vertical b) corte horizontal

Fonte: Vasconcelos (1998, p. 19).

Ja nos reservatorios apoiados, podem atuar o empuxo d’dgua e a reagdo
do terreno, conforme mostra a Figura 4.29

Figura 4.29 | Reservatdrio apoiado cheio —empuxo d’agua e reagdo do terreno menos o peso d'agua

sobrecarga

fobdvgveidoreeet peee

A laje da tampa A

<, e

!, 1 | —

= e D ]
\ empuxo d'agua / [ empuxo d'agua ™

< P g . L | P g L]

-—'«\‘ = e | —

e

e

—q EOL TR

b) corte horizontal

reacdo do terreno menes peso d'agua
a) corte vertical

Fonte: Vasconcelos (1998, p. 20).

Para reservatdrios enterrados, teremos a atuagdo do empuxo de agua, do
empuxo da terra, da subpressdo de dgua (de baixo pra cima, quando houver
lengol fredtico) e da reagdo do terreno em que o mesmo estara apoiado.
Nesses reservatorios, devemos considerar a diferenga entre essas agdes,
considerando o sentido do esforco. Como o empuxo de dgua nas paredes
¢, normalmente, maior que o de terra no fundo do reservatério, a reacio
do terreno é sempre maior que a carga correspondente ao peso da dgua. As
situagdes das agdes ficam semelhantes ao indicado na Figura 4.30 para o
reservatorio vazio e na Figura 4.31 para o reservatdrio cheio.
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Figura 4.30 | Reservatorio enterrado vazio —empuxo de terra e reagdo do terreno
empuxo de terra

e
T, e
reagdo do terreno b) corte horizontal

a) corte vertical

Fonte: Vasconcelos (1998, p. 21).

Figura 4.31 | Reservatério enterrado cheio — empuxo d’dgua menos empuxo de terra e reagdo

do terreno menos peso d’agua

. parec

A laje da tampa [

L e

e r’.’_’ je—— =]
le—, empuxo d'agua - empuxo de terra /= . emp. d'agua - empuxo de terra -
j—, —= fe—— [
ﬁ‘ —

-\ 1 Bl

b) corte horizontal

reacdo do terreno menos peso d'agua

a) corte vertical

Fonte: Vasconcelos (1998, p. 21).

ano Reflita
Para o dimensionamento de reservatorios enterrados, devemos analisar
' varios casos de carregamento, pois o reservatério deve resistir estando
cheio ou vazio de dgua. Também devemos garantir que o reservatoério
ndo entre em colapso durante a sua execugao, pois havera momento em

que ele ndo estard enterrado.
Como vocé faria a analise desses casos de carregamento e determinaria

o momento solicitante de dimensionamento das armaduras?

Montoya et al. (2000, p. 588) recomendam que as paredes do reservatoério
sejam dimensionadas com espessura constante e de modo que nio se neces-

site armadura transversal.
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Quanto a altura de 4gua z <6,00m , podemos adotar como espessura da
parede ¢, =0,1xz, ndo inferior a 20 centimetros e a espessura do fundo nao
deve ser inferior a da parede.

Os momentos fletores nos diversos pontos da estrutura devem ser obtidos
por meio do célculo das lajes. Da mesma forma, podemos obter as reagdes
de apoio.

Se considerarmos que cada laje esta apoiada em suas lajes adjacentes, as
reagdes de apoio serdo transmitidas as lajes de apoio como cargas aplicadas.

Para as paredes, devemos ainda realizar um dimensionamento como
viga. Nesse caso, consideram-se as cargas provenientes da tampa e do fundo,
bem como o peso proprio da parede. O peso proprio deve ser acrescido dos
revestimentos interno e externo da parede, os quais podem ser considerados
com o valor total de 1 (kN /m?) .

’

>~ Dica
Para saber mais sobre os casos de carregamentos em reservatorios, dé
! uma olhada nas paginas 1-13 do capitulo 5 da apostila do professor Tulio
Bittencourt (2001) - Exemplo de um projeto completo de um edificio de
concreto armado.
Saiba mais também sobre o detalhamento das armacgGes dos reservatorios
de concreto armado lendo o conteldo das paginas 101 a 104 da tese de
Ana Elisabete Paganelli Guimardes (1995), da Universidade de Sdo Paulo.
GUIMARAES, A. E. P. Indicagdes para projeto e execugdo de reservatérios
cilindricos em concreto armado. Escola de Engenharia de Sdo Carlos -
Universidade de Sdo Paulo, 1995.

Agora podemos dimensionar o reservatdrio e detalhar as lajes que consti-
tuem a tampa, o fundo e as paredes do reservatério do projeto do edificio que
estamos atuando. Lembrando que o detalhamento das lajes de um reserva-
torio é muito semelhante ao detalhamento de lajes que aprendemos na disci-
plina de Estruturas de Concreto Armado L.

Vamos 14?

Sem medo de errar

O engenheiro-chefe solicitou que vocé determinasse os momentos
fletores méaximos atuantes nas lajes do reservatério do edificio residencial
que estamos projetando. Para auxilid-lo, ele fez um croqui de como devera ser
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o reservatdrio e informou que o mesmo devera ser apoiado no solo, apresen-
tado na Figura 4.21.

A partir deste desenho, vocé poderd determinar quais os momentos
maximos atuantes em cada uma das lajes e paredes do reservatorio para fins
de dimensionamento e podera encaminhar para a equipe que esta fazendo o
detalhamento das armaduras.

Figura 4.21 | Croqui do reservatério de concreto armado

10 10
100 100
15 250 15 15 200 15
CORTE AA 15 CORTE B-B 15
a
15
At A
200
15 250 15
PLANTA @ 15

Fonte: elaborado pela autora.

Laje da tampa
Agoes atuantes na laje da tampa
Peso proprio: pp=0,1x25=2,5kN / m*
Revestimento: 1,0kN / m?
Sobrecarga: 0,5kN / m?
Carregamento total da tampa: 2,5+ 1,00 +0,5=4,0kN / m?

Os vdos tedricos sdo iguais a Ey =2,5m e {_=2,0m, entdo:
_b5 25
L, 2,0
As reagdes de apoio podem ser determinadas com o uso das tabelas de
Pinheiro (2007), considerando que a laje da tampa é simplesmente apoiada
em todas as bordas.

=1,25.
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Reagdes para a tampa do reservatorio (laje apoiada em todas as bordas
- tipo 1)

Ja sabemos que o ¢ ¢ menor vio da laje que iremos dimensionar

x:zzxxpxéx _3,00x40x2,00 L0
10 10

v, Xpxl, 2,5x4,0x2,
R =02 PX e 25XA0X200 0y,
y 10 10

Verificagao dos momentos fletores (laje apoiada em todas as bordas -

tipo 1)
L2 6,10x4,0x2°
mX:'uxpr X — XX =0,98kN xm/m
10 100
XpxL?  417x4,0%2
m :“y pxt, = X29X =0,67kNxm/m
Y 10 100
Laje do fundo

Acgodes atuantes na laje de fundo

Peso préprio: pp=0,15x25=3,75kN / m*

Revestimento: 1,0kN / m?
Pressdo hidrostatica: P, =1,0x10=10kN / m*
Carregamento total do fundo: 3,754 1,00 +10=14,75kN / m*
A laje de fundo tem todas as suas bordas consideradas engastadas nas
paredes, tendo os vdos tedricos correspondentes a ¢ =2,0m e ¢ ,=2,5m,
entdo: \ :ﬁ—y: 25 _ 1,25.

>

x

Reagdes para o fundo do reservatorio (laje engastada em todas as
bordas - tipo 6)

- Vxxljz)xéx _ 3’00><141’075><2’0028,85kN/m

v, xpxLl, 2,5x14,75%2,00
_nxXpxts =7,38kN /m
¢ 10 10
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Verificagao dos momentos fletores (laje engastada em todas as bordas
- tipo 6)

- X pxl? 2,97x14,75%x2°

X =1,75kN xm/m
10 100
XpxL? 1,83x14,75x2>
m =X PXE L d —1,08kN xm /m
y 10 100
/ 2 2
02 6,67x14,75%2
m! =H X PO OB IINE 5 94 kN scm/m
10 100
"XpXL? 564x14,75%2>
= P X PXE 5 d —3,33kN xm/m
y 10 100
Paredes

As paredes possuem espessura de 15 cm e apresentam como vinculagdes
a borda superior apoiada e as demais bordas engastadas. Para se calcular o
carregamento gerado pela pressdo hidrostatica, consideraram-se os esquemas
estruturais apresentados a seguir.

Figura 4.32 — Esquemas estruturais — laje tipo A

100, LAJE TIPO A

250 10 KN/m?

Fonte: elaborado pela autora.

Para a laje parede de tipo A, temos: ¢,=10m e ¢,=2,5m, entdo:
V4 1

y=—t=—=0,4
0, 2,5

Verificagao dos momentos fletores (laje tipo 16)

- Cpxpxl? 2,98x10x1

N =0,30kN xm/m
10 100

XpxL? 0,96x10x12
m = P2 096XA0XT Ny m
7 10 100
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n{4¢4xpx@?76ﬁ7xwxf
* 10 100

=0,67kN xm/m

mtﬁu§pr€ﬁ4716x10xf
Y 10 100

=0,36kNxm/m

Figura 4.33 — Esquemas estruturais — laje tipo B

w0 LAJETIPOB e

200 10 KN/m?

Fonte: elaborado pela autora.

Para a laje parede de tipo B, temos: ¢ ,=10m e {,=2,0m, entdo:

1 1
y=—t=—=0,5
¢, 2,0

Verificagao dos momentos fletores (laje tipo 16)

. o xpxt? 2,59x10x1?

X —0,26kN xm/ m
10 100
xpx/l? 10%12
m =X P2 096XA0XT N
y 10 100
"xpxl? 6,14x10x1?
ml =X PXC7 GVXAOXT oy inm i m
10 100
Ixpxl}? 3,6x10x1
m =X P2 36X —0,36kN xm/m

7 10 100

Pronto! Agora de posse dos momentos fletores maximos que atuam no
meio do vdo e em cada engaste, o escritdrio em que vocé trabalha podera
determinar a armagdo que deve ser utilizada no reservatdrio. Com as reagoes
em cada apoio das lajes, vocés também podem dimensionar as vigas que vao
sustentar esse reservatorio e completar todo o projeto!
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Avangando na pratica

Determinacao das cargas das vigas que
suportam um reservatorio de agua

Descri¢ao da situagao-problema

Vocé estd atuando em um projeto de um edificio comercial e precisa saber
qual carregamento esta atuando sobre as vigas que apoiam um reservatdrio
de concreto armado. O reservatério tem 3 x 3 de fundo e 4 metros de altura e
esta apoiado sobre 4 vigas, conforme apresentado no croqui abaixo:

Figura 4.34 — Reservatorio apoiado em vigas

m
&

At A

« 15’
PLANTA o J 207 L _] 20 |_
va Vi v2

CORTEA-A GERTERS

Fonte: elaborado pela autora.

Resolu¢io da situagao-problema

Laje da tampa

Agoes atuantes na laje da tampa

Peso proprio: pp=0,1x25=2,5kN / m*

Revestimento: 1,0kN / m?

Sobrecarga: 0,5kN / m?

Carregamento total da tampa: 2,5+1,00 +0,5=4,0kN / m?

Os vidos tedricos sdo iguais a ¢, ,=3,0m e ( =3,0m, entdo:
¢ _30
(. 3,0

As reagdes de apoio podem ser determinadas com o uso das tabelas de
Pinheiro (2007), considerando que a laje da tampa é simplesmente apoiada

em todas as bordas.

=10.
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ReagOes para a tampa do reservatorio (laje apoiada em todas as
bordas - tipo 1)

v xpx{l, 2,5x4,0x3,00

R, =3,0kN /m
10 10
v, xpxLl, 2,5x4,0x3,
R = , XP _25x 0X300:3,0kN/m
10 10
Laje do fundo

Acgdes atuantes na laje de fundo

Peso préprio: pp=0,20%x25="5,0kN / m

Revestimento: 1,0kN / m?

Pressdo hidrostatica: P, =4,0x10=40kN / m®
Carregamento total da tampa: 5,04 1,0 + 40,0 =46,0kN / m*

A laje de fundo tem todas as suas bordas consideradas engastadas nas
paredes, tendo os vaos tedricos correspondentes a ¢ =3,0m e /¢ ,=30m,
£, _30_
3,0

entdo: \ =

LO.

x

Reagdes para o fundo do reservatorio (laje engastada em todas as
bordas - tipo 6)
R L Ve XPXL,  2,5%46,0%3,00

3 =34,5kN / m

10 0
R v, xpxl, 72,5><4%><3,00
y 10 10

=34,5kN /m

Paredes
As paredes possuem espessura de 15 cm e 4 m de altura, logo:

Pporete = 0,15% 4,025 =15kN / m

Por fim, podemos concluir que o peso que as vigas que suportam a laje
deverdo resistir é igual a:

P=3+345+15=52,5kN /m

Comessevalor de carregamento, podemos dimensionar as vigas que deverdo
suportar a caixa d'agua desse edificio e completar esse dimensionamento.
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Faga valer a pena

1. As escadas em concreto armado sao geralmente armadas como uma laje estrutu-

rada em uma sé dire¢do, onde os degraus nio tém fungdo estrutural.
Sobre esse assunto, analise as afirmativas e marque (F) para falso e (V) para verda-
deiro:

() Ovalor da carga variével a ser considerado no projeto de escadas é de 3,0 kN/m?
em edificios residenciais e de 3,5 kN/m? em edificios ndo residenciais.

() Sempre que houver tendéncia a retificagdo de barra tracionada, a permanéncia
da barra em sua posi¢do deve ser garantida pela substitui¢do de cada barra da
armadura principal por outras duas prolongadas além do seu cruzamento e
devidamente ancoradas.

() Paraconsiderar a carga correspondente ao peso dos degraus, deve-se tomar uma
espessura média igual & metade da altura de cada degrau. O peso especifico do
concreto simples deve ser tomado como sendo 24 kN/m”.

Marque a alternativa que apresenta a sequéncia correta.

a) V-V-F
b) F-V-V
0 V-V-V
d F-F-V
e) F-F-F

2. As acOes que atuam nos reservatorios paralelepipédicos variam de acordo com
suas posi¢oes em relagdo ao nivel do solo.
Sobre esse assunto, analise as afirmativas abaixo:

I.  Nos reservatorios elevados devemos considerar somente o empuxo de 4gua para
o dimensionamento das paredes de concreto.

II.  Nos reservatorios apoiados no solo, devemos considerar somente o empuxo de
terra para o dimensionamento das paredes de concreto.

III. Para o reservatorio enterrado, devemos considerar o empuxo de dgua junta-
mente com o empuxo causado pelo terreno nas paredes de concreto.

Marque a alternativa que contenha as afirmativas corretas:

a) LIlell

b) IIelll apenas
c) Ielll apenas
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d) Iell, apenas
e) Somente III

3. O dimensionamento de reservatério pode ser extrapolado para facilitar o dimen-
sionamento de diversas estruturas também feitas em concreto armado, como silos,
piscinas, tanque, entre outros.

Sobre o dimensionamento de um reservatdrio de concreto armado totalmente enter-
rado e cheio de dgua, analise os desenhos abaixo e marque o caso de carregamento
mais apropriado, tendo em vista o estado limite ltimo:

sobrecarga

2) IRy b) ) PP
é\ Iaje da tampa J :\_\ E
e [: ﬂ empuxo d'agua /—-
ﬂ\ empuxo d'agua /’g L g:
SEONN RN Bl

A AN

sobrecarga e) sobrecarga
9 I
i ) P /: ) laje da tampa 1
= Jae Ja oal
DY empuxo d'agua ’/:: /] ::
= = E =
T IAliAAARARR R

f)

sobrecarga

T

laje da tampa

LT
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