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RESUMO

Os projetos de construcoes destinadas a zona rural em geral apresentam algumas
especificidades proprias de suas finalidades de uso. Tais especificidades permitem, muitas
vezes, estabelecer uma padronizagdo do sistema estrutural a ser adotado. Assim acontece
para construcdes cuja finalidade de uso seja de abrigo para animais de pequeno, médio ou
grande porte. Nesses casos, o padrdao a ser adotado € o de um galpao com cobertura de
duas aguas, composto de trelica para a cobertura, de elementos estruturais lineares - vigas
e pilares, e eventualmente de elementos de placa, as denominadas lajes. O presente
trabalho apresenta uma sistematizacdo das etapas que envolvem a elaboragcdo de um
projeto estrutural para esse tipo de construgdo rural. O procedimento engloba desde o
tracado arquitetdnico até o dimensionamento dos elementos estruturais que compdem a
edificacdo. A trelica é projetada em madeira e os demais elementos, lineares e de placa, em
concreto armado. Como ferramenta para a andlise estrutural das partes resistentes que
compbéem o sistema, € utilizado um programa computacional disponivel comercialmente.
Para o dimensionamento dos elementos estruturais, rotinas de calculo sdo estabelecidas
com base em documentos oficiais normativos. O presente trabalho tem como objetivo
fornecer ao profissional da Engenharia Agricola uma compilagdo das diretrizes gerais que se
ajustam ao tipo de sistema estrutural no padrao proposto, resgatando da literatura corrente

0s aspectos que atendem especificamente esse tipo de construcao.
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ABSTRACT

Rural constructions designs in general present some particular features that allow
standardizing their frameworks. That concept applies on shelters for small, medium or large
animals. The standard adopted in those cases is a shed with two splinted-side-roof
compounded of truss-frame for roof support, linear elements - beams and columns - and
flagging. In this paper a procedure to systematize the steps of livestock building design is
presented. The procedure takes into account the design of architecture, loads, load
combinations, construction materials, and the evaluation of structural elements and frame.
The main aim is to provide agricultural engineers with a tool to deal specifically with structural

analysis of that type of building.
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1. INTRODUCAO

O setor agropecuario brasileiro tem se desenvolvido muito, nas ultimas décadas, com
as culturas e criagbes alcancando indices de produtividade bastante promissores. No
entanto, a oscilacdo de preco tem sido uma constante no dia a dia do produtor rural, dado a
instabilidade da economia, bem como o processo de competitividade instalado entre os
nossos produtos e os do mercado de paises de primeiro mundo, decorrente da globalizacao.

SILVA & NAAS (1998) enfatizam que tem acelerado o ritmo de utilizacdo de
tecnologia, primeiramente atingindo o setor industrial urbano e agora o setor industrial
agricola. O manejo da informagéo estd se tornando cada vez mais f4cil, face aos avangos
tecnoldgicos. O baixo custo dos computadores e a proliferacido de softwares podem,
contudo, levar a solugbes questionaveis se estas ferramentas forem usadas sem critério e
sem contar com os conhecimentos técnicos de um profissional da area.

A agricultura brasileira precisa estar sincronizada com esse cenario, para ter garantia
de competitividade de modo a ocupar espagos no mercado agricola mundial. Na formulacao
dos custos de producdo, as instalagbes modernas, principalmente as destinadas a
exploracao tecnificada de rebanhos, apresentam custos de implantacdo que na maioria das
vezes inviabilizam o acesso do pequeno e do médio produtor aos sistemas de criacado mais
produtivos, em que sao associados aspectos fisiolégicos, de conforto térmico, e de
produtividade com os custos do produto final. Neste contexto, os custos de producdo
assumem papel fundamental no setor agricola, exigindo do meio técnico cientifico solugées a
curto, médio e longo prazo, que propiciem o maior rendimento com o menor custo.

No que diz respeito aos projetos de edificacdes destinadas a zona rural, observa-se
que estes apresentam em geral especificidades que merecem tratamentos diferenciados
tendo em vista suas finalidades de uso. Aspectos tais como o conforto térmico, os tipos de
acOes acidentais a serem considerados e o método construtivo ligado a escolha do sistema
estrutural precisam ser analisados sob a 6ética da Engenharia Agricola. O planejamento
funcional, a ser estabelecido por um profissional da area, deve nortear o delineamento
estrutural. Tendo em vista a formagdo do engenheiro agricola, verifica-se que esse
profissional reune condicdes para desenvolver as atividades do projeto arquiteténico e do
projeto estrutural para as edificacbes freqlientemente encontradas no meio rural. Sob o



ponto de vista estrutural, ha como uniformizar um procedimento de calculo que pode
fornecer a esse profissional os subsidios necessarios para que ele trabalhe com autonomia
na definicdo de uma forma estrutural segura e econdmica e que, ao mesmo tempo, atenda

as especificidades relativas a esse tipo de construgao.



2. OBJETIVOS

O presente trabalho tem como objetivo uniformizar um procedimento de célculo que
permita sistematizar as etapas que envolvem a elaboracdo de um projeto de construcdes
rurais, cuja finalidade de uso seja de abrigo para animais. O procedimento engloba desde o
tracado arquitetbnico até o dimensionamento dos elementos estruturais que compdem a
edificacdo, fornecendo ao engenheiro agricola subsidios necessarios para que ele trabalhe
com autonomia na definicdo de uma forma estrutural segura e econémica e que, a0 mesmo

tempo atenda as especifidades relativas a esse tipo de construcao.



3. REVISAO BIBLIOGRAFICA

As instalacoes rurais apresentam caracteristicas diversas e exigéncias peculiares, de
acordo com 0s requisitos necessarios para cada funcao e tipo de rebanho a que se destina.
Na perspectiva de se promover a sistematizagdo de diretrizes gerais, inerentes ao
desenvolvimento de projetos para construgdes rurais, faz-se necessario um levantamento

bibliografico que enfoque essas especificidades.

A seguir, sdo apresentados varios aspectos relativos as Construgées Rurais,

encontrados na literatura corrente.

3.1 Arquitetura rural

3.1.1 Aspectos gerais

PEREIRA (1987) observa que, para que um projeto de Construcao Rural seja
tratado de forma harménica, sdo requeridos conhecimentos nas areas de agronomia e
veterindria, os quais, aliados a simplicidade e a economia de execucao, podem proporcionar
o desejavel funcionamento das instalacées. As construcdes para criacdo de animais
apresentam bastante semelhanca nas suas linhas construtivas, que sdo bem singelas,
devendo, entretanto atender a requisitos minimos necessarios para um bom desempenho de
seus usuarios. A maioria dessas construcdes geralmente apresenta forma retangular em
planta, telhado de duas aguas, piso de concreto simples com revestimento em argamassa
de cimento e areia, pequena mureta em alvenaria em todo o perimetro. A orientagcdo da
edificagdo e os beirais do telhado devem variar de acordo com o clima. Segundo o autor, a
planta deve ser retangular por ser mais econémica, sendo que, para a largura do vao, se
recomendam trés a quatro metros em construgcdo de meia-agua e seis a dez metros em
duas aguas. Embora no artigo seja feita uma observacdo de que vaos maiores que dez
metros devem ser evitados devido ao madeiramento do telhado, cabe esclarecer que hoje
em dia, devido ao avango nos estudos das caracteristicas fisicas e mecanicas da madeira,

essa limitacao nao é mais procedente.



Segundo BAETA (1990), para instalacdes em regides onde o verdo é acompanhado
de temperaturas e umidades elevadas, torna-se importante a instalacdo no sentido leste-
oeste, ou seja, com a trajetéria do sol paralela a cumeeira, com o objetivo de evitar
insolagéo direta no interior das instalagdes. Quanto maior a latitude local, maior devera ser o
beiral para protecdo solar que, para instalagdes de 3,0 m de altura, pode variar de meio
metro para latitudes proximas a linha do equador a dois metros para estados da regido sul.
Segundo o autor, em regides de temperaturas amenas e umidades elevadas, esta
orientagdo podera ser invertida com o objetivo de se obter insolagdo direta no interior da
instalacdo nas primeiras e nas ultimas horas do dia. Os ventos podem atuar em diversas
direcbes, mas os ventos dominantes no verdo e no inverno devem ser considerados na
orientacdo das instalacbes e no planejamento de quebra-ventos. As instalacdes devem
proteger os animais dos ventos frios do sul no inverno e tirar vantagem dos ventos
dominantes do verao, de forma a obter controle sanitario e condicdes de conforto térmico. As
condicoes locais e as proprias instalagées projetadas podem alterar os ventos dominantes
futuros, e, portanto, devem ser levados em conta.

HANAI & BALLARIN (1990) observam, em seu trabalho, que as condicdes climaticas
brasileiras, variaveis em diferentes regides geograficas, se transformam num fator limitante a
transferéncia de tecnologia advinda de paises desenvolvidos de clima temperado. Enfatizam
que muitas vezes, a falta de solucbes apropriadas ou alternativas promove o repasse
inadequado da tecnologia urbana para a area rural. Segundo os autores, sao inumeras as
necessidades de estudos e pesquisas no campo, nao somente no Brasil, mas também em
paises de clima quente, e sugerem que um dos itens a ser investigado seja o
desenvolvimento de estruturas de concreto de forma mais simples e eficiente.

Segundo LEAL (1990), para confinar animais varios aspectos devem ser levados em
conta, desde que a producao proporcione lucro compativel com o investimento realizado.
Temperatura, umidade, velocidade e direcdo do vento, irradiagcdo solar e latitude sao, de
acordo com o autor, parametros primarios a serem utilizados na determinacdo das
condicoes para o projeto da edificacao, orientagdo, pé direito, tipo de material e area de
aberturas.

AKEMI (1998) apresenta um artigo com diferentes sistemas construtivos para
edificacbes de madeira utilizando eucalipto, baseado na experiéncia de varios locais. A



autora enfatiza em seu trabalho que a utilizacao do eucalipto em construcao de edificacbes é

viavel.

3.1.2 Tipos de instalacoes rurais e suas especificidades

O dimensionamento de edificacdes, de forma a se obter um ambiente térmico ideal
dentro do prédio, deve ser feito levando-se em consideracdo a interacao entre um numero
muito grande de variaveis que definem os componentes da construcdo, quais sejam, sua
geometria, sua orientacdo, sua forma de ocupacao, os materiais de construcdo utilizados, e o
conforto térmico que o animal ocupante necessita para ter um desempenho ideal. A seguir,
sdo apresentadas algumas especificacbes referentes a esses aspectos encontradas na
literatura corrente e em catalogos de fabricantes.

Instalagbes para suinos

NAAS (1990) observa que estabelecer padrées que permitam comparacdes de
desempenho entre diferentes modelos de instalacdes é uma tarefa dificil. Em primeiro lugar,
por decorréncia das diferentes caracteristicas das edificacoes, isolamento, nimero e peso
dos animais, fases que abrigam, localizagao e outros; em segundo, porque 0s suinos estao e
continuardo a estar alojados nos mais diversos modos existentes, para varias regides de
diferentes caracteristicas climaticas. De qualquer maneira, é importante, segundo a autora,
que sejam observados, no planejamento da edificacdo, as restricbes que levem ao maior
conforto térmico e conseqlentemente a maior produtividade.

BONETT & MONTICELLI (1997) citam que as edificacbes para suinos devem ser
projetadas de forma a aproveitar ao maximo os recursos naturais como ventilacdo. O local
deve ser aberto, drenado, bem ventilado, plano, ensolarado, afastado de morro e outros
obstaculos e com exposicao Norte(em locais Umidos e quentes). A inclinacao do telhado e a
projecao dos beirais devem ser projetadas para reduzir os efeitos da insolacao e da chuva.
Os prédios devem ter orientacao leste-oeste, no sentido do movimento do sol, a fim de
reduzir o ganho de calor solar na construcdo. Os pisos devem ser construidos de forma a
reduzir a abrasividade ou aspereza e facilitar a limpeza. Sugerem um contra piso de concreto
com espessura de 5 cm de pedra britada nimero um ou dois em solo compactado, e um piso



(cimento e areia média peneirada) de espessura de trés centimetros com acabamento
desempenado. A altura de pé direito varia de acordo com as caracteristicas dos materiais

usados nas edificacbes e com o numero de animais. Para edificacées abertas, mal isoladas e
estreitas (de 5 a 7 m), sugerem pé direito de no minimo 2,50 m, de 2,80 m em edificacdes
mediamente largas (de 7 a 10 m), e de 3,0 m em edificacbes de maior largura (Figura 3.1).

Bezerreiros e estabulos

Segundo PEREIRA (1987), o bezerreiro pode variar na forma de construcéo,
dimensdes, materiais empregados e outros aspectos ligados a sua finalidade de uso. Esse
tipo de construgcdo pode ter trinta metros de comprimento por dez metros de largura com
capacidade para oitenta bezerros, piso de concreto com os devidos caimentos, telhas de
cimento amianto com inclinacdo de quinze graus, pé direito 3,0 m, estrutura do telhado plana
de madeira, estrutura de concreto, alvenaria em todo o perimetro com altura de 1,50 m, piso
de concreto com espessura igual a 10 cm (Figura 3.2).

Segundo BUENO (1990), pode-se confinar bovinos de corte todo o ano. Para isso
usam-se galpdes com capacidade para cinglienta animais com area de 4,0 m? por cabeca
(8x25m ou 10x20m), e com beiral de 1,0 m. O galpao pode ter pé direito de 4,0 m. Pode-se

usar galpao pré-moldado em concreto, com cobertura de duas aguas.

Coelhos

O exemplo encontrado para esse tipo de instalagédo foi o de um galpéao de 58,50 m de
comprimento por 7,50 m de largura, com capacidade para 200 matrizes (ETERNIT, s/d). A
cobertura é constituida de telhas de cimento amianto com ou sem lanternim, a inclinacéo do
telhado a ser considerada é de 15°, e uma altura de 3,0 m é especificada para o pé direito.
Para a estrutura de apoio da cobertura, a ser construida em madeira, deve ser prevista a
carga das gaiolas que nela sdo presas. Os demais elementos estruturais sdo de concreto e
os elementos de fechamento em alvenaria. Em todo o perimetro, sdo projetadas aberturas

laterais. O tamanho destas aberturas varia de acordo com clima da regido (Figura 3.3).



TELHAS FRANCERAS

Figura 3.1 - Modelo de instalacédo para suinos - corte transversal
(Fonte: ETERNIT, s/d)

Figura 3.2 - Modelo de instalagdo para bezerros - corte transversal
(Fonte: ETERNIT, s/d)

Cavalaricas

Os tipos de construcbes para abrigo de equinos podem variar dependendo da
finalidade da instalagcdo. Em haras, o garanhao deve ficar em piquetes individuais cujas
dimensdes mais utilizadas sao de 100 por 100 m; a baia ocupa, em geral, uma area de 3 a
4m, totalmente fechada, tendo apenas uma abertura circular para ventilacdo a 2,20 m do

chao, com diametro de 50 cm. Os cochos podem ser feitos em alvenaria ou telhas de



cimento amianto. As baias podem ser feitas de madeira ou chapa lisa prensada (Figura 3.4)
(ETERNIT s/d).

Aviarios

Um aviario pode conter uma estrutura de madeira para cobertura, uma mureta de
alvenaria lateral com trinta centimetros de altura na qual € fixada uma tela de arame
galvanizado com altura de 1,20 m. Acima desta tela sdo colocadas cortinas plasticas que
podem ser abertas ou fechadas para permitir o controle da aeragdo ambiental. Recomenda-
se 0 uso de telhas de fibrocimento, pé direito do galpdao nao inferior a 2,80 m, com duas
aguas e ventilagdo na cumeeira e orientacdo na linha da cumeeira no sentido leste-oeste,
bem como inclinacdo da cobertura néo inferior a 15°. Em regides de clima quente, as cargas
de ventiladores nas tesouras devem ser consideradas no projeto (ETERNIT s/d). Segundo
PEREIRA (1987), a temperatura ideal para esse tipo de construcao deve ser de 16,5 a
17,5°C (Figura 3.5).
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Figura 3.3 - Modelo de instalacédo para coelhos — corte transversal
(Fonte: ETERNIT, s/d)



Figura 3.4 - Modelo de construcéo para equinos — corte transversal
(Fonte: ETERNIT, s/d)
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Figura 3.5 - Modelo de instalacado para aves — corte transversal
(Fonte: ETERNIT, s/d)



Conforme PUCCINI (1997), os galpbdes encontrados nas propriedades rurais sao de
certa forma um tanto quanto parecidos, principalmente se analisados de forma técnica para a
determinacao dos esforcos solicitantes nas estruturas. Geralmente o que diferencia estes
galpbes é a finalidade de uso, tendo, em sua maioria, caracteristicas construtivas

semelhantes. O autor fornece caracteristicas das construgdes rurais para as diversas

categorias:
e Pé-direito
Suinos / terminacao: minimo 2,80m
Suinos / matrizes: minimo 3,00m
Suinos / reproducéo: minimo 3,20m
Aves / corte: minimo 2,80m
Aves / poedeiras: minimo 3,00m
Aves / matrizes: minimo 3,80m
Gado de leite — alta producéao/lactantes: minimo 3,20m
Gado de leite — produgao/matrizes: minimo 3,20m

Gado de leite — producado média e baixa/lactantes: minimo 3,00m

Gado de corte — producgao/garrote/estrutura aberta: minimo 2,80m
Gado de corte — produgéo/oi/estrutura aberta: minimo 3,00m

Ovinos e caprinos: minimo 2,80m

e Caracteristicas arquitetonicas:

a) Galp6es para aviario (orientacao leste-oeste)

Tipo Corte (frango) — largura : 8ma 13m
comprimento :  60m a 120m
mureta : 30cm

tela/cortinado
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Tipo Poedeira —  largura/comprimento : muito variado
mureta : 30cm

tela/cortinado

b) Suinos

Engorda/Terminacgao (1m?/animal) — largura : 5ma 14m
comprimento : 25m a 100m
mureta : 80cm a 120cm

Matrizes/Reprodugao (4m?animal) — idem

Maternidade (5m?animal) — idem
c) Gado de leite

Produgdo — 5m%animal a 8m?/animal

Matrizes/Reproducéo — 8m?/animal

CLARO (1998) diz que € comum encontrarmos nas propriedades agricolas galpdes
com as mais diversas finalidades, seja para criacdo de animais, para armazenamento de
produtos agropecudrios, tais como: adubos, inseticidas e sementes; ou mesmo para
depoésitos de materiais e ferramentas. Os galpdes mais comuns sao os de forma retangular
ou quadrada, vista em planta, com cobertura em duas aguas. Praticamente o que ira
diferenciar os galpdes sera a forma de fechamento, a ocupagéao interna ou ainda a estrutura
de telhado.

12



3.2. Materiais construtivos

Cimento

E um material pulverulento proveniente de silicatos e aluminatos de célcio,

praticamente sem cal livre. E resultante da moagem de um produto denominado clinquer,

obtido pelo cozimento até a fusdo incipiente (aproximadamente 30% da fase liquida) de

mistura de calcario e argila, convenientemente dosada e homogeneizada.

Os cimentos seguem a seguinte classificacao:

Argamassas

cimento de pega normal ou portland é aquele cujo teor de argila é alto, ou
seja, com elevada porcentagem de aluminatos, onde os compostos reagem
em primeiro lugar.

cimento de pega rapida € aquele cujo teor de argila é alto, ou seja, com
elevada porcentagem de aluminatos, onde os compostos reagem em primeiro
lugar.

cimento pozolanico € o cimento Portland adicionado uma certa proporcéo de
pozolana.

cimento de alto forno € um subproduto obtido no alto forno, resultante da
combinacao dos constituintes argilosos do minério de ferro com o calcério.
cimento branco € um cimento de composi¢cao analoga ao do cimento comum,
porém possuindo uma porcentagem menor de 6xido de ferro (menos de 1%)
o que lhe confere a cor branca caracteristica. E um cimento de pega lenta,
usado para o rejuntamento de azulejos, pastilhas, pecas sanitérias, pisos
pias, etc.

Segundo GAIDO et al (1986) argamassa € uma mistura homogénea de um ou mais

aglomerantes com agregados.

As argamassas seguem a seguinte classificacao:

a argamassa de aderéncia tem a finalidade de proporcionar condicées de

aspereza em superficies muito lisas e praticamente sem poros, como por
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exemplo nos concretos, nas ceramicas, nos tijolos laminados ou prensados,
etc;

- a argamassa de junta tem o objetivo de unir elementos de construcao;

- a argamassa de regularizacdo tem o objetivo de regularizar painéis. Exemplo
embogo ou massa grossa;

- a argamassa de acabamento tem a finalidade de proporcionar o acabamento
dos painéis. Exemplo do reboco ou massa fina.

As argamassas sao usadas para ligar dois elementos entre si, sejam eles
homogéneos ou heterogéneos, bem como, para acabamento de regularizacao, para fundo
ou base de assentamento de revestimentos e ainda para fazer acabamento de painéis
divisérios ou estruturais.

As argamassas devem apresentar, de acordo com a finalidade a que se destinam,
trabalhabilidade, plasticidade, resisténcia e granulometria adequadas.

Concreto

O concreto € uma mistura de cimento, agua e materiais inertes (geralmente areia,
pedregulho, pedra britada ou argila expandida) que empregado em estado plastico,
endurece com o passar do tempo, devido a hidratacdo do cimento (GAIDO et al, 1986).

Os cuidados e exigéncias no preparo do concreto sdo quanto a dosagem, as tensées
minimas, ao padrao de qualidade, a consisténcia e ao amassamento.

O transporte, o langamento, o adensamento, a cura e as juntas de concretagem séo
também considerados fatores importantes na aplicagdo do concreto.

Segundo SANTOS (1983), o concreto armado € um material composto, formado por
concreto simples e armadura convenientemente colocada em posicdo e em quantidade,
trabalhando os dois materiais de maneira a resistir tanto aos esforgcos de compressao quanto
aos de tracdo. De fato, para que exista o concreto armado os dois materiais, concreto e ago,
devem ser empregados em conjunto, e com real solidariedade entre ambos.

Concreto armado é, portanto, o material resultante da unido do concreto e de um

material resistente a tracdo, envolvido pelo primeiro com perfeita aderéncia entre os dois

14



materiais, de tal maneira que resistam ambos solidariamente aos esforgos a que forem
submetidos.

Segundo SUSSEKIND (1987), o concreto é viavel pelas trés razées basicas listadas a
seguir, todas elas individualmente indispensaveis, sendo o concreto considerado uma
solucao viavel, duravel e de enorme confiabilidade:

- o trabalho em conjunto do concreto e do ago, assegurado pela aderéncia

entre os dois materiais.

- os coeficientes de dilatacdo térmica do aco do concreto sdo praticamente

iguais.

- o concreto protege de oxidacao o ago da armadura, garantindo a durabilidade

da estrutura.

O concreto é empregado em varios tipos de estruturas como: estruturas de edificios
residenciais, industriais, pontes, tuneis, barragens, abdbodas, silos, reservatérios, cais,

fundacdes, obras de contengéo, galerias, galerias de metrd, etc.

Madeira para construgdo

Segundo LAHR (1983), é muito difundido o uso de estruturas trelicadas, como as
tesouras de madeira, como tesoura de duas e quatro aguas para residéncias e edificios
comerciais € as meia tesouras para instalagdes esportivas.

TANAAMI et al.(1992) citado por PUCCINI (1997) , alertam que o uso de espécies
tradicionais € bastante difundido entre os engenheiros que trabalham com projetos. No
entanto, o uso de espécies consideradas menos nobres devera se tornar cada vez mais
usual, visto se tratar de espécies de crescimento mais rapido, facil reposicdo e,
consequentemente de custo possivelmente mais acessiveis. Deste modo justifica-se o
interesse de serem conduzidas pesquisas com o objetivo de determinar o consumo e o custo
da madeira empregada na construcao de estruturas, admitindo espécies alternativas viaveis
para a substituicdo das espécies tradicionais.

TANAAMI (1995) citado por PUCCINI (1997), apresenta um estudo e discusséao a
respeito das dificuldades encontradas por aqueles que utilizam a madeira em seus projetos
estruturais, diante das se¢des hoje disponiveis comercialmente. Foram analisados estudos

de casos de projetos executados com madeiras nativas e de reflorestamento, calculados
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com a utilizagdo de sec¢des disponiveis comercialmente e com segcfes necessarias no
projeto. Os resultados deste trabalho permitiram verificar a importancia de serem

repensadas as secdes hoje disponiveis no mercado nacional, pois a secao esta relacionada
diretamente com o custo da estrutura.
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4.FUNDAMENTOS

4.1. Arranjo Estrutural

Qualquer construgao, para que possa cumprir suas finalidades, deve possuir um
conjunto de partes resistentes. Este conjunto de partes resistentes é o que se entende por
estrutura da construcao (FUSCO, 1985).

O ponto de partida do projeto estrutural de uma construcao consiste na idealizacéao de
um arranjo estrutural, estabelecido a partir de um projeto arquiteténico.

A estrutura resultante deste arranjo deve ser analisada com objetivo de garantir a
seguranga da construgdo contra a ruina, e conseqlentemente a seguranga de seus
elementos estruturais. Para isso, torna-se conveniente que esses elementos sejam
classificados segundo o seu comportamento e que sejam analisados sob o ponto de vista
estrutural. Antes, porém, alguns conceitos que servirdo de base para esta andlise devem ser
previamente definidos. Sao eles: estrutura, acao, solicitagdo, capacidade resistente e

seguranga de uma estrutura.

4.1.1.Conceitos Gerais

Estrutura € um corpo ou conjunto de corpos adequado a resistir as agdes. Como
exemplos, podem ser mencionadas os seguintes tipos (FERNANDES, 1997):
e a estrutura de concreto de um edificio;
e a estrutura de aco de um galpéo industrial;
e uma ponte de concreto, ou de aco;
e aarquibancada de concreto de um estadio de esportes;
e um reservatorio de concreto para armazenar agua;
e uma passarela de madeira.
Denomina-se acao, F, toda influéncia exercida sobre um corpo capaz de produzir um
estado de tensdao ou modificar o estado ja existente. Considerando-se as estruturas das
obras de Engenharia, as a¢des séo as forgas atuantes.
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Denomina-se solicitagdo, S, todo esforco ou conjunto de esforcos que, devido as
acoes, ocorra sobre uma ou mais secoes de um elemento da estrutura. Entre as solicitacdes
estao: forca normal, momento fletor, forca cortante, momento de torcéo e reacdes de apoio.

Dai decorre que as agdes sao as causa e as solicitagcdes sao os seus efeitos.

Resisténcia de uma estrutura pode ser entendida como o limite do nivel de solicitacao
S, além do qual surgem desempenhos inaceitaveis.

Seguranca de uma estrutura é a capacidade que ela apresenta de suportar as
diversas acoes que vierem a solicita-la durante sua vida util sem que ela perca a sua funcao.

Reunindo-se os conceitos acima apresentados, pode-se afirmar que toda estrutura ou
elemento estrutural deve ser concebido e calculado de maneira a poder resistir, com uma
seguranca apropriada, a todas as forcas e deformagbes previstas durante os periodos de
execucao e de utilizacdo e apresentar uma durabilidade satisfatéria durante toda a vida

prevista para a construgao.
4.1.2. Classificacao geomeétrica de pecas estruturais

A classificacdo geométrica de pecas estruturais é feita em fungdo dos trés
comprimentos que compde o elemento estrutural: largura, comprimento e altura
(FUSCO,1985). Para efeito pratico, dois comprimentos principais sdo considerados da
mesma ordem de grandeza quando estiverem na propor¢cao de um para cinco (1:5). Trés
tipos fundamentais de pecas estruturais sdo estabelecidos a partir da relacao existente entre
essas trés medidas mencionadas: as barras, as folhas e os blocos, e que sédo caracterizados

a seguir.

Barra

E o elemento estrutural que apresenta uma das dimensdes (comprimento)
relativamente maior do que as outras duas dimensdes transversais (Figura 4.1.a), e seu
estudo é feito através da Resisténcia dos Materiais e da Estatica das Construcoes.

A classificacao da barra esta relacionada ao tipo de solicitacdo a que esta sujeita.
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A barra é classificada como tirante quando a forca atuante é de tragdo axial; como
pilar ou escora quando a forca é de compressao axial; e é classificada como viga quando ha
flexao pura, flexo-tracéo ou flexo-compressao ou quando esta sujeita a torcao.

Existem ainda as barras delgadas (Figura 4.1.b): os trés comprimentos principais sao
de diferentes ordens de grandeza, e sdo estudadas pela Teoria das Barras de Elementos

Delgados.

L3

L3

L1 L2

(a) (b)

Figura 4.1 - Elemento linear: a)barra [L1] = [L2] < [L3]; b)barra de parede
delgada [L1]>[L2]>[L3] (Fonte: FUSCO, 1985)

Folhas

Esse elemento apresenta dois comprimentos principais da mesma ordem de
grandeza, maior que a ordem de grandeza do terceiro comprimento principal, e é estudado
por teorias particulares decorrentes da propria Teoria da Elasticidade, através da introducao
de algumas hipdteses simplificadoras.

De acordo com a configuragdo de sua superficie média, as folhas podem ser
classificadas em casca (Figura 4.2.a), quando a superficie é curva, placa (Figura.4.2.b) e
chapa (Figura 4.2.c) quando a superficie média & plana. As placas tém carregamento
predominantemente agindo perpendicularmente a sua superficie média e as chapas tém
carregamento contido no préprio plano médio.

Nas estruturas de concreto, as placas ganham o nome de lajes e as chapas, quando

verticais, de paredes.
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L1

a) casca b) placa

c) chapa
Figura 4.2 - Folha - elemento plano [L1]=[L2]>[L3]: a)casca; b)placa; c)chapa
(Fonte: FUSCO, 1985)
Blocos
Este elemento apresenta os trés comprimentos principais da mesma ordem de
grandeza, e € estudado pela Teoria da Elasticidade e pela Teoria da Plasticidade (Figura
4.3).

L3

e

L2

e s

L1

Figura 4.3 - Bloco [L1]=[L2]=[L3]
(Fonte: FUSCO, 1985)
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4.1.3. Vinculacao dos sistemas estruturais planos

Na definicdo do arranjo estrutural, é essencial a escolha dos tipos de apoios que serao
empregados na ligagao dos elementos estruturais entre si e na vinculagao destes elementos
a base de sustentagao da construcao (FUSCO, 1985).

A funcdo dos apoios esta associada ao conceito de grau de liberdade de uma
estrutura apresentado a seguir.

Graus de Liberdade

A acédo estética de um sistema de for¢cas no espacgo, em relacdo a um dado ponto, é
igual a de sua resultante e a de seu momento resultante em relacdo aquele ponto,
provocando, a primeira uma tendéncia de translagdo e, o segundo, uma tendéncia de
rotacdo. Como, no espago, uma translacdo pode ser expressa por suas componentes
segundo 3 eixos ortogonais e, uma rotacdo, como a resultante de trés rotagdes, cada uma
em torno de um desses eixos, diz-se que uma estrutura no espaco possui um total de 6
graus de liberdade: 3 translacées e 3 rotacdes, segundo 3 eixos ortogonais (SUSSEKIND,
1991).

E evidente que estes 6 graus de liberdade precisam ser restringidos, de modo a evitar
toda tendéncia de movimento da estrutura, a fim de ser possivel seu equilibrio. Esta restricao
€ dada por apoios, que devem impedir as diversas tendéncias possiveis de movimento,
através do aparecimento de reacdes destes apoios sobre a estrutura, nas direcées dos
movimentos que eles impedem, isto é, dos graus de liberdade que eles restringem. Estas
reacbes de apoio se opordo as cargas aplicadas a estrutura, formando um conjunto de
cargas e reagodes.

Para o caso das estruturas planas carregadas no préprio plano, que € mais freqliente

na analise estrutural, existem 3 graus de liberdade a combater.
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M,

Figura 4.4 — Graus de liberdade no plano
( Fonte: SUSSEKIND, 1991)

Supondo a estrutura situada no plano xy, conforme indicado na Figura 4.4, os graus
de liberdade a combater sé&o as translagcdes nas direcées ox e oy e a rotacdo em torno de um
eixo perpendicular ao plano, (0z). Aparecem, assim, agindo sobre a estrutura, as reacdes Rj,
R, e M, que correspondem a cada um dos movimentos impedidos.

Tipos de apoios
Os apoios sao classificados em funcao do numero de graus de liberdade permitidos ou
do numero de movimentos impedidos. S&o divididos em 3 categorias: apoio movel, apoio fixo

e engaste.

Apoio movel

f Q. ™ pino
X ;; ;; —rolos RT

(a) (b) (c)

Figura 4.5 — Tipos de apoio moével
(Fonte: SUSSEKIND, 1991)
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O apoio mével, também denominado apoio do 1° género, pode ser obtido por uma das
duas formas representadas nas figuras acima. Na primeira (Figura 4.5.a) a estrutura é
apoiada sobre um rolo lubrificado que impede apenas o deslocamento na direcao v,
permitindo livre rotacdo em torno dele, assim como livre deslocamento na direcdo x; na
segunda (Figura 4.5.b), a rotagdo € assegurada por um pino sem atrito e a translacao, na
direcao x, pelos rolos diretamente em contato com o plano que serve de apoio, continuando
impedido o deslocamento na direcdo y. Na dire¢cdo de um unico movimento impedido
aparecera uma reagao de apoio R (Figura 4.5.c).

Apoio Fixo

Figura 4.6 — Tipos de apoio fixo
(Fonte: SUSSEKIND, 1991)

Se, no apoio da Figura 4.5.b, os rolos forem substituidos por uma chapa presa
completamente ao plano-suporte, conforme indica Figura 4.6.a, todas as translacdes
possiveis serdo impedidas, permanecendo livre apenas a rotagcdo, assegurada pelo pino
lubrificado indicado na figura. Este apoio, capaz de restringir todas as translacdes possiveis
no plano, é chamado apoio fixo ou ainda de apoio do 2° género. Ele sera representado por
uma das duas formas mostradas nas Figuras 4.6.b e 4.6.c. Na direcado das translacdes
impedidas, aparecerdo as reacdes H e V indicadas nas figuras, cuja composicao vetorial
fornecera a reacao de apoio resultante no apoio fixo. Nesse tipo de apoio também se pode
incluir o engaste movel (Figura 4.6.d), onde dois movimentos sdo impedidos, uma rotacao e
uma translacao, aparecendo as reagdes Ve M.
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Figura 4.6 - Tipos de apoio fixo: (d) engaste movel
(Fonte: SUSSEKIND, 1991)

ANNNANNNNR

Estrutura

Engaste A

(a) (b)
Figura 4.7 — Tipos de engaste
(Fonte: SUSSEKIND, 1991)

Se a estrutura for ancorada num bloco de dimensbes que possam ser consideradas
infinitas em presenca das dimensdes da estrutura, conforme Figura 4.7.a, na secao de
contato entre ambos o bloco estara impedindo, por sua enorme rigidez, todos os movimentos
possiveis da estrutura e se diz entdo que ele engasta a estrutura. Um engaste sera
representado, esquematicamente, da forma indicada na Figura 4.7.b, aparecendo, na direcao
de cada um dos 3 movimentos impedidos (2 translagdes e 1 rotacéo), as reac¢des de apoio
H,V e Mindicadas.
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4.2. Materiais Construtivos

4.2.1. Informacoes gerais

Em qualquer que seja a obra, um conjunto de materiais de construgéo deve ser usado.
O uso racional, adequado, tecnicamente aconselhavel e economicamente viavel, sé é
alcangado com o conhecimento tao perfeito quanto possivel das propriedades dos materiais,
suas vantagens e suas eventuais deficiéncias, de tal modo que entre varias solucdes
possiveis, escolhe-se a melhor tanto do ponto de vista técnico com o econbémico
(PETRUCCI,1982).

As propriedades basicas variam de material para material. Assim, para materiais de
acabamento predominarao a cor, as dimensdes e a manutencao da forma e aspecto com o
tempo, ao passo que, para materiais estruturais, serdo mais importantes as caracteristicas
mecanicas e a durabilidade.

No caso das construgdes rurais uma grande parte é executada em concreto, devido a
facilidade de moldagem e a durabilidade, ou em madeira devido a facilidade de obtencéao e
adaptacéo.

No presente trabalho, os materiais construtivos a serem utilizados s&o a madeira para
a cobertura e o concreto armado para as demais pecgas estruturais. Foram escolhidos os
materiais construtivos convencionais para que a énfase do trabalho recaia sobre o
procedimento do célculo em si, e ndo sobre aspectos especificos relativos ao uso de
materiais alternativos.

O aco sera utilizado apenas para armar o concreto. Nao serdo utilizadas estruturas
metélicas.

Em vista do exposto, apenas a madeira e o concreto serdo aqui apresentados.
4.2.2. Madeira
A madeira tem sido e €, sem duvida, um dos materiais de emprego mais diversificado

no mundo. Sempre que a suntuosidade ou a perenidade ndo seja fator essencial a exigir de

uma obra, a madeira podera impor-se como material adequado em um vasto campo de
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aplicagdes, tanto por razées econdmicas como por razdes construtivas ou de facilidade de
trabalho. Com esse material, podem ser fabricados ou construidos: estacas, pilares, casas,
pontes, cimbres, formas para alvenaria ou concreto armado, escoramento para taneis, minas

e pocos, cobertura de pequenos e grandes vaos, etc. (PETRUCCI, 1982).

A madeira apresenta as seguintes vantagens: a) alta resisténcia aos esforgos de
tracao e compressao em comparagao com seu pequeno peso; b)praticamente insensivel as
variacdes de temperatura, ndo s6 no que se refere as alteracbes de dimensdes como
também a resisténcia e durabilidade; c)grande durabilidade, sem variacao de resisténcia, se
mantida permanentemente imersa ou seca; d)possibilidade de reaproveitamento do material;
e)étimo isolante do calor; f)ndo atacavel por emanacbes em instalagcdes industriais.
PETRUCCI,(1982) citou outras vantagens como: g)pode ser produzida em pecas com
dimensdes estruturais que podem ser rapidamente desdobradas em pecas pequenas, de
delicadeza excepcional; h) pode ser trabalhada com ferramentas simples e ser reempregada
varias vezes. i) tem massa especifica baixa e grande resisténcia mecanica, - apresenta a
mesma resisténcia a compressao que o concreto de alta resisténcia, sendo superior ao
mesmo na flexdo (aproximadamente 45MPa para 4,5MPa) e no cisalhamento
(aproximadamente 10MPa para 3,5MPa); j) permite faceis ligacbes e emendas; |) nao
estilhaca quando golpeada - sua resisténcia permite absorver choques que romperiam ou
fendilhariam outro material; m) no seu aspecto natural apresenta grande variabilidade de
padrdes.

As propriedades fisicas e mecanicas da madeira estdo especificadas no anexo B da
norma NBR 7190/97-Projetos de Estruturas de Madeira (ABNT,1997).

4.2.3. Concreto armado

A idéia da utilizagdo do concreto como material de constru¢cao deve provavelmente ter
surgido da possibilidade de se aproveitar a grande resisténcia a compressdo e as
durabilidades oferecidas pela pedra e da vantagem de sua mistura com agregado miudo,
aglomerante e agua resultar num material de boa trabalhabilidade, denominado concreto,
que, antes de endurecer, pode ser moldado nas formas desejadas (FERNANDES, 1997).
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O concreto simples €, porém, um material de aplicacao restrita na construcao porque
apresenta baixa resisténcia a tracao (8 a 12 vezes menor que sua resisténcia a compressao).

A associagcdo do concreto com um material de boa resisténcia a tracao
convenientemente colocado na massa de concreto, permite que o conjunto concreto armado
possa resistir. O material resistente a tragao utilizado é o aco.

O concreto armado €, pois, 0 material de construgdo de natureza mista, constituido
pela associacdo de concreto e barras de acgo, estas chamadas de armaduras. Essa
associacdo processa-se de tal modo que obriga os dois materiais a trabalharem
solidariamente. A solidariedade é assegurada pela aderéncia que surge entre o concreto e as
armaduras.

A solidariedade entre os dois materiais existe desde que a deformacao especifica &
da armadura (barras de aco) seja igual a deformacéao especifica . do concreto adjacente que
a envolve (Figura 4.8). Para que isso ocorra € preciso que a ligacdo concreto-armadura
possa resistir as tensdes de cisalhamento que agem na interface dos materiais.

M M

e 5

ON©

Es=&c

Figura 4.8 — Deformacao relativa do ago e do concreto
(Fonte: SANTOS, 1983)

Nas armaduras correntes, usualmente de seg¢do aproximadamente circular, além da
ligacdo (continua) dada pelo fendmeno fisico-quimico de aderéncia entre o concreto e a
armadura, também é importante a ligacao mecénica dada pela rugosidade natural das barras
de aco, que é aumentada pela introducdo de mossas ou saliéncias nas superficies das
barras.

Como vantagens o concreto armado apresenta a grande adaptabilidade as formas
construtivas, ou seja, o monolitismo: elementos solidarios entre si que podem ter a rigidez

desejada; a rapidez de construcdo; poucos operarios especializados; a economia na
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construcao; a economia de manutencao; a boa resisténcia aos esforcos dinamicos, menos
sensivel a esforgos ritmados e ainda a segurancga contra o fogo.

Os inconvenientes no emprego do concreto armado sao o0 peso proprio elevado, e a
formacao fissuras na regiao de tracao.

A seqguir serdo apresentadas separadamente as propriedades dos materiais concreto
e acgo.

Propriedades do concreto

Concreto € um material de construcao resultante da mistura, em quantidades racionais
de um aglomerante, agregados, e agua. Logo ap6s a mistura, o concreto deve possuir
plasticidade suficiente de maneira a facilitar as operagdes de manuseio, transporte e
lancamento em formas, adquirindo coesao e resisténcia com o passar do tempo, devido as
reacdes que se processam entre aglomerante e a agua (FUSCO,1985).

O concreto é constituido pelos materiais cimento, agregado graudo, agregado miudo e
agua, podendo ainda ser utilizados aditivos que conferem propriedades especiais ao
concreto.

A grande resisténcia a esforcos de compressdo do concreto € o principal fator
responsavel pela enorme utilizagdo do mesmo como material de construcéo.

A resisténcia a compressao do concreto é obtida através de uma andlise estatistica
dos valores de tensdo de ruptura relativos a um numero determinado de corpos de prova,
ensaiados em laboratério. E denominada resisténcia caracteristica do concreto a
compressao e sua notagao é fe.

A resisténcia caracteristica do concreto é admitida como sendo o valor que tem
apenas cinco por cento de probabilidade de nao ser atingido no sentido desfavoravel da

seguranca, pelos elementos de um dado lote de material suportar a tensao que pode
ser aplicada até o aparecimento de fenbmenos de ruptura ou de deformacado excessiva. Os
valores caracteristicos sdo apresentados em MPa: 9; 13; 15; 18; 21; 25; 30.

A resisténcia de célculo (f.s) € o valor da resisténcia a ser utilizada no célculo de uma
estrutura de concreto armado e corresponde a uma fracao da resisténcia caracteristica:

f; ck

(1)

fcd =
Ve
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onde j. é coeficiente de minoracao, cujo valor é estabelecido pela norma NBR 6118/80 -

Calculo e execugéao de obras de concreto armado (ABNT,1980).

Efeito Rusch (minoracgao da resisténcia de calculo de concreto)

A ruptura dos corpos de prova em laboratério € um ensaio rapido ou de curta duracao.
A resisténcia do concreto sob a acdo de esforgos de longa duracdo € menor. Assim a NBR
6118, para levar em conta a queda de resisténcia do concreto, impée um valor minorado da

resisténcia de célculo f.y que é indicado por oz :
O-cd = 0,85 fcd (2)

Resisténcia do concreto a tracao

A resisténcia do concreto a tracao € obtida de forma analoga a resisténcia do concreto
a compressdo. E denominada resisténcia caracteristica do concreto a tracdo e indicada por
fi. Quando ndo houver determinacao experimental, a NBR 6118 permite adotar os seguintes

valores:
fck
fu= —— para fek < 18 MPa (3)
10
e
fy = 0,061y + 0,7Mpa para fex > 18 MPa 4)

Os diagramas tensao deformacao do concreto podem ser tracados de acordo com seu

valor caracteristico ou de acordo com seu valor de céalculo, como mostrado na Figura 4.9.
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Figura 4.9 — Diagramas tensao-deformagéo do concreto: a) valores caracteristicos;
b) valores de calculo (Fonte: SUSSEKIND, 1987)

Os parametros do concreto sdo definidos a seguir:
a) modulo de deformacao longitudinal a compressao (E):

E.= 6600 f;* (MPa) (5)
onde fej = fex + 3,6MPa (6)

Este mddulo é utilizado no célculo de esforcos hiperestaticos em regime elastico.

b) coeficiente de Poisson (relagdo entre deformagées transversal e longitudinal): V= 0,2

c) coeficiente de dilatacdo térmica: 10°°C”

Aco para o concreto armado

Os acos para concreto armado sao fornecidos sob a forma de barras redondas com

propriedades e dimensdes padronizadas pela especificacdo NBR 7480 — Barras e fios de ago

destinados a armaduras para concreto armado ( ABNT, 1985).

Tipos de Barras para armadura (FERNADES, 1980)

Os acgos CA de fabricacao nacional podem ser classificados em dois grupos principais:

os de dureza natural, e os deformados a frio.
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Os acos de dureza natural (classe A) sao os acos laminados a quente e nao sofrem
tratamento algum apdés a laminacdo. Suas caracteristicas elasticas s&o alcangadas
unicamente por sua composi¢cao quimica, que é adequada, resultando num aumento nas
caracteristicas mecéanicas. Como sao laminados a quente, ndo perdem suas propriedades de
resisténcia quando aquecidos e resfriados em seguida ( condicionalmente até 1100 a
1200°C). Com isso, podem ser soldados com elétrodos comerciais e nao sofrem
demasiadamente a acdo de chamas moderadas em caso de incéndios. Pertencem aos acos
comuns utilizados no concreto armado, e possuem saliéncias para o aumento da aderéncia.

Os acos deformados a frio ou por encruamento (classe B), sdo acos submetidos a um
trabalho mecanico, no qual sdao deformados e permanecem assim, entdo diz-se que o
material esta encruado. O encruamento altera as propriedades do material, aumenta a
resisténcia, o escoamento, a dureza, a fragilidade e diminui o alongamento, a resisténcia a
corrosao, etc. Os agos podem ser encruados por tragao, compressao ou tor¢ao, para alterar
certas propriedades, tais como tensdes de escoamento e ruptura mais elevadas. Uma das
grandes vantagens dos acos encruados € que, pelo aumento da aderéncia, podem ser
usadas tensdes de trabalho, sem perigo de fissuracao prejudicial. Neste tipo estdo as malhas
soldadas para laje.

Os acos sao definidos por sua resisténcia caracteristica e pelo processo empregado
em sua fabricacdo, do qual decorre a configuracdo do diagrama tensao-deformacao,
conforme Figura 4.10.

A resisténcia caracteristica de um ago fx é o valor da tensdo de escoamento cuja
probabilidade de ser ultrapassados € de 95%. O valor de fx € 0 mesmo para tragéo e para
compressao. Sua designacao é feita pelo prefixo CA seguido de um nimero que indica o
valor de fx em kgf/mm? ou kN/cm? e finalizado por uma letra que serve para distinguir o

processo empregado na fabricacao.
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Figura 4.10 - Diagramas tens&o-deformagéo dos agos para valores caracteristicos:
a) Classe A; b) Classe B (Fonte: SUSSEKIND, 1987)

Os acos classe A apresentam patamar de escoamento.

Os acos classe B ndo apresentam patamar de escoamento. Define-se, neste caso, a
tensdo de escoamento como sendo a que corresponde a deformacdo residual de 2%.. A
tensdo correspondente ao limite de proporcionalidade € de 0,71.

Os valores utilizados no calculo sdo as resisténcias de calculo do ago, indicadas por
fya (tracdo) e f,cq(compresséo), obtidos pelas expressoes:

fyk fyck
fyd = (7) e fycd =
Vs Vs

(8)

onde ys € o coeficiente de minoragao da resisténcia do aco, e € fornecido pela NBR 6118/80 -

Projeto e execugéo de obras de concreto armado (ABNT,1980).

Os diagramas tensao-deformacao de calculo do aco sdo mostrados na Figura 4.11.
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Figura 4.11 — Diagramas tens&o-deformacéo dos agos para valores de calculo:
a) Classe A ; b) Classe B (Fonte: SUSSEKIND, 1987)

Embora o aco tipo B ndo apresente patamar de escoamento, no diagrama de calculo
admite-se que a partir do escoamento (convencional) a tensdo se mantenha constante e
igual a esse valor (Figura 4.11.b). O alongamento unitario é limitado ao méaximo de 10%. para
evitar deformacao plastica excessiva nas armaduras tracionadas. O encurtamento é limitado
a 3,5%. por corresponder ao maximo valor absoluto do encurtamento unitario do concreto
comprimido.

O mobdulo de deformacédo longitudinal do aco (Es) corresponde ao valor de
210.000MPa.

A classificacdo dos acos quanto a resisténcia mecéanica se da em trés categorias,
conforme o valor de f,: CA-25, CA-50 e CA-60 (NBR 7480 - ABNT, 1996).

Os acos CA-25 s6 sao fornecidos laminados a quente (ndo recebem letra), os acos
CA-50 podem ser classe A ou classe B e os acos CA-60 sdo em geral fabricados na classe
B, embora alguns fabricantes produzam o agco CA-60A (NBR 7480 - ABNT, 1996). Eles sao
fabricados nos didmetros (em milimetros):

CA-25: 5,0mm; 6,3mm; 8,0mm; 10,0mm; 12,5mm; 16mm; 20mm; 25mm e 32mm;
CA-50A, CA-50B e CA-60A: os mesmos didametros mas a partir de 6,3mm;
CA-60B: fornecidos em barras, rolos ou na forma de telas soldadas, com didmetros em mm:

3,4mm; 4,2mm; 4,6mm; 5,0mm; 5,5mm; 6,0mm; 6,4mm; 7,0mm; 8,0mm; 9,0mm; 9,5mm.
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Cabe observar que, na norma NBR 6118/80, outros dois tipos de aco sao citados, a
saber, 0 aco CA-32 e 0 aco CA-40 (A e B). Esses acos, contudo, ja ndo sdo mais fabricados
e por isso ndo foram incluidos na relacdo dos tipos de acgos existentes, apresentados na
paragrafo anterior.

4.3. Acoes (NBR 8681 - ABNT,1984)

4.3.1. Definicao

Acdes sdo as causa que provocam esforgos ou deformagdes nas estruturas. Do ponto
de vista prético, as forcas e as deformagdes impostas pelas agdes sdo consideradas como
se fossem as proprias acdes. As deformacdes impostas sdo por vezes designadas por acdes

indiretas e as forgas, por acdes diretas.

4.3.2. Classificacao

As acbes a serem consideradas na determinacdo das solicitagbes podem ser
classificadas, segundo a NBR 8681 — A¢des e Seguranca nas estruturas (ABNT, 1984):

a) acdes permanentes: aquelas de longa duragdo e para as quais as variacdes de
intensidade sao raras ou despreziveis em relacao ao seu valor médio;

b) acdes variaveis: aquelas para as quais as variacoes de intensidade sao freqlientes
e ndo despreziveis em relagdo ao seu valor medio;

c) acdes excepcionais: aquelas que tem duracdo extremamente curta e probabilidade
muito pequena de que atuem com intensidade significativa sobre uma estrutura
durante sua vida util, mas que devem ser consideradas no projeto de determinadas

estruturas.

Cargas acidentais, também chamadas sobrecargas, sdo as a¢oes variaveis que atuam

nas construcées em funcao do seu uso: pessoas, moveis, veiculos, materiais diversos, etc.

Segundo a resposta da estrutura, as acdes podem ser:
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a)acdes estaticas: aquelas que nao imprimem aceleracdo significativa sobre a
estrutura ou sobre seus elementos;
b)acdes dindmicas: aquelas que provocam aceleragéo significativa sobre a estrutura

ou sobre suas partes.

Conforme sua natureza, as agcdes podem ser classificadas em:

a) acOes diretas: as forcas, compreendendo as cargas permanentes, cargas variaveis
e cargas excepcionais.

b) acdes indiretas: as deformacdes impostas, compreendendo efeito térmico, retracao,

fluéncia, protenséo, deslocamento de apoios, etc.

No calculo dos esforcos solicitantes deve ser considerada a influéncia das acdes
permanentes e acidentais e de todas as a¢des que possam produzir esfor¢cos importantes.

Essas acdes devem ser consideradas de acordo com as normas e condi¢cdes
peculiares de cada obra e incluem a agdo do vento, variacdo de temperatura, retracéo,
deformacgao lenta, choques, vibracdes, fadiga, influéncia do processo de construcdo e

deslocamento de apoio.

4.4. Verificacao da seguranca estrutural: Método dos Estados Limites (ZAGOTTIS,1981;
FERNANDES, 1997)

4.4.1. Conceitos gerais

Seguranga de uma estrutura é a capacidade que ela apresenta de suportar as
diversas agOes que vierem a solicita-la durante a sua vida util, continuando a preencher as
condicoes funcionais a que se destina a construcao.

Uma vez introduzido o conceito de seguranca, que é puramente qualitativo, é
necessario definir métodos que conduzam a construgcdo de estruturas que apresentem
seguranga.

Com o desenvolvimento da Mecanica das Estruturas, foram sendo criadas teorias
quantitativas que reproduziram, cada vez melhor, os diversos comportamentos estruturais,

quer na definicado do comportamento reoldégico dos materiais, quer na determinacdao dos
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esforcos internos, deformacdes e deslocamentos produzidos por um dado carregamento,
quer na definicdo dos critérios de resisténcia dos materiais.

Através dessas teorias, por meio de processos analiticos, numéricos ou graficos,
podem ser determinados, com varios graus de realismo, os esforcos internos, as
deformacdes e os deslocamentos nas estruturas, permitindo a sua comparagdo com 0s
critérios da resisténcia.

Estabelecido esse arcabouco quantitativo, surge o problema de como deve ser
introduzida a seguranca no projeto estrutural. Isto leva a necessidade de se estabelecer uma
medida da seguranca, ou seja, de quantificar a seguranca (ZAGOTTIS,1981).

Na verdade, muitos dos parametros que devem ser considerados nos célculos estdo
sujeitos a dispersdes e ao acaso. A intensidade das cargas e sobrecargas que atuam sobre
uma estrutura durante sua utilizacdo esta sujeita a dispersdes. Outras influéncias exercidas
sobre ela por agentes externos, como vento variacdo da temperatura, etc, estdo sujeitas a
acasos, bem como seus valores maximos desconhecidos aparecem por mera casualidade
em grandes intervalos de tempo. Defeitos casuais dos materiais ou ocorridos durante a
execucao da estrutura podem leva-la a ruina prematura. Por outro lado, outros fatores fora
de controle podem também afetar a seguranga, como imprecisées inevitaveis ou cometidas
por engano nas hipdteses de carga, aproximagdes introduzidas nas hipoteses de calculo,
imprecisdes, aproximagdes ou erros cometidos por engano nos calculos, erros inevitaveis
cometidos na execucgao da estrutura, desvio do comportamento real do sistema estrutural em
comparacao com aquele suposto nos célculos, etc.( FERNANDES, 1997).

Segundo o critério probabilistico, cada uma dessas influéncias sobre a seguranca
deve ser considerada e coberta por um coeficiente adequado. Em vista disso a idéia que se
apresenta é a de substituir o conceito de segurancga por probabilidade de ruina.

O risco sempre existe. No entanto, deve-se fazer distincdo entre um insucesso
aleat6rio e um desastre por impericia, negligéncia ou irresponsabilidade. Segundo o ponto de
vista probabilistico, ndo se adota um coeficiente de seguranga, e sim assume-se um risco.
Diz-se entdo que uma determinada estrutura apresenta uma probabilidade de 10 ou 10 de
ruir. Isto significa que, entre 10.000 ou 1.000.000 de estruturas de mesmo tipo e construidas

segundo 0s mesmos padrdes, apenas uma pode atingir a ruina, ou ainda, que uma
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determinada estrutura projetada e construida tem apenas uma chance em 10.000 ou
1.000.000 de sofrer colapso.

No estado atual do conhecimento ndo se conhece ainda o comportamento estrutural
com perfeicdo suficiente e ndo se tem informagbes estatisticas completas sobre os fatores
que influem na seguranca das estruturas para que se possa determinar com precisdao a
probabilidade de ruina. Os métodos probabilisticos sdo ainda temas de pesquisas
relativamente recentes e ndo oferecem conclusdo definitivas que permitam sua aplicacao
pratica profissional.

Até ha alguns anos, o calculo de estruturas se fazia por métodos deterministicos em
que as influéncias sobre a seguranca de uma estrutura eram cobertas por um coeficiente de
segurancga unico. Modernamente, porém, desenvolveu-se o método dos estados limites, que
deriva de uma combinagdo de método de calculo na ruptura, deterministico, e do método
probabilistico. E, por isso, um método hibrido, considerado como semi-probabilistico.

O método dos estados limites é o que de mais perfeito se pode fazer atualmente no
campo da aplicacdo pratica. A idéia dos métodos deterministicos, de majorar as cargas e
reduzir a resisténcia dos materiais através de coeficientes, ainda permanece, mas recorre-se,
na medida do possivel, a dados estatisticos e conceitos probabilisticos. Ainda assim, nao se
pode determinar o coeficiente de seguranca real ou a probabilidade de ruina, mas em
compensacao, desfez-se a ilusdo que se tinha: que a seguranca de uma estrutura era
conhecida e medida (FERNANDES, 1997).

4.4.2. O Método dos Estados Limites (FERNANDES,1997)

Para que um calculo probabilistico possa ser desenvolvido com o rigor necessario,
torna-se indispensavel conhecer as leis das distribuicbes estatisticas correspondentes as
cargas, sobrecargas o outras acdes sobre as estruturas e a resisténcia dos materiais de que
sao constituidas e de todas as variaveis envolvidas na questéao.

No que se refere as resisténcias dos materiais, os dados estatisticos de que se dispde
sao satisfatérios. Contudo, a respeito das acbes em geral e deformacbes impostas as
estruturas, as informacdes disponiveis até o estagio atual do conhecimento sao insuficientes

para um estudo dessa natureza. Além disso, varios outros fatores exercem influéncia sobre a
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seguranca e a seu respeito ndo se dispde ainda de dados estatisticos suficientes que
permitam a elaboragcdo de uma teoria probabilistica. E mais, se Ihes fosse também conferido
um tratamento probabilistico, tornariam o calculo estrutural enormemente complexo. Por isso,
parece dificil se conseguir uma aplicacao rigorosa da teoria das probabilidades que conduza
a uma forma pratica e confiavel da verificacdo da seguranca das estruturas.

Esta dificuldade levou as instituicbes que elaboram as normas para o projeto de
estruturas a adotar um método semi-probabilistico de célculo aceito em quase todos os
paises denominado método dos estados limites.

Quando uma estrutura ou uma das suas partes torna-se imprépria para o uso normal,
de modo efetivo ou convencional, porque deixa de cumprir suas fungdées ou nao satisfaz mais
as condicdes para as quais ela foi concebida, diz-se que ela atingiu um estado particular
chamado estado limite. Por isso, denominam-se estados limites aquelas situacdes tais que,
ao serem ultrapassadas por uma estrutura ou por uma de suas partes, colocam essa
estrutura fora de utilizacdo normal, de forma efetiva ou convencional.

Os estados limites sdo classificados em duas categorias:

a) limites ultimos: aqueles correspondentes ao valor maximo da capacidade portante de
uma estrutura.

b) estado limite de utilizagdo: aqueles correspondentes aos diferentes critérios de
desempenho para assegurar utilizagdo normal e durabilidade de uma estrutura.

Entre os estados limites uUltimos incluem-se os seguintes:

-perda da estabilidade de uma parte ou toda a estrutura;

-ruptura das sec¢les criticas da estrutura;

-transformacao da estrutura em um mecanismo;

-instabilidade por deformacao;

-deterioracao por efeito de fadiga;

-deformacao excessiva.

Entre os estados limites de utilizagdo incluem-se os seguintes:

-deformacdes excessivas para uma utilizagcdo normal da estrutura;

-fissuracao prematura ou excessiva;

-COrrosao;

-deslocamentos excessivos, sem perda de equilibrio;
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-vibragdes excessivas.

O método dos estados limites, em principio consiste em:

a) tomar valores caracteristicos para as resisténcias dos materiais e valores
caracteristicos para as cargas, sobrecargas e outras acgdes, fixando-se a priori a
probabilidade de seus valores efetivos ultrapassarem, no sentido mais desfavoravel, aqueles
escolhidos como caracteristicos;

b) utilizar como base de calculo:

- valores de célculo para a resisténcias dos materiais, iguais aos seus valores
caracteristicos divididos por um coeficiente yp,-

- valores de calculo para as cargas, sobrecargas e outras agdes, iguais aos seus
valores caracteristicos multiplicados por um coeficiente x.

Desta forma, o dimensionamento é feito em um nivel intermediario, reduzindo-se as

resisténcias e majorando-se as agdes € as solicitagdes (Figura 4.12).

resisténcia caracteristica do material

Ym

resisténcia/de calculo
A 4
dimensionamento
A
acao de|calculo

Vi

acao caracteristica

Figura 4.12 — Dimensionamento segundo o Método dos Estados Limites
(Fonte: FERNANDES, 1997)
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A Norma Brasileira NBR-8681/84 Acdes e Seguranca das Estruturas (ABNT, 1984)
fixa as condi¢des exigiveis na verificacdo da seguranca das estruturas usuais na Construgcéao
Civil e estabelece as definigdes relativas aos valores caracteristicos e aos valores de calculo
para as agdes e para a resisténcia, adotados no Método dos Estados Limites. A referida
norma define o valor caracteristico dentro de uma classificacdo mais ampla denominado

valor representativo.

4.4.3. Valores representativos das acoes

Segundo a norma NBR-8681/84 (ABNT,1984), as acbes sdo quantificadas por seus
valores representativos, classificados de acordo com o tipo de estado limite a ser
considerado.

Valores representativos para os estados limites ultimos

Valores caracteristicos

a)Acbes permanentes: para as acoes permanentes que produzam efeitos favoraveis
nas estruturas, o valor caracteristico corresponde ao quantil de 5% de suas distribuicées, ou
seja, 5% de probabilidade de nao ser alcangado.

[Fk=Fn—u(P%) of] 9)

onde:
F«x € a acao caracteristica; Fn € o valor médio da acao; u (P%) é um valor correspondente a
uma dada probabilidade( p%) de ocorréncia; e or € 0 desvio padrao.

Para as acdes permanentes que produzam efeitos desfavoraveis nas estruturas, o
valor caracteristico corresponde ao quantil de 95% da sua respectiva distribuicdo de
probabilidade, ou seja, 95% de probabilidade de n&o ser alcangado.

[Fk=Fm+u (P%) or] (10)
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b) Acbes variaveis: os valores caracteristicos das ac¢oes variaveis, estabelecidos por
consenso e indicados em normas especificas, correspondem a valores que tem 25% a 35%
de probabilidade de serem ultrapassados no sentido desfavoravel, durante um periodo de 50
anos.

As acgbes variaveis que produzam efeitos favoraveis ndo sdo consideradas como
atuantes na estrutura.

Valores caracteristicos nominais: sao utilizados para as a¢des que nao tenham sua
variabilidade adequadamente expressa por distribuicbes de probabilidade ou quando ndo ha
dados experimentais suficientes para estabelecer a distribuicao de probabilidade. Os valores
caracteristicos Fx sdo substituidos por valores nominais convenientemente escolhidos.

Valores reduzidos de combinagcdo: os valores reduzidos de combinacdo sao
determinados a partir dos valores caracteristicos pela expressao yo Fx € sdo empregados
quando existem acoes variaveis de diferentes naturezas.

A probabilidade de atuacdo simultdnea de duas acdes diferentes, com seus valores
caracteristicos, € muito baixa. O dimensionamento de estruturas considerando-se eventos
dessa natureza leva a exageros inuteis, com grande desperdicio de recursos, sem que fique
melhorada a qualidade real das construcdes.

Valores convencionais excepcionais: Sao valores arbitrados para as agdes
excepcionais, estes valores devem ser estabelecidos por consenso entre o proprietario da

construcao e as autoridades governamentais que nela tenham interesse.

Valores representativos para o estado limite de utilizacao

Valores reduzidos de utilizag&o: os valores reduzidos de utilizagdo sao determinados a
partir dos valores caracteristicos pelas expressdes wFx € woFx € sdao empregados na
verificacdo da seguranca em relacdo aos estados limites de utilizacdo, decorrentes
respectivamente de acdes que se repetem muitas vezes e de acdes de longa duracao.

Os valores reduzidos wFx sdo designados por valores freqlientes e os valores

reduzidos 2 Fx por valores quase-permanentes das acoes variaveis.
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Valores raros de utilizacdo (Fi): os valores raros de utilizacdo quantificam as acoes
que podem acarretar estados limites de utilizagcdo, mesmo que atuem com duracdo muito

curta sobre a estrutura.

Valores de calculo

Os valores de calculo sédo definidos como aqueles a serem adotados para o calculo no
estado limite.

Os valores de calculo Fydas agdes sdo obtidos a partir dos valores representativos,
multiplicando-os pelos respectivos coeficientes de ponderagao y«.

Tendo em vista as diversas acdes levadas em conta no projeto, o indice do coeficiente
y¢pode ser alterado para identificar a agao considerada, resultando os simbolos g, 75, 1 € %,
respectivamente para as acdes permanentes, para as acdes diretas variaveis, para a
protenséo e para os efeitos de deformacgdes impostas (acdes indiretas).

Os valores dos coeficientes de ponderacao das acgdes serdo apresentados em
maiores detalhes no item Combinacées ultimas das acdes.

Quando se considerar estados limites de utilizacao, os coeficientes de ponderacao das
acoes sao tomados com valor » = 1,0, salvo exigéncia em contrario expressa em norma

especial.

Carregamentos (NBR - 8681, 1984)

Carregamento é o conjunto de acdes que tem probabilidade ndo desprezivel de
atuarem simultaneamente sobre uma estrutura.

Em cada tipo de carregamento as acbGes devem ser combinadas de diferentes
maneiras, a fim de que possam ser determinados os efeitos mais desfavoraveis para a
estrutura.

Devem ser estabelecidas tantas combinacdes de acdes quantas sejam necessarias
para que a seguranga seja verificada em relacdo a todos os possiveis estados limites da

estrutura.

Tipos de carregamento
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Durante o periodo de vida da construgdo, podem ocorrer 0s seguintes tipos de
carregamento: carregamento normal, carregamento especial e carregamento excepcional.

Além destes, em casos particulares, também pode ser necessaria a consideracao do
carregamento de construcao.

Os tipos de carregamento podem ser de longa duracdo ou transitérios, conforme seu

tempo de duragéao.

Carregamento normal: o carregamento normal decorre do uso previsto para a
construcdo. Admite-se que o carregamento normal possa ter duragao igual ao periodo de
referéncia da estrutura, e sempre deve ser considerado na verificagdo da seguranca, tanto
em relacdo a estados limites ultimos quanto em relacédo a estados limites de utilizagao.

Carregamento especial: um carregamento especial decorre da atuacao de acodes
variaveis de natureza ou intensidade especiais, cujos efeitos superam em intensidade os
efeitos produzidos pelas agdes consideradas no carregamento normal. Os carregamentos
especiais sao transitérios, com duracdo muito pequena em relacdo ao periodo de referéncia
da estrutura.

Os carregamentos especiais sao em geral considerados apenas na verificacdo da
seguranca em relacdo aos estados limites ultimos, ndo se observando exigéncias referentes
aos estados limites de utilizacdo. A cada carregamento especial, corresponde uma Unica
combinacao ultima especial de agdes.

Em casos particulares, pode ser necessario considerar o carregamento especial na

verificacdo da seguranca em relacédo aos estados limites de utilizacao.

Carregamento excepcional: um carregamento excepcional decorre da atuagdo de
acoes excepcionais que podem provocar efeitos catastréficos. Os carregamentos
excepcionais somente devem ser considerados no projeto de estruturas de determinados
tipos de construcdo, para os quais a ocorréncia de acbes excepcionais ndo possa ser
desprezada e que, além disso, na concepgao estrutural, ndo possam ser tomadas medidas

que anulem ou atenuem a gravidade das conseqliéncias dos efeitos dessas acoes.
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O carregamento excepcional é transitério, com duracao extremamente curta. Com um
carregamento de tipo excepcional considera-se apenas a verificagdo da seguranga em
relacdo a estados limites ultimos, através de uma Unica combinacdo ultima excepcional de

acoes.

Carregamento de construgdo: o carregamento de construgdo € considerado apenas
nas estruturas em que haja risco de ocorréncia de estados limites, ja durante a fase de
construcao. O carregamento de construcao é transitério e sua duracao deve ser definida em
cada caso patrticular.

Devem ser consideradas tantas combinagdes de acdes quantas sejam necessarias
para a verificacdo das condi¢cdes de seguranca em relacdo a todos os estados limites que
sao de se temer durante a fase de construcgao.

Combinacgbes das acdes

Aspectos gerais

Para a verificagdo da seguranca em relacdo aos possiveis estados limites, para cada
tipo de carregamento devem ser consideradas todas as combinag¢des de agdes que possam
acarretar os efeitos mais desfavoraveis nas secdes criticas da estrutura.

As acdes permanentes sdo consideradas em sua totalidade. Das agbes variaveis, sdo
consideradas apenas as parcelas que produzam efeitos desfavoraveis para a seguranca.

A aplicacao de acgdes variaveis ao longo da estrutura pode ser feita de acordo com
regras simplificadas, estabelecidas em normas que considerem determinados tipos
particulares de construcao.

As acles incluidas em cada uma destas combinacdes devem ser consideradas com
seus valores representativos, multiplicados pelos respectivos coeficientes de ponderacéo das

acoes.

Critérios de combinacao
Devem ser considerados os seguintes critérios:
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a) acbes permanentes
- as acoes permanentes devem figurar em todas as combinagdes de agdes;

b) acdes variaveis nas combinacdes ultimas normais
-em cada combinacdo ultima, uma das agdes variaveis é considerada como a
principal, admitindo-se que ela atue com seu valor caracteristico Fx ; as demais ac¢des
variaveis sado consideradas como secundérias, admitindo-se que elas atuem com seus

valores reduzidos de combinacgao g Fg;

c) acOes variaveis nas combinagdes ultimas especiais
- nas combinagdes Ultimas especiais, quando existirem, a acao variavel especial
deve ser considerada com seu valor representativo e as demais acoes variaveis devem ser
consideradas com valores correspondentes a uma probabilidade nao desprezivel de atuacao

simultdnea com a agéo variavel especial;

d) acdes variaveis nas combinacdes Ultimas excepcionais
- nas combinacdes Ultimas excepcionais, a acao excepcional deve ser considerada
com seu valor representativo e as demais agdes varidveis devem ser consideradas com
valores correspondentes a uma grande probabilidade de atuacdo simultdnea com a acéo

variavel excepcional.
Combinagées ultimas das agoes

a) Combinacgées ultimas normais

Fo=) yoFaik+ yalFarx+ > wo Fou (11)
i=1

j=2
onde Fgix representa o valor caracteristico das acdes permanentes, Fqrx O valor
caracteristico da agéo variavel considerada como acdo principal para a combinagdo e Yo

Fa1 0 valor reduzido de combinacao de cada uma das demais agdes variaveis.
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b) Combinacées ultimas especiais ou de construgdo

m n

Fo=" yai Faix+ rq[Fark+ D Woper Fojud (12)

i=1 j=2

onde Fgikrepresenta o valor caracteristico das agées permanentes, Fq1 representa o valor
caracteristico da acgdo varidvel admitida como principal para a situacdo transitéria
considerada e wy;er 0 fator de combinagdo efetivo de cada uma das demais variaveis que
podem agir concomitantemente com a acao principal Fqy, durante a situacao transitéria.

O fator woj,er € igual ao fator wg adotado nas combinagdes normais, salvo quando a
acéo principal Fqs tiver um tempo de atuacdo muito pequeno, caso em que Wyjer pode ser
tomado com o correspondente ;.

c) Combinacgébes ultimas excepcionais

Fg= Z vai Faik+ Faexc+ 7 Y, Waper Fajk (13)

i=1 Jj=1

onde Fq,exc € 0 valor da agéo transitoria excepcional e os demais termos s&o os que ja foram

definidos anteriormente.
Coeficientes de ponderacdo para combinacoes ultimas

Coeficientes de ponderacdo para as agdes permanentes (yy)

Os coeficientes de ponderacdo jy; majoram os valores representativos das agbes
permanentes que provocam efeitos desfavordveis e minoram os valores representativos
daquelas que provocam efeitos favoraveis para a seguranca da estrutura.

Para uma dada acdo permanente, todas as suas parcelas sdo ponderadas pelo
mesmo coeficiente j,;, ndo se admitindo que algumas de suas partes possam ser majoradas

e outras minoradas.
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Os coeficientes de ponderagéo yy relativos as agdes permanentes que figuram nas
combinacgdes ultimas, salvo indicacao em contrario, expressa em norma relativa ao tipo de
construcdo e de material considerados, devem ser tomados com os valores basicos a seguir

indicados:

a) acbes permanentes de grande variabilidade:
quando o peso proprio da estrutura ndo supera 75% da totalidade de suas acdes
permanentes. Nesses casos, para o coeficiente y;, adotam-se os valores indicados na Tabela
4.1.

Tabela 4.1 — Valores de y, para agbes permanentes de grande variabilidade
(Fonte: NBR 8681/84)

_ 3 Para efeitos
Combinacoes — —
Desfavoraveis Favoraveis

Normais Yg=14 Yg=09
Especiais ou de

- Yg=13 Yg=09
construcao
Excepcionais Yg=12 Yg=09

b) acdes permanentes de pequena variabilidade:
quando o peso proprio da estrutura supera 75% da sua totalidade de suas acdes
permanentes. Nesses casos, para o coeficiente y4, adotam-se os valores indicados
na Tabela 4.2.

c) efeitos de recalque de apoio e de retragdo dos materiais:
neste caso adotam-se os valores indicados na Tabela 4.3.
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Tabela 4.2 — Valores de j, para agoes permanentes de pequena variabilidade
(Fonte: NBR 8681/84)

Combinacdes

Para efeitos

desfavoraveis favoraveis
Normais Yg=13 Yg=10
Especiais ou
~ YTg=12 Y9=1,0
de construcao
Excepcionais Yg=1.1 Yg=1,0

Tabela 4.3 — Valores de y. para efeitos de recalque e de retracdo dos materiais
(Fonte: NBR 8681/84)

Combinacoes

Para efeitos

desfavoraveis favoraveis
Normais Ye=1,2 Ye=1,0
Especiais ou de
. Ye=1,2 Ye=1,0
construcao
Excepcionais Ye=0 Ye=0

Coeficientes de ponderacdo para as acées variaveis (yq )

Os coeficientes de ponderagdo jy, das agdes variaveis majoram

os valores

representativos das acbes variaveis que provocam efeitos desfavoraveis para a seguranca

da estrutura.

As acgbes variaveis que provocam efeitos favoraveis ndo sao consideradas nas

combinagcdes de agdes, admitindo-se que sobre a estrutura atuem apenas as parcelas de

acoes variaveis que produzam efeitos desfavoraveis.
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As acles variaveis que tenham parcelas favoraveis e desfavoraveis, que fisicamente
nao possam atuar separadamente, devem ser consideradas conjuntamente como uma acao
Unica.

Os coeficientes de ponderacdo j, relativos as agbes variaveis que figuram nas
combinacgdes ultimas, salvo indicacao em contrario, expressa em norma relativa ao tipo de
construcdo e de material considerados, devem ser tomados com os valores indicados na
Tabela 4.4.

Tabela 4.4 — Coeficientes de ponderacao para acoes variaveis
(Fonte: NBR 8681/84)

Acdes variaveis em

Combinagées geral, incluida as Efeitos de
cargas acidentais temperatura
moéveis
Normais Yq=14 Ye=12
Especiais ou Yg=12 Ye=1,0

de construcao

Excepcionais Yq=1,0 Ye=0

Coeficiente de ponderacdo para as acoes excepcionais

O coeficiente de ponderacado jr relativo a acdo excepcional que figura nas
combinagdes ultimas excepcionais, salvo indicagao em contrario, expressa em norma relativa
ao tipo de construgdo e de material considerados, deve ser tomado com o valor bésico: -
1,0.

Combinacao de utilizacao das acées

Nas combinacbes de utilizagdo sado consideradas todas as acbes permanentes,
inclusive as deformagbes impostas permanentes, e as agdes variaveis correspondentes a
cada um dos tipos de combinagdes, de acordo com o que € indicado a seguir. O coeficiente

%, nessas combinagdes, € sempre tomado como igual a 1,0.
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a)Combinacbes quase permanentes de utilizacao
Nas combinacdes quase permanentes de utilizacdo, todas as acgbes variaveis séo
consideradas com seus valores quase permanentes Wy Fqk:

Faui= Y Faik+ Y. WaFox (14)

i=1 j=1

b)Combinacées freqiientes de utilizacao
Nas combinacgdes freqlientes de utilizagao, a acao variavel principal Fgsé tomada com
seu valor freqlente w; For,« € todas as demais acdes variaveis sao tomadas com seus

valores quase-permanentes W, Fox:

Faui=y" Faix+WiFaik+ Y, YaiFaik (15)
=2

i=1

c)Combinacgoées raras de utilizacdo
Nas combinacdes raras de utilizacdo, a acao variavel principal Fqo;s € tomada com seu
valor caracteristico Fq1,x€ todas as demais acdes sdo tomadas com seus valores freqlientes

w1 Fax:

m

Fauti= ; Feik+ Fark+ D, WiFak (16)

j=2

Fatores de combinacéo (V) e de utilizacéo (yie ¥W»)

Os valores do fator de combinacao wypara as combinacdes Ultimas e dos fatores para
as combinacbes de utilizagdo, y; para as combinagcdes de grande freqiéncia e y, para as
combinacdes quase-permanentes, sdo os indicados a seguir(Tabela 4.5). Estes valores séo
aplicaveis para as acbes usualmente consideradas nas estruturas da Engenharia Civil, salvo
indicacdes em contrario, expresso em norma relativa ao tipo de construgcédo e de material

considerados.
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Tabela 4.5 — Valores dos fatores de combinacgao e dos fatores de utilizagdo
(Fonte: NBR 8681/84)

Acgbes em geral W, [y [Ws

Variacoes uniformes de temperatura em relacdo a média anual local |[0,6(0,5|0,3
Press&o dinamica do vento nas estruturas em geral
0,4/0,2| O
Pressao dinamica do vento nas estruturas em que a agao variavel
principal tem pequena variabilidade durante grandes intervalos de [0,6(0,2| 0
tempo (exemplo: edificios de habitagéo)

Cargas acidentais dos edificios

Locais em que nao ha predominancia de pesos de equipamentos que |0,4/0,3 (0,2
permanecem fixos por longos periodos de tempo, nem de elevadas
concentragdes de pessoas

Locais em que ha predominancia de pesos de equipamentos que|0,7(0,6 (0,4
permanecem fixos por longos periodos de tempo, ou de elevadas
concentragdes de pessoas

Bibliotecas, arquivos, oficinas e garagens 0,8(0,7/0,6

Cargas moveis e seus efeitos dinamicos

Pontes de pedestres 0,4/0,6/0,2*
Pontes rodoviarias 0,6/0,4/0,2*
Pontes ferroviarias (ferrovias nao especializadas) 0,8/0,6/0,4*

* Admite-se W, = 0 quando a acao variavel principal corresponde a um efeito sismico
4.4.4. Valores da Resisténcia dos Materiais
A resisténcia no método dos estados limites

Resisténcia dos materiais: a resisténcia é a aptidao da matéria de suportar tensdes.

Do ponto de vista pratico, a medida dessa aptidao é considerada com a prépria resisténcia.
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A resisténcia é determinada convencionalmente pela maxima tensao que pode ser
aplicada ao corpo-de-prova do material considerado, até o aparecimento de fenémenos
particulares de comportamento além dos quais ha restricbes de emprego do material em
elementos estruturais.

De modo geral estes fenbmenos sdo os de ruptura ou de deformacdo especifica
excessiva. Para cada material particular, as normas correspondentes devem especificar

quais os fendmenos que permitem determinar as resisténcias.

Valores representativos
Resisténcia média: a resisténcia média f, € dada pela média aritmética das
resisténcias dos elementos que compdem o lote considerado do material.

Resisténcias caracteristicas: os valores caracteristicos fx das resisténcias sdo os que,
num lote de material, ttm uma determinada probabilidade de serem ultrapassados, no
sentido mais desfavoravel para a seguranca.

Usualmente € de interesse a resisténcia caracteristica inferior fy,in, cujo valor € menor
que a resisténcia média f,, embora por vezes haja interesse na resisténcia caracteristica

superior fx,sup, CUjo valor € maior que fr.

Resisténcia caracteristica inferior. a resisténcia caracteristica inferior € admitida como
sendo o valor que tem apenas 5% de probabilidade de nédo ser atingido pelos elementos de
um dado lote de material.

Escolha do valor representativo: salvo exigéncia expressa em norma referente a
determinado material ou tipo de construcao, o valor representativo deve ser tomado como o
da resisténcia caracteristica inferior, sempre que a seguranca dependa das por¢cdes menos
resistentes do material da estrutura.

Valor representativo pode ser tomado como o da resisténcia média, quando a

seguranca € condicionada pela soma das resisténcias de muitas porcdées do material da

estrutura, sem que cada uma delas individualmente tenha influéncia determinante.

52



Valores de calculo
Resisténcia de calculo: a resisténcia de calculo é dada por

fo =1/ ym (17)

onde fx é a resisténcia caracteristica inferior e y, o coeficiente de ponderacdo das

resisténcias, sendo

Ym=Ymi1-Ym2-)Ym3 (18)

onde 7 leva em conta a variabilidade da resisténcia efetiva, transformando a resisténcia
caracteristica num valor extremo de menor probabilidade de ocorréncia, ym2 considera as
diferengcas entre a resisténcia efetiva do material da estrutura e a resisténcia medida
convencionalmente em corpos de prova padronizados e y, 3z considera as incertezas
existentes na determinacdo das solicitacoes resistentes, seja em decorréncia dos métodos
construtivos seja em virtude do método de calculo empregado.

Tensées ultimas resistentes: as tensdes ultimas resistentes g, ou 1, sdo estabelecidas
para a determinacdo das solicitacées resistentes que ndo dependam diretamente das
resisténcias medidas convencionalmente em ensaios de corpos-de-prova padronizados dos
materiais empregados. Os valores de o, e 1, sdo estabelecidos, em cada caso particular, a
partir das teorias de resisténcia dos elementos estruturais considerados.
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5. DESENVOLVIMENTO DO PROJETO ESTRUTURAL PARA
UMA CONSTRUCAO RURAL

O projeto deve ser desenvolvido em quatro etapas: 1)dados preliminares;
2)delineamento estrutural; 3)carregamento e combinagdes das acgdes; 4)calculo e
dimensionamento da estrutura. O trabalho referente a cada etapa é apresentado a seguir.

5.1 Dados preliminares

Essa etapa congrega predominantemente aspectos ligados ao projeto arquitetonico da
construcao, mas nela também sao incluidas informagdes técnicas a serem utilizadas nas

etapas subsequientes. Assim, sdo definidos nessa etapa:

1) a finalidade de uso da construgao

A construcdo a ser projetada podera ser utilizada como abrigo para animais de
pequeno, médio ou grande porte. Ndo sdo considerados no presente trabalho os silos, as
pontes de pequenos vaos e barragens de pequeno porte, tendo em vista suas especifidades
estruturais e de carregamento, que fogem ao escopo do presente trabalho.

2) forma e dimensées da construgdo

A forma mais comum de uma construgdo rural é quadrada ou retangular em planta;
sua dimensao geralmente varia de 2,80 a 3,20m para o pé direito, de 4 a 15m para a
largura, de 25 a 120 m para o comprimento. A estrutura de cobertura € em geral trelicada
com telhado de 2 4guas. A maioria das construgdes rurais se constitui de instalagdes
totalmente ou parcialmente abertas nas laterais (PUCCINI,1997).

3) inclinag&o do telhado

As coberturas com inclinacbées mais acentuadas ocasionam melhores condi¢des de
conforto térmico no interior da instalacdo. O beiral € um elemento arquitetbnico que,
devidamente projetado, permite controle eficiente da radiacdo solar nas paredes. Sugere-se
0 uso de beiras em torno de 2m, dimensao a partir da qual a melhoria do conforto térmico

torna-se pouco significativa (PUCCINI,1997).
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4) uso de lanternim

A grande maioria das construgdes rurais é construida sem lanternim (ETERNIT, s/d).

5) aberturas
Os galpbes sao totalmente ou parcialmente abertos, com uma mureta no seu
perimetro variando de 30cm a 120cm (ETERNIT, s/d).

6) presenca de equipamentos
Os equipamentos fixos na estrutura de madeira devem ser considerados no calculo
(ETERNIT, s/d).

7) 0s materiais construtivos

Os materiais construtivos utilizados no desenvolvimento do projeto estrutural do
presente trabalho sdo a madeira para a cobertura e o concreto armado para as demais pecas
estruturais. Materiais construtivos convencionais foram escolhidos para que a énfase do
trabalho recaia sobre o procedimento de calculo, e ndo sobre aspectos especificos relativos

ao uso de materiais alternativos.

5.2. Delineamento estrutural

O esquema estrutural utilizado € constituido de trelica plana em madeira com telha de
fibro-cimento para a cobertura, e de barras (vigas e pilares) e placas (lajes) em concreto
armado. Esse esquema estrutural representa adequadamente os diversos tipos de
construcdes rurais que sao objeto do presente trabalho, variando apenas as dimensdes a
serem definidas para cada caso. A escolha de telha de fibro-cimento foi baseada em seu
baixo peso proprio, comparativamente a telha de ceramica, e a possibilidade que essa telha

oferece de vencer grandes vaos, o que leva a economia de madeiramento.
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5.3. Carregamento e combinacoes das acoes

As acdes a serem consideradas seguem a classificacdo apresentada na Norma NBR
8681-Acbes e Sequranca das Estruturas (ABNT,1984). Como acbes permanentes sao
considerados: 0 peso proprio, 0s equipamentos fixos, e os elementos de fechamento da
construcao. As cargas acidentais sdo estabelecidas em funcao da utilizagdo da construcéo, a
saber, abrigo para animais, produtos armazenados, equipamentos méveis, etc. Sdo seguidas
as especificacoes apresentadas pela norma NBR 6120 - Cargas para o Calculo de Estruturas
de Edificacées (ABNT, 1980). As acdes devidas ao vento, que desempenham um importante
papel no meio rural, sdo definidas de acordo com a norma NBR — 6123 Forgas devidas ao
vento em edificacbes (ABNT,1986), que apresenta recomendacdes detalhadas sobre o tema.

Nesta etapa também é definido o tipo de carregamento a ser adotado no projeto
estrutural, seguindo as especificagbes da norma NBR - 7190 A¢des e Seguranca nas
Estruturas (ABNT,1984).

Para a trelica, as combinacdes utilizadas atendem as especificacées da Norma NBR -
7190 Projetos de Estruturas de Madeira (ABNT, 1997). Para os elementos estruturais de
concreto armado, as combinacdes sao estabelecidas de acordo com a norma NBR - 6118
Projeto e Execugdo de Obras de Concreto Armado (ABNT, 1980).

5.4. Calculo e dimensionamento da estrutura

Para a cobertura da construcéo, o sistema estrutural adotado é o da trelica plana; o
material construtivo utilizado é a madeira. O calculo da trelica é feito de acordo com o
proposto pela Resisténcia dos Materiais, utilizando como ferramenta de calculo o pacote
computacional SAP-90. A verificagcdo das secdes é feita de acordo com a norma NBR -
7190/97.

Para os elementos estruturais lajes, vigas e pilares, o material construtivo utilizado é o
concreto armado. O calculo dos elementos de barra (vigas e pilares) é feito de acordo com o
proposto pela Resisténcia dos Materiais. Os esfor¢os nos elementos de placa sao obtidos de
acordo com o proposto pela Teoria das Placas.
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O dimensionamento dos elementos estruturais em concreto armado segue as
especificacées da norma NBR — 6118/80, e se apoia nos procedimentos de calculo propostos
por FUSCO (a-1981 e b-1995), MASSARO Jr. (1983) e COSTA & MORENO Jr. (1990).

No que diz respeito as fundacdes, sao consideradas apenas as fundacdes rasas. Os
procedimentos de calculo e de dimensionamento em concreto armado sao apresentados
com base na teoria apresentada por LEONHART & MONNIG (1978).

5.5. Trelica de madeira

5.5.1. Pré-dimensionamento das pecas estruturais

Num projeto de trelica de madeira, sdo usadas nomenclaturas usuais, definidas na

Figura 5.1.
Diagonais

Banzo superior Montantes

Banzo inferior
Figura 5.1 — Esquema da trelica (Fonte : MOLITERNO, 1998)

No projeto, as secbes transversais sao pré-estabelecidas com base em outras
estruturas executadas e estas secdes sdo, por sua vez, verificadas.
Sugestdes para o pré-dimensionamento foram apresentadas por TANAAMI (s/d) e

sao, a sequir apresentadas:

a) Vao (L) até 20m e inclinacao («) até 25°
Neste caso as sec¢des indicadas séo:
O<L<15m
Banzo superior e inferior =6 x 16 cm

Diagonais =6 x 16 cm
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Montantes =2 de 3 x 16 cm

15<L<20m

Banzo superior=6x 16 + 3 x 12 cm
Banzo inferior =6 x 16 cm
Diagonais =6 x 12 + 3x 16 cm
Montantes =2 de 3 x 12 cm

b) Vao (L) 20 < L < 35m —inclinagao («) até 20°
20< L <27m
Banzo superior e inferior =2 de 6 x 16 cm
Diagonais =2 de 3 x 16 cm
Montantes =6 x 16 + 3 x 16 cm

27 < L <35m

Banzo superior=2de 6 x 16 + 6 x 6 cm
Banzo inferior =2 de 6 x 16 cm
Diagonais =2 de 6 x 12 cm
Montantes=6x 16 +2de 3 x 12cm

5.5.2 Definicao geométrica da trelica
Para a definicdo geométrica da trelica (Figura 5.2.) sdo necessarios alguns dados, a

saber: o0 vao livre, a inclinagdo do telhado, a especificagdo da telha e da cumeeira, a espécie

da madeira, a secéo pré-dimensionada e o espagamento entre as tesouras.
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v

L

Figura 5.2 — Definicdo geométrica da trelica

A inclinagdo do telhado é calculada de acordo com a expressao:
cos a = (L/2)/D
onde « é a inclinacdo do telhado, L € o comprimento do banzo inferior da trelica e D é o

comprimento do banzo superior.

A altura da trelica (h) é calculada conforme expressao abaixo:

h=Dsenc«a

De acordo com catalogos de fabricantes, conforme o tipo de cumeeira utilizada, tem-
se o comprimento X correspondente (Figura 5.3).
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X Cumeeira

Z 2

Figura 5.3 — Detalhe do comprimento X da cumeeira (Fonte: ETERNIT, s/d)

O comprimento efetivo da cobertura (d) € obtido pela expressao:

d=D-X

O numero de telhas € definido em funcdo do comprimento total (C), do recobrimento

(r) e da inclinagao do telhado (« ).
O comprimento C é a soma do comprimento efetivo d com o comprimento do beiral b
(Figura 5.2), e devera ser igual a soma do comprimento total das telhas, descontando-se os

recobrimentos r (Figura 5.4).
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Figura 5.4 - Comprimento a ser coberto pelas telhas (Fonte: ETERNIT, s/d)

O comprimento do beiral é dado pela expressao:

b=C-d

Na auséncia de calha o tamanho maximo do beiral é limitado pelo fabricante.

O espagamento entre as tesouras depende do projeto, do tipo de ligagédo, da espécie
de madeira etc.

Figura 5.5 - Espagamento e entre tesouras
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O espacamento maximo entre tercas a (Figura 5.6) é fornecido pelo fabricante da
telha.

Figura 5.6 - Espacamento a entre tercas

Para a definicdo geométrica da tesoura, primeiramente posicionam-se as telhas. As
tercas sdo posicionadas a partir do comprimento 0til das telhas. Os montantes séo
posicionados sob as tercgas, e a partir deles sdo definidos os nés.

5.5.3. Carregamentos e combinacoes das acoes

O carregamento, composto da acdo permanente e da acao variavel, é considerado
atuando nos nés do banzo superior da trelica. Para isto ele é calculado segundo a adrea de
influéncia do N6 (Ainfluencia):

Ainf/uéncia = Linf/uéncia . e
onde Liuencia € 0 comprimento de influéncia do n6 e e é o espacamento entre tesouras
(Figura 5.7).
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comprimento de influéncia tesouras

Linfluencia

/

Figura 5.7 - Area de influéncia do né da trelica

Acéao Permanente

A acao permanente € constituida pelo peso préprio da estrutura e pelo peso das
partes fixas nao estruturais (telhas, parafusos ou outros elementos de ligagdo). Na avaliacao
do peso proprio, admite-se a madeira com 12% de umidade. O peso préprio real, avaliado
depois do dimensionamento final da estrutura, ndo deve diferir de mais de 10% do peso
inicialmente admitido no calculo.

Nas estruturas pregadas ou parafusadas, o peso préprio das pecas metdlicas de uniao
podem ser estimados em 3% do peso préprio da madeira.

A acgéo permanente (Cperm) € igual ao peso proprio (Pp), o peso das telhas (Pieimas), O
peso da terca (Prercas), 0 peso da ferragem (P e no caso do nd central o peso da cumeeira,
todos somados:

Acéo permanente (Cperm)
Cperm = Pp+Pte/has+Pter§:as+Pf (19)

O peso préprio € 0 peso especifico aparente da madeira () em questdo, multiplicada

pela area da secao (A) em questao e pelo comprimento de influéncia do N6 (Linfuencia):

Pp =y *A * L influencia (20)
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O peso das telhas é o peso especifico fornecido pelo fabricante da telha (yenas),
multiplicado pelo comprimento de influéncia no N6 (Linmwencia) € multiplicado também pelo

espacamento entre as tesouras (e).

Pieihas = Vieiha-* € * Linfluéncia (21)

O peso das tergcas é o produto entre o peso especifico aparente da madeira () em

questdo, a area da secao transversal da terca (A) e 0 espacamento entre as tesouras (e):

Piercas =y *A * e (22)

O peso da ferragem (P é admitido como sendo 3% do valor do peso préprio do né

(Pp).
Ps=0,03*P, (23)

Acé&o do vento
Para se determinar as acdes devidas ao vento que agem na estrutura, sdo seguidas

as etapas apresentadas na norma NBR 6123/97.

1) Calculo da velocidade caracteristica
Baseado nos dados do projeto e das caracteristicas da regiao em que se localiza a

estrutura, determina-se a velocidade caracteristica (Vx) onde:
Vi=V,.51.52.S3 (Vk e Vpem m/s) (24)
sendo V) a velocidade basica ( rajada de 3 segundos, excedida em média uma vez em 50

anos, a 10m acima do terreno em campo aberto e plano) — determinada pelo gréafico das
Isopletas da norma NBR 6123/97 ( ver anexo).
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Os coeficientes Sy, S» e Sz sdo relacionados a topografia, rugosidade do terreno e
estatistica de seguranca, respectivamente, e sdo tabelados conforme a norma NBR 6123/97

(ver anexo).

2) Press&o de obstrugdo(q)

A velocidade caracteristica do vento permite determinar a pressao dindmica (q) pela
expressao:

q=0,613.Vi® (Vxem m/s ; g em N/m?) (25)

3) Determinagao dos coeficientes de forma externos
4) Determinago dos coeficientes de pressgo internos (cy)

5) Combinagéo dos coeficientes de forma externo C. e interno C; (casos criticos).

Descrevem-se, a seguir, 0s principais topicos referentes ao coeficiente de pressao
interna (cpj) prescritos na NBR 6123/97.

Definigcbes

a) elementos impermeaveis: lajes e cortinas de concreto, paredes de alvenaria, blocos ou
pedras sem abertura;

b) indice de permeabilidade: é a relacdo entre areas das aberturas e a area total da
superficie a ser considerada;

c) abertura dominante: abertura com area igual ou superior a soma das areas das outras
aberturas da edificagéo.

d) a pressao interna é considerada uniforme e atua sobre todas as faces;

e) o sinal positivo de ¢, indica sobrepresséo interna;

f) o sinal negativo de ¢, indica sucgao interna.

Valores de cp;
a) duas faces opostas igualmente permeaveis e as outras impermeaveis:
- vento perpendicular a face permeavel c¢,i= + 0,2
- vento perpendicular a face impermeavel ¢ =-0,3
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b) quatro faces igualmente permeaveis: adotar ¢, =-0,3 ou ¢, =0

c) abertura dominante na face de barlavento:
c.1) abertura dominante na face de barlavento — os valores dos coeficientes ¢, s&o
fornecidos pela Tabela 5.1, de acordo com a relacdo entre a area da abertura
dominante e a area total das aberturas em todas as faces submetidas a succgdes

externas;

Tabela 5.1 — Relacao entre areas a barlavento (Fonte: NBR 6123/97)

Relacao de areas Cpi
1,0 +0,1
1,5 +0,3
2,0 +0,5
3,0 +0,6
6,0 +0,8

c.2) abertura dominante na face de sotavento: adotar o valor do coeficiente de forma
Ce corresponde a esta face;
c.3) abertura dominante nas faces paralelas ao vento:
c.3.1) ndo situada em zona de alta sucgéo externa — adotar o valor do coeficiente
de forma C, corresponde ao local da abertura nesta face;
c.3.2) situada em zona de alta sucgéo externa: adotar o valor do coeficiente ¢, da
Tabela 5.2, de acordo com a relacéo entre a area da abertura dominante e a area total

das outras aberturas situadas em todas as faces submetidas a suc¢des externas.
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Tabela 5.2 — Relacao entre areas a sotavento (Fonte: NBR 6123/97)

Relagdo entre areas Cpi
0,25 -0,4
0,50 -0,5
0,75 -0,6
1,0 -0,7
1,5 -0,8
>3,0 -0,9

6) Resultado das combinagbes criticas

7) Acbes devidas ao vento
As forcas devidas ao vento sdo calculadas pela expressao:

Fi=q.(Ce—C). A (gem N/m?; Aem m?; Fem N) (26)

sendo, F;a forca resultante, C. o coeficiente de forma externo, C; o coeficiente de forma
interno e A, a area de influéncia.

Deve-se observar que, para edificios, a pressao interna é considerada uniformemente
distribuida no interior da edificacado, o que permite adotar para o coeficiente de forma interno

(C)) o valor atribuido pela norma ao coeficiente de presséo interno correspondente (Cp)).

Combinacbes das acbes

As acdes permanentes, sdo consideradas de “grande variabilidade”, quando , 0 peso
préprio da estrutura ndo supera 75% da totalidade da carga permanente. Nesse caso o
coeficiente de ponderagéo j, recebe os seguintes valores: y, = 1,4 (situacdo onde a carga
permanente € desfavoravel) a 0,9 (situagdo onde a carga permanente é favoravel).

As acbes permanentes sdo consideradas de pequena variabilidade, quando o peso

préprio da estrutura supera 75% da sua totalidade da carga permanentes. Nesse caso o
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coeficiente de ponderag¢do yy assume os seguintes valores: y, = 1,3 (situa¢gdo onde a carga
permanente é desfavoravel) e y, = 1,0 (situacdo onde a carga permanente é favoravel).

Para levar em consideracao a maior resisténcia da madeira sob a agdo das cargas de
curta duragao, e quando o vento for a acao variavel principal, as solicitacdes nas pecas de
madeira devida ao vento poderdo ser multiplicada por yp = 0,75. O coeficiente y, para agdes
variaveis é adotado com o valor 1,4.

No dimensionamento, o conjunto das a¢des nas estruturas de madeira € considerado
como carregamento normal, que inclui apenas agdes previstas em projeto. Essas agdes
devem ser combinadas de acordo com a formulacdo estabelecidas para as combinacdes
ultimas normais, a saber:

Fo= yoFaik+ rglFark+ Y, wo Faixl (27)
j=2
onde Fgix representa o valor caracteristico das acdes permanentes, Fqrx O valor
caracteristico da agéo variavel considerada como agéo principal para a combinacdo e yy;

Faix0 valor reduzido de combinacao de cada uma das demais acdes variaveis.
5.5.4. Calculo dos esforcos

No presente trabalho o pacote computacional SAP — 90 é usado como ferramenta de
calculo para obtencao dos esforgos na trelica.

Os esforcos Ng abrangem todos os tipos de acbes de célculo usadas no programa, a
saber Ngd, Ngval, Ngvai, Nvai, Nvaii. Nas agdes permanentes o esforgo correspondente é o Ngg,
nas permanentes mais vento | € Ngvq, Nnas permanentes mais ventoll € Ng.qi, € no vento €
Nvd-

5.5.5. Verificacao da estrutura
Valores representativos da Resisténcia da madeira

O valor médio (fn) é determinado pela média aritmética dos valores correspondentes
ao lote de madeira ensaiado. O valor caracteristico (fy) € o valor que tem apenas 5% de
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chance de ser ultrapassado. Se a funcao densidade de probabilidade da resisténcia tiver
distribuicdo normal, entdo seu valor caracteristico (fx) pode ser expresso como:

fo=fn—165s (28)

onde s € o desvio-padrao da amostra.

Simplificadamente: fx = 0,7. fn,

Kmod

O valor de calculo f4 é obtido a partir do valor caracteristico: fy = fx
Yw

onde y, € o coeficiente de minoracao da resisténcia que depende do tipo de solicitagdo e do
material. O coeficiente de modificacdo Kn.s adapta os valores de ensaio as condi¢des de

prOjet01 Kmod = Kmod1 ¥ Kmod2 ¥ Kmod3

O coeficiente Knogr leva em conta o tipo de carregamento principal e o tipo de material
utilizado. O coeficiente Knoq2 leva em conta as condicdes de umidade da madeira. O
coeficiente Kmogs leva em conta se a madeira é de primeira ou de segunda categoria. Os
valores de Kmod1, Kmod2, Kmoas S@0 estabelecidos pela norma NBR 7190 e, no presente,
trabalho sdo apresentados no anexo.

Verificacdo a compressao carga centrada
O procedimento de verificagdo a seguir apresentado foi descrito por SORIANO e
GONCALVES (2000).

Verificacdo para a Estabilidade

As pecas que na situacdo de projeto sdo admitidas como solicitadas apenas a
compressao simples, em principio devem ser dimensionadas admitindo-se uma
excentricidade acidental do esforco de compressdo, em virtude das imperfeicdes

geométricas das pecas e das excentricidades inevitaveis dos carregamentos, levando-se
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ainda em conta os acréscimos destas excentricidades em decorréncia dos efeitos de
segunda ordem e, nas pecas esbeltas, da fluéncia da madeira.

O nivel de exigéncia imposta ao dimensionamento depende da esbeltez (1) da peca:
b*h
= ——

12
A=Lo/i

i = (lnenor / A)"?

onde / é o momento de inércia, b € a largura da secao transversal, h é a altura da secéo
transversal, Ly é o comprimento de referéncia da barra, 4 é o indice de esbeltez da peca, i é
o raio de giracao minimo de sua secao transversal, A é a area da se¢ao, Inenor € 0 Mmenor

momento de inércia, tomando a se¢ao nos dois sentidos.

Para as pecas de comprimento efetivo Ly engastadas em uma extremidade e livre da
outra, adota-se um comprimento de flambagem L, = 2L.

Para as pecas de comprimento efetivo L em que ambas as extremidades sejam
indeslocaveis por flexdo, adota-se Ly = L, ndo se considerando qualquer reducao em virtude
da eventual continuidade estrutural da pega.

Dependendo do valor do indice de esbeltez as pecas sao classificadas como curtas,
medianamente esbeltas e esbeltas.

a) Compressao de pecas curtas: A < 40

Para as pecas curtas, definidas pelo indice de esbeltez 4 < 40, que na situacao de
projeto sdo admitidas como solicitadas apenas a compresséao simples, dispensa-se a
consideracgao de eventuais efeitos de flexdo. Assim:

Ocd < fcd
Ngy

Ocd = (29)
A
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onde o,y € atensado atuante de célculo que é igual ao carregamento critico de compressao
dividido pela area da secao transversal da peca; f,ys € a resisténcia de calculo a compressao
paralela; A € a area da secao transversal.

b) Compresséo de pecas medianamente esbeltas: 40< A <80

Para as pecas medianamente esbeltas 40< 4 < 80 submetidas na situacao de projeto
a flexo-compressao com os esforcos de calculo Ny e M, a verificagcdo a seguranca em
relacdo ao estado limite ultimo de instabilidade, por meio de teoria de validade comprovada
experimentalmente. Considera-se atendida se no ponto mais comprimido da secdo

transversal for respeitada a condicao:

(O‘Nd]+(GMdjgl (30)
Sea Sea

A verificagcdo deve ser feita para os planos de rigidez minima e maxima da peca.

Nesta verificagdo consideram-se Ny 0 valor de calculo da tensdo de compresséo devida a
forca normal de compressédo considerando o carregamento axial; oMy o valor de célculo da

tensao de compressao devida ao momento fletor My calculado pela expressao

My = Ng*eq (31)

com
Fg Mgy
€q =€1 ; €1=€i+ 65, €;
Fe- Ny Ny

(32)

onde My é o valor de calculo do momento; Ny é o valor de calculo a forca normal; e4 é a
excentricidade de calculo; a excentricidade e; é efetiva de 1°_ordem; e; é a excentricidade
decorrente da situacdo de projeto, ndo se tomando um valor inferior a h/20 para a carga
excéntrica, sendo h a altura da secao transversal referente ao plano de verificacao e igual a

zero, se a carga for centrada. Myg= Mygq + Myqe onde M1gq € My4q S0 0S valores de calculo,
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na situacdo de projeto , dos momentos devidos as cargas permanentes e as cargas

variaveis, respectivamente.

A excentricidade e, leva em conta os erros construtivos: e, = Lo/300 > h/20

onde Ly é o comprimento tedrico de referéncia.

_EZXEcoefXI

A forca Fe € acargade Euler:  Fe 7
0

menor (33)

onde E..er € 0 valor efetivo do moédulo de elasticidade paralelamente as fibras:

Ecoef = Kmod1 * Kmoc/Z,’r Kmod3 *Eco,m
Eco.m € 0 valor médio do médulo de elasticidade na compressao paralela as fibras € Inenor € 0
momento de inércia da secéo transversal da peca relativo ao plano de flexdao em que se esta

verificando a seguranca.

Ainda deve ser verificada a resisténcia da peca a flexo-compressao, no entanto esta

situacao nao é critica para o caso de barras de trelica.

c) Pecas esbeltas : 80< A< 140
Para pecas esbeltas a verificacdo deve ser feita como em pecas medianamente

esbeltas.

[GNdJ‘*‘(O_MdjSl (34)
fed fea

onde oNy é o valor de célculo da tensdo de compressdo devida a forca normal de
compressao considerando o carregamento axial; oMy é o valor de calculo da tensdo de

compressdo devida ao momento fletor My calculado pela expresséo:

Fg
M;=Ng*eps* (35)
Fg—Ny
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A carga de Euler Fetem o mesmo valor dado em pecas medianamente esbeltas e e1er
€ a excentricidade efetiva de primeira ordem:

€1ef = €1 + €c = €i + € +€¢
onde e; € a excentricidade de primeira ordem decorrente da situacdo de projeto, e; € a
excentricidade acidental minima e e € uma excentricidade suplementar de primeira ordem

que representa a fluéncia da madeira, calculada de acordo com o seguinte procedimento:

€c = Cig + €a exXp ¢(Ngk * (l//l * l//Z)qu) -1 (36)
FE —(Ne + (w1 + y2)Nox)
M1g,d
€jg = (37)

onde Mgy € Nygq s@o respectivamente os valores de célculo do momento fletor e da forca
normal devidos apenas as agdes permanentes.

¢ = 0,8 (segundo a NBR 7190/97).

w1=0,2 (fator de utilizagdo segundo a NBR 7190/97)

wo=0 (fator de utilizacdo segundo a NBR 7190/97)

Ny« e Ngk séo valores caracteristicos da forga normal devidos as agdes permanentes e

variaveis, respectivamente.

Ainda deve ser verificada a resisténcia da peca a flexo-compressao.

Verificagcdo para a flexo-compressdo

Além da verificacdo da estabilidade a ser feita, a condicdo de seguranca relativa a
resisténcia das secOes transversais relativas a flexo-compressdo é expressa pela mais
rigorosa das duas expressdes, aplicadas ao ponto mais solicitado da borda mais comprimida,
considerando-se uma funcéo quadratica para a influéncia das tensdes devidas a forgca normal

de compressao:
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(O’Ndjz +(0'dej+ ka(aMyd] <1
fed fed fed

(O-Ndj +ka(O-dej+(O_Mydj <1
Jed fed fea

sendo
oNg= Ny/S (39)
Mg =Ny * e, (40)
es = L/300 (41)
oMa = (Mg ™ y)/I (42)

onde oNy € o valor de calculo da parcela de tensdo normal; .y é a resisténcia de calculo a
compressdo paralela as fibras; oMyqs € oM,y sdo as tensbes maximas devidas as
componentes de flexdo atuantes segundo as direcdes principais; kn € o coeficiente de
correcao sendo k, = 0,5 (secao retangular) e k, = 1,0 (outras secdes transversais); y é a
distancia da borda até o CG da secao transversal.

Verificacdo para a tracdo paralela
Nas barras tracionadas axialmente a condicao de seguranga é expressa por

od <f (43)

onde ot € a tensdo de calculo a tracdo que € igual ao carregamento critico de tracao dividido

pela area transversal da peca; fiy € a resisténcia de célculo a tracao paralela as fibras da

madeira.
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Apé6s as verificacoes, as secdes transversais deverdo atender dimensdes minimas
construtivas:
- vigas: area minima de 50cm? e espessura minima de 5cm;
- barras de trelica: area minima de 18cm? e espessura minima de 2,5cm;
- nas sec¢des multiplas a area minima de cada elemento é de 18cm? e a espessura minima

de 1,8cm.

5.5.6 Ligacoes

As informagbes apresentadas neste item foram extraidas da publicacdo de CALIL
JUNIOR (2000).

Generalidades

As ligacdes nas estruturas de madeira, excluindo as sambladuras, constituem os
pontos mais perigosos, pois a simples falha de uma Unica conexdo podera ser responsavel
pelo colapso de todo um conjunto de elementos estruturais.

Além da impossibilidade de se conhecerem as deformacdes localizadas teoricamente,
outros aspectos tem influéncia na eficiéncia das ligacées, tais como: o tipo de ligacéo, o
comportamento elasto-plastico da madeira e a qualidade do projeto e da mao-de-obra.

Devido a limitagdo no comprimento das pecas de madeira, principalmente no caso de
madeira serrada, que sao encontradas em comprimentos de 4 a 5 metros, para viabilizar a
execucao das estruturas é necessaria a execucao de ligacoes.

Nas regides de ligacdo devem ser evitados lascamentos, nés, rachaduras ou outros
defeitos que possam comprometer a resisténcia da ligacao, no caso de pinos ou cavilhas.

Existem dois tipos principais de ligacdes: por aderéncia ou por penetracdo. As
ligagdes por penetracdo se caracterizam pela utilizacdo de elementos de ligacdo. As forgas
transmitidas de uma peca para outra convergem geralmente para uma pequena area

(parafusos, pregos, anéis, etc.), como mostra a Figura 5.8.
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Figura 5.8 - Ligag6es por penetragéo ( Fonte: CALIL JUNIOR, 2000)

As ligacdes por aderéncia sao estabelecidas por meio de uma pelicula de adesivo
(Figura 5.9).

Para a execucado das ligacbes em estruturas de madeira, os principais tipos de
dispositivos utilizados s&o (Figura 5.9):

0s pinos metalicos, que podem ser constituidos de pregos e parafusos;

0s conectores, que podem ser constituidos por chapas com dentes estampados e
anéis metalicos.

FI2 it £
'F"z 1._-'_. i r" l F ——g—— F "L F
BiR
Fi2 il Fi2 - Fi2
(a) Pregos (b) Cavilhas (c) Parafusos

""'Erl__?_]— F ‘ﬂ"_i__l l—F"" LA LARE
e e . e iy

(d) Anel Metélico (e) Adesivo (f) CDE

Figura 5.9 — Tipos de ligagdes ( Fonte: CALIL JUNIOR, 2000 )
No calculo das ligacdes, a norma brasileira ndo permite a consideragao do atrito entre

as superficies de contato devido a retracdo e a deformacado lenta da madeira, nem de

esforcos transmitidos por estribos, bracadeiras ou grampos.
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Devem ser respeitados os espacamentos e a pré-furagdo especificados pela norma
brasileira para evitar o fendilhamento da madeira em virtude da presenca dos elementos de
uniao.

O estado limite ultimo de uma ligacdo é atingido por deficiéncia de resisténcia da
madeira ou do elemento de ligacdo. O dimensionamento da ligagao € feito pela seguinte
condicao de seguranca:

Sa <Ry

onde Sy € o valor de célculo das solicitagdes; R4 € o valor de céalculo da resisténcia.

Ligagbes com pinos metalicos

Os pinos séao elementos de grande utilizagao nas ligacdes de pecas de madeira,
principalmente nas tracionadas.

A norma brasileira define a resisténcia total de um pino como sendo a soma das
resisténcias correspondentes as diferentes secoes de corte.

Nas ligagcdes com até 8 pinos em linha, dispostos paralelamente ao esforco a ser
transmitido, a resisténcia total € dada pela soma das resisténcias de cada um dos pinos.

Outra observacao importante refere-se ao niumero de pinos utilizados na ligagdo. Caso
existam mais de oito pinos em linha, dispostos paralelamente ao esforgco a ser transmitido, os
pinos suplementares devem ser considerados com apenas 2/3 de sua resisténcia individual.

Assim sendo, o numero total de pinos sera:

no=8+2/3(n-8) (44)

onde np é igual o numero convencional de pinos e n 0 numero efetivo de pinos.

Cabe ainda ressaltar que nunca se deve utilizar ligagdes com um unico pino.
A resisténcia caracteristica de escoamento minima do acgo utilizado na fabricagdo de pregos
e parafusos deve ser, de acordo com a norma brasileira, de 600 MPa e 240 MPa,
respectivamente.

No calculo da resisténcia de um pino as seguintes propriedades sdo consideradas: em
uma dada secao de corte entre duas pecas de madeira, € determinada em funcao das

resisténcias de embutimento f,; das duas madeiras interligadas, da resisténcia de
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escoamento f,q do pino metalico, do didmetro d do pino e de uma espessura convencional t,
tomada com a menor das espessuras t; e f» de penetracdo do pino em cada um dos
elementos ligados conforme Figura 5.10.

1L(t4<t2) ,“/ (4 = &)

"~ e

N I
l.!___. &
._,.-_,ﬁ] == e t & o mener ty =t
‘ i valor entre
t é o menor £, £y |} 4
abis abe tpet t & o menor
valor entre _|__ . S > 12d) 1
t {ty 2 valor entre
ty et 2, 4 b et
(tz 2d) ) 1L - N _q\P T <Yy !
(PARAFUSCS) (PREGOS)

Figura 5.10 — Espessura convencional (t) — ligagdes com uma sec¢éo de corte
( Fonte: NBR 7190/97)

No dimensionamento das ligagdes de estruturas de madeira por pinos duas situagdes
podem ocorrer: 0 embutimento da madeira ou a flexdo do pino. Estes dois fendmenos sao
funcao da relacao entre a espessura da peca de madeira e o didmetro do pino, dada pela
seguinte expressao:

p- — (45)

onde t é a espessura convencional da madeira; d € o diametro do pino.

O coeficiente g deve ser comparado com um valor limite, Sin determinado pela

seguinte expressao:

Pim = 1,25 (46)

fe,d

sendo f,q a resisténcia de calculo ao escoamento do pino metalico , podendo ser admitida

como igual a resisténcia nominal caracteristica de escoamento minorada pelo coeficiente s
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igual at1,1; f.g € 0 valor de calculo da resisténcia ao embutimento da madeira. A resisténcia
de embutimento (f;) € um valor convencional adotado para descrever a resisténcia a
solicitacao de compressao perpendicular ao eixo de pinos embutidos em orificios de madeira.
O valor de célculo R,y da resisténcia de um pino, correspondente a uma unica sec¢ao de

corte, é dada pelas expressdes seguintes:

£
1) B < Bim (embutimento da madeira): Rua1=0,40—. feq (47)
B
f
2) B > fim (flexao do pino): Rva1 = 0,625 —— . fya (48)
Biim

feo,d * fe0,d
fya =t/ ys com =11 € fepa= (49)
foo * s€MF a + fog0q * COS°ax

fea,a € @ resisténcia ao embutimento a tensées normais inclinadas em relacao as fibras da
madeira, fe0s € 0 valor de célculo da resisténcia ao embutimento a compressao paralela,

fego,a € 0 valor de calculo da resisténcia ao embutimento a compressao normal, sendo:

fegod = 0,25 * feoq * e , cOM aedado na Tabela 5.3. (50)

Tabela 5.3 - Didametro do pino
Diametro |< 0,62 |0,95 |1,25|1,6 |19 |22 |25 |31 |38 |44 |50 (>75
do pino
e 25 1,95 [1,68(1,52 |1,41 (1,33 [1,27 1,19 |1,14 |11 1,07(1,0

Caso sejam utilizadas chapas de aco nas ligacdes, sdo necessarias as seguintes
verificagdes: a primeira delas do pino metdlico com a madeira como visto anteriormente; e a
segunda, do pino com a chapa metélica de acordo com os critérios apresentados pela norma

NBR 8800 — Projeto e execucgéo de estruturas de aco de edificios.
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No caso de pinos em corte duplo, como mostrado na Figura 5.11, aplicam-se os

mesmos critérios apresentados anteriormente, para cada se¢éo de corte.

) \llj I} races I e §

— - — = —— SR, [P T P
4 ,
= - -
= H i {
t
L] I_tj‘_ ty2 12d Sl
- 1T L, |'-—1— A
32
-t e et —
e p— A

\”\ JI\ t & o menor

valor entre ty e
{PARAFUSOS) (PREGOS) to/2 (t > 2d)

Figura 5.11 — Espessura convencional (f) — ligagdes com duas se¢des de corte
( Fonte: NBR 7190/97 )

Para pecas multiplas, em pares, em corte duplo ou quadruplo, considera-se t 0 menor
valor entre t; e to.

Ligacées pregadas
E obrigatéria a execucdo de pré-furacdo na madeira para ligagcdes pregadas,
obedecendo-se os seguintes valores:
dicotiledéneas: 0,95 dr
coniferas: 0,85 dgf
sendo dgr 0 didmetro efetivo medido nos pregos a serem usados.
Para a execucdo das estruturas provisorias pode-se dispensar a pré-furacao desde
gue sejam observados os seguintes critérios:
e utilizacdo de madeira de baixa densidade ( menor que 6 KN/m?);
e didmetro maximo de 1/6 da espessura da peca de madeira mais delgada;

e espacamento minimo entre pregos de 10 vezes o didmetro.

Ligagbes parafusadas

Duas situacbes podem ocorrer neste caso:
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e pré-furacdo ndo maior que o diametro mais 0,5mm, para consideracdo de
ligacao rigida;
e valores maiores que o anterior com consideracao de ligacao deformavel.
Entende-se por ligacao rigida aquela que obedece aos critérios de pré-furacdo e utiliza no

minimo 4 pinos.

Diametros minimos
e Pregos:3 mm

e Parafusos: 10 mm

Ligagbes com chapas com dentes estampados

As chapas com dentes estampados somente podem ser empregadas em ligacoes
estruturais quando a eficiéncia da cravacgao for garantida por seu executor.

Os valores da resisténcia de calculo que podem ser atribuidos as chapas com dentes
estampados, correspondentes a uma Unica secao de corte, devem ser garantidos pelo
respectivo fabricante, de acordo com a legislacao brasileira.

A norma NBR 7190/97 estabelece métodos de ensaios e valores de resisténcia para
estas ligacdes e recomenda a determinacao da resisténcia das chapas metalicas de dentes
estampados através de ensaios de corpos-de-prova padronizados, sendo definida, ou pelo
escoamento da chapa metdlica, ou pelo inicio de seu arrancamento, ou por qualquer

fenébmeno de ruptura da madeira.
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5.6. Pecas de concreto armado (NBR 6118/80)
5.6.1. Lajes

Lajes macicas

As lajes sado consideradas placas, ou seja, elementos planos com uma dimensao
desprezivel em relacao as outras duas, que recebe carga perpendicularmente ao plano.

/liiu“

Para se determinar a vinculagdo das bordas entre as lajes, 0s seguintes aspectos
devem ser considerados:

se as lajes apresentam rigidez semelhante, ou seja, tém espessuras iguais, considera-se
gue uma esta engastada na outra;

e sSe a espessura de uma laje é muito maior que a espessura de outra laje, apenas a
segunda esta engastada;

e nao pode haver engastamento nos lados correspondentes a direcdo do menor rigidez, para
lajes armadas numa sé direcdo - laje retangular em que uma das dimensdes é maior que o
dobro da outra.

e na laje em balango, qualquer que seja a rigidez da laje ou da viga, a laje sera sempre
engastada

e nao é indicado haver engastamento nos lados correspondentes a direcdo de menor

apoiado engastado
C P /‘ J

rigidez.

livre

7 "
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A convencao adotada para representar as bordas apoiadas € a seguinte:
borda articulada ( permite livre rotagéo):

borda engastada ( rotagéo impedida ): S S S S

bordalivie e

Classificacdo das lajes
Quanto ao funcionamento estrutural, as lajes macicas podem ser classificadas em:
- lajes armadas em uma direcdo: sao aquelas em que se admite que a carga se transmita
somente em uma direcdo, e a relacao entre o vao maior e 0 vao menor € maior que dois;
- lajes armadas em duas dire¢des: sdo aquelas em que se admite que a carga se transmita

nas duas direcdes, e a relagdo entre o vao maior e o vdo menor € menor que dois.

Vao Tedrico em relagdo a geometria das lajes
O véo tedrico é a distancia entre os centros dos apoios, ndo sendo necessario adotar

valores maiores que:

- laje isolada
! I
| h |
‘ i £=1{-+h
L v Vg
v/l /1
/% [o K
h/2 L ! h/2
A ; /1



- laje continua - vao extremo

é t=to+h/2+by/2

E= £o+bwe/2 + bwd/2

| |
| |
| h |
: Bw |
I
| !
| _JV_
| |
. ; Vi
% i A~ e
2 A ; e
- laje continua - v&o interno
AN
£
N VY
bwe bwd

- laje em balango

Tg'_ T T T T
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Espessuras das lajes

Segundo a NBR 6118/80, as lajes macicas devem ter espessuras nao inferiores a:
- 5.cm para lajes de cobertura ndao em balanco;
- 7 cm para lajes de piso e lajes em balanco;

- 12 cm para lajes destinadas a passagem de veiculos.

Determinac&o da altura util das lajes
Sera dispensado o célculo das flechas em vigas de secao retangular ou T e em lajes
macicas retangulares quando o valor de d (altura util) respeitar a condicdo abaixo:
{x

d= (51)

w2 W3

onde d é a altura util da laje; £xé o menor vao da laje. Para laje armada em duas direcdes, o
coeficiente y» depende das condicoes de apoio e da relacao entre os vaos. Os valores de y»
para lajes armadas em duas diregbes, sado fornecidos pela norma NBR-6118/80 e

apresentados na Tabela 5.4.
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Tabela 5.4 - Valores de > para lajes armadas em 2 direcoes
(Fonte: NBR 6118/80)

3
'y H h PANERYZAN / AN
£/
2,2 2.0 1.9 17 17
77 1,7 1,7 1,7 1,7 1,7
2,0 1,8 1,7 1,4 1,3
1,4 1,4 1,4 1,3 1,3
1,9 1,7 1,5 1,1 1,0
1,2 1,1 1,1 1,0 1,0
1,7 1,4 1,1 0,7 0,6
0,5 0,5 0,5 0,5 0,5
ST
17 13 1.0 0,6 0,5
05~ 0,5* 0,5* 0,5* 0,3*

fx= menor vao da laje; ,= maior vao da laje.

numero superior: yopara £/, =1

numero inferior: yopara £x#, = 2, podendo usar-se para razao entre lados maior que 2,
exceto nos casos assinalados com asterisco.

Para 1 < {,/f, < 2: interpolar linearmente

Os valores de y» para vigas e lajes armadas em 1 diregdo (£,/4>2), sdo fornecidos
pela Norma NBR- 6118/80 em funcédo do tipo de vinculagcdo, e estdo apresentadas na
Tabela 5.5.
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Tabela 5.5 — Valores de y» para lajes armadas em 1 direcao

(Fonte: NBR 6118/80)

Vigas e lajes armadas em uma diregcao

Valores de vy

simplesmente apoiadas
continuas

duplamente engastadas

em balanco

1,0
1,2
1,7
0,5

O coeficiente w3 esta associado ao valor da tensdo de calculo das armaduras e é

apresentado na Tabela 5.6.

Tabela 5.6 — Valores de w3 (Fonte: NBR 6118/80)

Valores para y3
Tensao na armadura para a Em vigas e
Solicitagao de calculo (osq) lajes nervuradas Em lajes macicas
250 MPa 25 35
280 MPa 22 33
350 MPa 20 30
435 MPa 17 25
520 MPa 15 20

Para as lajes, com mais de 4m de vao tedrico, que suportarem paredes na diregdo do

vao suscetiveis a fissuracao, as alturas Uteis minimas calculadas por este item deverao ser

multiplicadas por /4 ( £ em metros), onde ¢ é o vao tedrico considerado.
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Calculo dos carregamentos nas lajes

Carga por metro quadrado
A primeira operagdo do calculo de uma laje é a determinacdo da carga que atua em

cada metro quadrado, a qual se compde das seguintes parcelas:

a) peso proprio - determinado a partir da altura da laje. Esta altura, que varia entre 5 a
12 centimetros, deve ser multiplicada pelo peso especifico do concreto armado ;. =
25 KN/m?;

b) revestimento de piso - na falta de determinacdo experimental, devem-se utilizar os
valores fornecidos pela norma NBR — 6120/80 que fornece os pesos especificos
aparentes dos materiais de construgcdo mais freqlentes. Esses dados séao
reproduzidos na Tabela 5.7.
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Tabela 5.7 — Peso especifico aparente dos materiais de construcéao

(Fonte: NBR 6120/80)

Peso especifico

Materiais aparente (KN/m?®)
Arenito 26
Basalto 30
Rochas Gneiss 30
Granito 28
Marmore e Calcareo 28
Blocos de argamassa 22
Cimento amianto 20
Blocos Lajotas ceramicas 18
Artificiais Tijolos furados 13
Tijolos macicos 18
Tijolos silico-calcareos 20
Argamassa de cal, cimento e areia 19
Argamassa de cimento e areia 21
Revestimentos | Argamassa de gesso 12,5
E concretos Concreto simples 24
Concreto armado 25
Pinho, cedro 5
Louro, imbuia, pau 6leo 6,5
Madeiras Guajuvira, guatambu, grapia 8
Angico, cabrilva, ipé roseo 10
Aco 78,5
Aluminio e ligas 28
Bronze 85
Chumbo 114
Metais Cobre 89
Ferro Fundido 72,5
Estanho 74
Latao 85
Zinco 72
Alcatrao 12
Asfalto 13
Materiais Borracha 17
Diversos Papel 15
Plastico em folhas 21
Vidro Plano 26
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acao acidental: € toda acdo que pode atuar sobre a estrutura de edificacdo em

funcdo do seu uso : pessoas, moveis, materiais diversos, veiculos etc.

Os valores a serem utilizados sdo apresentados pela norma NBR - 6120, e

reproduzidos na Tabela 5.8.

Tabela 5.8 — Valores minimos das cargas verticais
(Fonte: NBR 6120/80)

Local

Carga KN/m*

Casas de ma-

(incluindo o peso das maquinas) a ser determinada

Quinas em cada caso, porém com o valor minimo de 7,5
Corredores Com acesso ao publico 3
sem acesso ao publico 2
Cozinhas ndo |A ser determinada em cada caso, porém com
Residenciais |O minimo de 3
Edificios re- Dormitérios, sala, copa, cozinha e banheiro 1,5
Sidenciais Despensa, area de servico e lavanderia 2
Escadas Com acesso ao publico 3
sem acesso ao publico 2,5
Escolas Anfiteatro com assentos fixos
Corredor e sala de aula 3
Outras salas 2
Escrit6rios Salas de uso geral e banheiro 2
Forros Sem acesso a pessoas 0,5
Garagens es- |Para veiculos de pasageiros ou semelhantes com
Tacionamentos|carga maxima de 25 KN por veiculo. 3
Laboratérios  |incluindo equipamentos, a ser determinada em
cada caso, porém com 0 minimo 3
Lavanderias |incluindo equipamentos 3
Lojas 4
Terracos Sem acesso ao publico 2
Com acesso ao publico 3
Inacessivel a pessoas 0,5
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No caso de armazém em depésitos e na falta de valores experimentais, o peso dos
materiais armazenados pode ser obtido através dos pesos especificos aparentes que
constam na Tabela 5.9.

Tabela 5.9 — Caracteristicas dos materiais de armazenagem
(Fonte: NBR 6120/80)

Material Peso especifico aparente
( KN/M®)
Materiais de  |Areia com umidade natural 17
Construcao Argila arenosa 18
Cal em pé 10
Cal em pedra 10
Calica 13
Cimento 14
Clinker de cimento 15
Pedra ritada 18
Seixo 19
Combustiveis |Carvao mineral (po) 7
Carvao vegetal 4
Carvao em pedra 8,5
Lenha 5
Produtos Acucar 7,5
Agricolas Arroz com casca 5,5
Aveia 5
Batatas 7,9
Café 3,5
Centeio 7
Cevada 7
Farinha 5
Feijao 7,5
Feno prensado 1,7
Frutas 3,5
Fumo 3,5
Milho 7,5
Soja 7
Trigo 7,8
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Determinag&o dos esforgos solicitantes

Lajes armadas em uma diregdo

As solicitacoes e reacdes para as lajes armadas numa sé direcdo sao calculadas
exatamente como se fosse um conjunto de vigas paralelas, cuja distancia entre apoios sera
tomada na dire¢cdo do menor vao tedrico da laje.

Sao consideradas armadas em uma s6 direcao as lajes do seguintes tipos:

N

b ///////im W 1m ////// 1m

vvy vvy vvy

A A A A

Condigao: b/a > 2

Nomenclatura que sera usada para 0s momentos nas lajes:
M- momento positivo no meio do vao

X- momento negativo nos apoios

Ra- reacéo de apoio em A

Rs- reacéo de apoio em B
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a) lajes isoladas

R4 = 0,5p¢

b) engaste nas duas bordas

Ra = 0,50f

Y

v v vyhv vy

A

£

24
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c) engaste em uma borda

v v v v vy
A\

Ra = 0,45pt4 ¢ 4 Rs=0,55p¢
| |
y X 2L
S

Mm o
14,22

d) laje em balanco

Y v v v v v v

N 1 Re = pf

-
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e) balanco e carga acidental

JIII I

Nesse caso deverdo ser pesquisadas as posicoes mais desfavoraveis da carga
acidental para a obtencao dos valores extremos das solicitacoes e reacoes.

Lajes continuas armadas em uma so dire¢gdo

Poderdao ser calculadas como vigas continuas, verificando as posicdées mais
desfavoraveis da carga acidental para a obtencao dos valores extremos das solicitacdes e
reacoes.

Nao serdo considerados, nos tramos internos, momentos positivos menores do que
aqueles que se obteriam considerando engastamento nas extremidades desses tramos e,
nos tramos externos, momentos positivos menores do que os que se obteriam considerando

engastamento na extremidade interna desses tramos.

Calculo simplificado
Valido quando as cargas nas lajes sao uniformemente distribuidas e os vaos sao
todos iguais ou, se eles forem diferentes, o menor deles nao for inferior a 80% do maior

deles.
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p é a carga uniformemente distribuida em cada tramo; composta pela carga permanente (g)
e pela carga acidental (q);
¢ é o0 vao de cada tramo para momento positivo e a média dos vaos adjacentes para
momento negativo;
S é o coeficiente dado pela NBR 6118/80 e que sao apresentados a seguir.
Valores de
a) para 2 vaos. -8
11 11

b) para mais de 2 vaos. -9 -10 -10
11 15 15

Lajes armadas em cruz
As lajes armadas em cruz podem ser calculadas de trés formas:

e pela teoria da Elasticidade onde se incluem a teoria das placas ou utilizacdo de
tabelas, a saber, teoria das placas elasticas, tabelas de Kalmanok, tabelas de Bars ou
tabelas de Czerny

e por processos aproximados devidamente justificados tais como o processo de Marcus

e em regime de Ruptura

No presente trabalho sera apresentado o calculo de lajes armadas em duas direcdes
adotando-se o processo aproximado de Marcus, que € um processo simplificado de calculo
aceito pela NBR 6118/80. O processo consiste em considerar uma laje macica de espessura
constante, com formato retangular, suportada continuamente ao longo das quatro bordas e
submetida a carga p uniformemente distribuida por unidade de area. A carga p € composta
pela carga permanente (g) e pela carga acidental por (q). Essa carga é, por sua vez, dividida
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em duas partes, uma em cada direcao, e sdo empregados coeficientes praticos de reducao
para o calculo dos momentos no centro e nas duas dire¢cbes da laje.

Cada uma das quatro bordas apoiadas podera ser articulada ou perfeitamente
engastada.

Considerando todas as combinagdes de bordas articuladas e engastadas, chega-se
aos seis casos de condi¢des de contorno:

4 5 6
L [T T T
v y
/ 7 4

A convengéo para a escolha do vao de comprimento ¢, é:

a) nos casos 1, 3 e 6 £,& o comprimento do maior vao.

b) Nos casos 2 e 4 £, € comprimento do vao na direcdo do engastamento.

c) No caso 5 ¢, € o comprimento do vao na dire¢do dos dois engastamentos
paralelos.
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Abaixo segue as expressdes de flecha maxima e dos momentos fletores maximo
positivo € minimo negativo para uma viga de secao constante com vao ¢ submetida a uma

carga p uniformemente distribuida:

apt
Flecha maxima A= —— (52)
384 EI
+pf
Momento maximo positivo = M’ = (53)
B
-pf
Momento Minimo negativo = X = (54)
Y

Os coeficientes «, S e y dependem das condi¢des de apoio e seus valores para cada

caso sdo os seguintes:

a) viga simplesmente apoiada:

©
R
Il
()]

Il
(00}

#
<P

b) viga articulada-engastada:

-~ a=2
L

P L~ B=14,22

! L~
_~ v=8

_A_ L~
/
{ /
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C) viga bi-engastada

~ _
/ g a=1
- — p |- p=24
pd ] -
e
g L~
{

Em sua primeira teoria, Marcus associou as lajes isoladas a um tecido de malhas
retangulares, chegando a formulas te6ricas muito complexas, fora portanto da pratica.
( MASSARO JUNIOR, 1983)

Marcus estabeleceu, entdo, sua segunda teoria aproximada, muito pratica e que,
sendo mais precisa do que a teoria das grelhas, fornece resultados mais econémicos e com
pouco dispéndio de tempo.

A diferenca dessa teoria para a chamada teoria das grelhas consiste na introducao de
um coeficiente a mais na formula de momento fletor positivo, chamado de v« e v,. Este
coeficiente, sempre menor que a unidade, vem diminuir os valores dos momentos fletores
dados pela teoria das grelhas.

Em continuacéo a sua segunda teoria Marcus considera na laje duas faixas de largura
unitaria, paralelas aos lados ¢y e £, e se cruzando no centro da laje.

A carga p uniformemente distribuida sera repartida em duas parcelas px e p, que
agirdo respectivamente sobre as faixas de vaos #x e £,.

Pela condicéao de reparticao a carga devera ser: Px+Py=p

As flechas 4y, e 4, nos centros das faixas de vaos ¢ e ¢, (Figura 5.12) serdo
respectivamente:

Ox Px [x4
Ay =
384 El,
Qy Py [y4
Ady= ——
384 El,
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Ay [X

Figura 5.12 — Flechas 4y e 4,

Como as duas faixas perpendiculares possuem largura unitaria, o momento de inércia
sera calculado pela expressao:
h3

12

IX= y =

Por compatibilidade geométrica de deformagdes, as flechas 4x e 4, nos centros das

duas faixas (centro da laje) deverao ser iguais:

Portanto:

(04% px IX4 = ay py Iy4
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Substituindo p, por (p - px) € chamando de ¢ a relagéo £,/#,, calcular-se-a o valor de py:
oy &
Px = ——— | P

4
ax + ay &

Chamando a expressao entre paréntesis de k, pode-se escrever:

Px = kxp

Note que kydepende da relagéo ¢ = £,/ e das condigbes de contorno da laje definidas
pelos coeficientes ax e . Assim os valores de K poderéo ser tabelados em funcéo de ¢ =
t,/fxpara as varias condigbes de contorno.

O momento fletor maximo na direcédo x sera:

Px [1(2

P
O momento de engastamento na dire¢do x (se houver), sera:
Pt - kephE - phd

My =

XX —_— = =
Vx Ix Ny
V4%
onde ny =
Kx

Os valores de n, dependem de y (condi¢ces de contorno) e de Kj (relacdo ¢ =¢,/# e
condi¢Oes de contorno). Desta forma, os valores de ny poderao ser tabelados em fungao de
¢ =t,/fx para as varias condi¢cdes de contorno.

Similarmente:

a. &’
Py = . p
ax+ oy &
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Chamando a expressao entre paréntesis de k,pode-se escrever: p, =k, p

Como px + py = p consequentemente Ky + K, = 1. Os valores de K, poderdo ser
tabelados em fungédo de ¢ = ¢,/ para as varias condi¢gdes de contorno.

O momento fletor maximo na diregéo y sera:

Py /y2

By

M, =

O momento de engastamento na dire¢do y (se houver), sera:

X 'nyyz - Ky rfywz pfz 'ky'92 pt’2
y= = X = — X
Yy Yy L[)J Yy
Yy
onde ny=
Ky 6‘2

Os valores de n,dependem de y, (condigbes de contorno) e de K (relacdo ¢ = {,/# e
condi¢des de contorno). Assim, os valores de n, poderdo ser tabelados em fungao de ¢ = £,/
para as varias condicées de contorno.

Os maximos momentos positivos apresentarao valores menores, em decorréncia dos
momentos torsores que surgem nas faixas laterais perpendiculares a faixa central
considerada.

Analisando, por exemplo, a linha elastica da faixa central na direcdo x vé-se que as faixas

laterais na direcao y encontram-se torcidas.

&
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A resisténcia a torcao das faixas laterais na dire¢do y provoca momentos que atenuam
a curvatura da eléstica da faixa central na direcao x e consequentemente o valor de M
diminuira para My<M'.

O mesmo ocorre na direcdo y a analogamente pode-se afirmar que o momento fletor

maximo nessa direcdo diminuird para M,< M’,. Pode-se entéo escrever:
Sendo v e v, coeficientes menores que a unidade denominados coeficientes de

torgao.
Sao os seguintes valores os coeficientes de torgao:

1-20 K
V=
3B’
1-20 Ky &?
Vy= -
3By

Vé-se que os coeficientes de tor¢gdo dependem da relagéo e= {,/{; e das condigbes de
contorno.

Portanto, os valores finais dos momentos maximos positivos serao:

p)( [XZ KX p[XZ p[X2
MX= VXM’X= Vx —_ = Vx =
ﬂX ,BX my
B
sendo my=
vx Ky
Py [yz

103



2
v K& Pty

By my

sendo my =
v K, &2

O exame das expressdes dos coeficientes my e m, mostra que os mesmos dependem
da relagao ¢ = {,/xe das condi¢cdes de contorno.
Logo, esses coeficientes também poderéo ser tabelados em fungéo de ¢ = £/, para as

varias condi¢des de contorno.

Assim com o auxilio das tabelas com base na teoria simplificada de Marcus, uma vez
conhecidas as condi¢des de contorno e a relagéo ¢ = £/, pode-se obter os coeficientes my,
my, Ny e nyque permitirdo calcular os valores extremos dos momentos fletores por unidade de

largura nas duas diregdes x e y.

pbs pté
M, = (55) My = (56)
my my
) Pfxz ) p[XZ
X, = (57) X, = (58)
Ny n,

onde p o é carregamento total na laje, em KN/m?; #, é vdo mais engastado, em metros; m,,

my, Ny, N,sdo constantes tabeladas que dependem do tipo de laje e da relagdo ¢,/4..

Compatibilizagdo de momentos

O célculo dos momentos num painel de laje, é feito como se
cada laje fosse isolada. Surgem entao dois valores diferentes para os momentos negativos
(X1 e X2) em cada apoio engastado onde houver sido admitida a continuidade da laje. Torna-
se necessario compatibiliza-los, isto é, deve-se adotar um valor de momento negativo (X)
para o dimensionamento da correspondente armadura negativa que assegurara a

continuidade entre duas lajes, procedendo da seguinte maneira:
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sendo X7 e X2 os momentos obtidos na primeira fase dos célculos para cada lado do mesmo

apoio, o momento final X sera o maior dos seguintes valores:

X = X1 4X> ou  X=08X ou X=0,8X;
2

Devido a correcdo dos momentos negativos os momentos positivos também sofrerdo

alteracao devendo ser corrigidos. Ha dois casos a considerar.

Vao extremo
Deve-se somar ao momento positivo M, a metade da variacdo havida no momento

negativo dessa laje de extremidade (Figura 5.13).

L2

L1 x§
N

/S

Figura 5.13 — Compatibilizagdo dos momentos no vao extremo
(Fonte: ANDRADE, 1982)
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Vao intermediario
Deve-se somar ao momento positivo M a média das variagdes havidas nos momentos

negativos dessa laje (Figura 5.14).

M=M2+[A_Xg+ AXg]

2
AXC X; AX—
Xe 1. N
Xo | ™
AM= AX, + AX,
2
= L1 X, L2 X, L3

Figura 5.14 — Compatibilizacdo dos momentos no vao intermediario
(Fonte: ANDRADE, 1982)

M, representa o momento fletor positivo inicial, a ser corrigido. X, e Xy sdo os
momentos fletores negativos compatibilizados nas bordas esquerda e direita,
respectivamente.

Estas correcbes sao feitas contudo, somente quando resultarem em acréscimo. A

favor da segurancga, possiveis alivios ndo serdo considerados.
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Calculo alternativo das reacées de apoio nas lajes armadas em 2 dire¢cbées apresentado pela
norma NBR — 6118/80.

Para as lajes macicas retangulares apoiadas continuamente ao longo das quatro
bordas e submetidas a cargas uniformemente distribuidas, inclusive quando o maior vao é
superior ao dobro do menor (comportamento como laje armada numa direcao), a NB-
6118/80 permite que as reacdes de apoio sejam determinadas (Figura 5.15) tomando-se
para cada apoio as cargas correspondentes aos tridngulos ou trapézios obtidos tragando-se
na planta da laje, a partir dos vértices, retas inclinadas de:

1) 45° entre dois apoios do mesmo tipo

2) 60° a partir do apoio engastado quando o outro for articulado.

45° 30° 30°
A ’ v
603 60
45° 4T t 4 tx
45° 4
/1 /1 /1 /] I/ | | / | I/ l/6§/
0,54, 0,5¢, 10,8662 10,50 0,366%, 7b,634¢,
£, < 0,733 &
(a) (b) (c)
/60> 60° 4 30° 30° 45°
K * e . ,o‘ﬁ////v/
Yy 60° 455 =
o L
30 / & 45 \ ¢, ; 4
e
| | | | 45
AA A /T/ /II/ /I& /II/ /II/ /II/ /II/ /II/ /II/
0,2894 0,289 0,634¢, 0,634¢, 0,5¢, 0,54,

f, < 0,578 i, £, < 0,789 &,
(d) (e) (f)

Figura 5.15 — Configuracoes para a determinacao de reacdes de apoio de lajes
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Por exemplo, para o caso (a) : Ro

Ao /
R1 [1

A

&

P. A P.A
Ri= — Ro= ——
£ £

onde p é o carregamento que atua sobre a laje, {1 e £> sdo os vaos tedricos nas 2 dire¢cdes.

Verificacdo do cisalhamento em lajes

A armadura transversal (estribos) é calculada para resistir os esforcos de
cisalhamento provenientes da forca cortante (MORENO, 1993).

No caso de lajes, devido as pequenas espessuras e aos baixos niveis de solicitacdoes
desses elementos estruturais, é possivel se dispensar o uso de armadura transversal quando
wa < w1 € pelo menos metade da armadura longitudinal maxima de tracdo no vao é
prolongada, sem dobrar, até os apoios e ai corretamente ancorada, sendo 7,y a tensdo de
calculo convencional de cisalhamento (de referéncia) na alma da peca; 7, € valor ultimo de
tensado convencional de cisalhamento; V,é a forca cortante maxima no apoio de célculo; by, é
a largura da faixa da laje (1 metro); d € a altura util da laje. A tensdo de cisalhamento &
calculada pela expressao:

Va

Twd =
bw *d
Para lajes sem armadura transversal:
twut € igual a yu  f( em MPa) e menor que 1,0 MPa
f-« € a resisténcia caracteristica do concreto; e w4 que depende da situacao de carregamento

e da espessura da laje, tem os seguintes valores:
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- para cargas distribuidas quando d > L/20, wséiguala 0,12 «a.K
1-3d/L
- para cargas distribuidas quando d < L/20, ywséiguala 0,14.a.K

- para cargas lineares paralelas ao apoio, permitindo-se a reducdo, na propor¢cao a/2d, da
parcela de forca cortante decorrente de cargas cujo afastamento a do eixo do apoio seja

inferior ao dobro da altura util d. w4 éiguala 0,08. . K

onde d é a altura util e L € o menor vao tedrico da laje ou o dobro do comprimento tedrico no
caso de lajes em balanco.

Quando ha cargas distribuidas e cargas lineares paralelas ao apoio, w4 é obtido por
interpolacdo, proporcionalmente as parcelas de forga cortante decorrente desses dois tipos
de carregamento.

Os coeficientes k e « sdo dados pelas expressdes:

K=1,6—-d >1,0,comdem metros.

a=1+50p; <15
limitando-se o produto «.K ao valor 1,75.
p1 € a taxa de armadura longitudinal de tracdo na secao afastada de 2h da face interna do
apoio, considerando-se apenas as barras de aco prolongadas até o apoio e ai corretamente

ancoradas.

Comparacao do valor de t,4 com o0 valor 1

Obtido o valor de 7,7 resta compara-lo ao valor de zy4:

a) se tw1 < twq; € necessaria armadura de cisalhamento.

b) se rwu1 > twg; NAO € necessaria a armadura de cisalhamento.
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Dimensionamento das armaduras de flexdo das lajes

Obtidos os valores dos momentos nas lajes expressos para faixas com largura
de 1 metro, o dimensionamento a flexdo das lajes é idéntico ao das vigas de secédo
retangular submetidas a flexao simples (ver item 5.6.2) onde a altura da secéo corresponde a
espessura da laje, a largura é tomada como 1 metro e o vdo é o vao de calculo da laje
(MORENO, 1993).

by * f 100 * &f
K= — = (59)
My My

Em fungéo da resisténcia do concreto e das caracteristicas do aco, a tabela fornecera
o valor de Ks, com esse valor é determinada a area da armadura necessaria para uma faixa
unitéria da laje:

Ks * My
As = (cm?/m) (60)
d

As tabelas de K; e K;sao apresentadas no anexo .

A nomenclatura usada para momento fletor negativo é X. Neste caso, nas expressoes

acima tem-se My= Xg.

Devem-se verificar as seguintes prescricdes de armaduras minimas e disposicdes
construtivas da NBR 6118/80:

armadura minima de trag&o:
0,25% de (bw * h ) (acos CA-25);
0,15% de (bw * h ) (agcos CA-50 e CA60).

Espacamento das barras da armadura principal
Na regido dos maiores momentos nos vaos das lajes (centro das lajes), o
espacamento das barras da armadura principal ndo deve ser maior que 20 cm. Nas lajes
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armadas em uma Unica direcao esse espacamento nao deve, também, ser maior que duas

vezes a espessura (h) da laje.

Armadura de distribuicdo (na direcao secundaria) das lajes armadas em uma so direcdo
Deve ser disposta uma armadura perpendicular a direcao de calculo denominada

armadura de distribuicdo, esta armadura — por metro de laje — deve ter sec¢do igual ou

superior a 1/5 da armadura principal; 0,9cm?m; no minimo trés barras por metro

(espacamento de no maximo 33 cm).

Diametro maximo das armaduras
O diametro das barras da armadura de flexao nao deve ultrapassar 1/10 da espessura da

laje.

Armadura de borda (perimetral)
Nos bordos das lajes calculados como perfeitamente apoiados em vigas, devera ser
disposta uma armadura superior (negativa), perpendicularmente ao bordo, com area da

secao transversal ndo inferior a 0,10h (cm?m), com h em cm.

Distribuicdo das barras da armadura positiva

A distribuicao das armaduras deve ser feita de modo a cobrir a superficie onde atuam
os momentos fletores. Como em geral as tabelas para a determinacao de tais momentos s6
fornecem valores correspondentes as faixas centrais, uma distribuicdo rigorosa torna-se
impraticavel. Em vista disso, existem processos simplificados para efetuar aquela
distribuicdo, e que para os casos correntes, resultam bastante eficientes.

Nos casos de lajes de dimensGes comuns, ndo ha necessidade de tal variacdo na
armadura. A distribuicdo, para os varios casos de vinculacédo, pode ser esquematizada como
mostra a Figura 5.16 (em cada faixa lateral apenas uma armadura é reduzida a metade,
exceto nos cantos da laje).
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0,15¢ 0,15 ¢, 0,33 ¢
0,15 ¢,
) 2
v 1 v
7 0,154, P ¢
< @) > (b)
0,30 ¢, 0,30 ¢
E3 T 0305
2
0,30 ¢4
l —_—
£
< >
(C)

Figura 5.16- DistribuicAdo das armaduras positivas
(Fonte: ANDRADE, 1982)
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Outra possibilidade, também consagrada pela pratica é a da Figura 5.17.

0,254 0,15 ¢ 0,25 ¢, 0
= .
Ed 1L 1L

0,15 ¢

15 ¢

0,15 ¢

t2 t2

-, 0,15 & / / / - 0254

{4 £

0,25 [1 0,25 81

0,25 1

t2

0,25 2]

t

(f)

Figura 5.17- Distribuicdo das armaduras positivas (outra possibilidade)
(Fonte: ANDRADE, 1982)
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Também aqui a zona central fica armada com Ag, enquanto as zonas laterais ficam
armadas com A¢/2, apenas em uma direcao.
Em todos os esquemas anteriores ja estao incluidos os comprimentos de ancoragem

das barras da armadura.

Distribuicdo de barras da armadura negativa

As barras da armadura negativa devem ser dispostas com um comprimento que cubra
o diagrama de momento fletor negativo deslocado de um valor a € mais um comprimento de
ancoragem.

Para essas barras a NBR 6118/80 apresenta o seguinte critério: quando nao se
determinar o diagrama exato dos momentos fletores negativos, em lajes retangulares de
edificios com carga distribuida e g <g, as barras da armadura principal sobre apoios deverao
estender-se de acordo com o diagrama triangular de momento fletores ( considerado ja

deslocado) de base igual ao valor adiante indicado:
a) em lajes atuando em duas diregbes ortogonais

a.1)em uma borda engastada, sendo cada uma das outras trés bordas livremente apoiada ou

engastada, 0,25 do menor vao (Figura 5.18)
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L1 L2

{1<f2<f3
£ ( £ menor vao

da laje engastada)

IR RN

£ )

diagrama deslocado (ar)

diagrama adotado

/ ( deslocado de #;)

et

th1 0,25¢; 0,25¢; {pi ( com #5110 )

| ] «— 7

Figura 5.18 - Diagrama triangular para o cobrimento do momento fletor negativo
(Fonte: ANDRADE, 1982)

Quando se emprega uma se¢ao de armadura igual a calculada ( Asefetivo = As,caic), O
comprimento de ancoragem, #»7, € dado por:
th1 = fua (61)
4 1y

onde & é o didmetro da barra; f,q € a tensdo de calculo do ago; 7, € o valor ultimo de

aderéncia,de célculo, entre barra de aco e concreto igual a 0,28V f,y (MPa) para ago

CA - 25; 7, é 0,42 °V (f,y)? (MPa) p/ demais agos.

Se a éarea As. da armadura existente for maior que a area Ascy da armadura
determinada pelo calculo, o comprimento de ancoragem reta da barra tracionada podera ser
reduzido para £, dado por:
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_fb = fb1 -As,ef (62)
As, cal

sendo que f, devera ser maior ou igual a 1/3 de 7, ou 10 vezes o diametro da barra, ou
ainda 10cm.

a.2.) nos dois lados de um apoio de laje continua, 0,25 do maior dos vaos menores das lajes
contiguas (Figura 5.19)

L1 L2 [1<[2<[3
L1 (menor vao u)

£ L2 (menor vao )

£ )

diagrama deslocado(ar)

diagrama adotado
/ (deslocado de #1)

b1 0,25t2 | 0,252 | tbi
[

(com £,12109)

| A

Figura 5.19 —Diagrama triangular para o cobrimento do momento fletor negativo:
laje armada em duas dire¢cées (Fonte: ANDRADE, 1982)

116



b) em lajes atuando numa s6 direcao

b.1.) em uma borda engastada, 0,25 do vao (Figura 5.20)

L1 L2

{1 <f2<{3
1)

£ 1)

diagrama descolado (ar)
diagrama adotado

(deslocado de #y7)

tb, | 0,256y 0,250, by
(com £p1>109)

| — | A

Figura 5.20 — Diagrama triangular para o cobrimento do momento fletor negativo:
laje armada em uma diregdo  (Fonte:ANDRADE, 1982)

Para as lajes sem armadura transversal, tem-se o valor de a, igual a 1,5 d, cujo valor
sera empregado somente quando o diagrama de momento fletor for determinado por um
processo exato.

O comprimento necessario de ancoragem retilinea (sem ganchos) das barras

tradicionais € novamente o valor de £, calculado conforme expresséao ja apresentada.
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5.6.2. Vigas

Vigas sao consideradas como barras ( 2 dimensdes despreziveis em relacdo a uma
terceira), e sdo estudadas pela Resisténcia dos Materiais e pela Estatica das Estruturas.

Nas vigas de concreto armado, o peso préprio (p,) € calculado pela expressao:

Po = Y. bu. h (63)

onde 7. € 0 peso especifico do concreto armado () = 25KN/m®); b, e h sdo,

respectivamente, a largura e altura da secéo transversal da viga.

O calculo e o dimensionamento de vigas de concreto armado sao feitos em duas
etapas:

- considerando o estado limite ultimo para as solicitagdes normais;

- considerando o estado limite ultimo para o cisalhamento.

Os fundamentos tedricos relativos a cada uma dessas etapas sao descritos a seguir.

Estado limite ultimo para solicitacées normais

A expressao “solicitacées normais” foi introduzida pelo CEB para designar os esforcos
solicitantes normal N e momento M, adotando como hipétese que o plano de agédo do
momento € normal a secao transversal.

As hipéteses fundamentais de célculo para o dimensionamento e a verificagcdo de
secdes sob solicitagdes normais, no estado limite Ultimo relativo a ruptura convencional do
concreto ou a deformacgéo plastica excessiva do ago (as duas verificacbes sao feitas em
conjunto) sdo apresentadas a seguir. As hipoteses sao vélidas para flexao simples ou
composta, normal ou obliqua, compressao ou tragdo uniformes, e se aplicam as pecas de
concreto armado em geral, exclusao feita para as vigas-parede. O limite da relacdo
altura/vao para caracterizar o comportamento de viga-parede € dado pelo item 3.3.1.2 da
norma NBR-6118: h > (0,4 a 0,5) L, onde h € a altura total da secdo e L é o vao
(SANTOS,1983).

118



Hipoteses de calculo para o estado limite ultimo (sequndo a NBR 6118 — ABNT, 1980)

a) As sec¢des transversais planas antes do carregamento permanecem planas até a ruptura
(distribuicao linear das deformacgdes na secao).

b) A deformacéo de cada barra é a mesma do concreto adjacente (perfeita aderéncia entre o
aco e o concreto nao fissurado).

c) Despreza-se a resisténcia do concreto a tragao.

d) O encurtamento de ruptura convencional do concreto nas secdes nao inteiramente
comprimidas € de 3,5% (dominios 3,4 e 4a da Figura 5.21). Nas sec¢des inteiramente
comprimidas (dominio 5 da Figura 5.21), o encurtamento da borda mais comprimida, na
ocasiao da ruptura, varia de 3,5% a 2%, mantendo-se inalterada e igual a 2% a deformacéo
a uma distancia igual a 3/7 da altura total da secéo, contada a partir da borda mais
comprimida (giro em torno do ponto A dos diagramas de deformacdes da Figura 5.21). A
Figura 5.21 indica todas as possiveis distribuicdes de deformagdes na secao.

2% 3,5%

3/7h

~ A

\‘4a

< Q
P
(o}
s
w
N
(@)}
O
<

alongamentos| encurtamento
«———>

Figura 5.21 — Possiveis distribuices de deformagbes na segéo
(Fonte: SUSSEKIND,1987).

Em funcdo das caracteristicas dos esforcos solicitantes, a ruina de uma peca em
concreto armado pode ocorrer pela deformacao plastica excessiva da armadura e/ou pela

ruptura do concreto, conforme os seguintes dominios:
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Reta a: tragao uniforme

Dominio 1 (Figura 5.22)

Ocorréncia: tracao nao uniforme (tracdo excéntrica ou flexo-tracdo) sem tensdes de
compressao.

Dos esforgos solicitantes resulta somente tracdo sobre a secéo. A linha neutra encontra-se
posicionada fora da secdo (-« < x < 0). A ruina dar-se-4 devido ao alongamento plastico
excessivo da armadura, &€ o0 alongamento unitario da armadura tracionada. A tensao no aco
o5 sera igual a tensédo de escoamento de calculo fyq.

Deformacgao no aco: (&s)

&s=10% (o5 = f,q)

Linha neutra: -o<x < 0

LN

80

Figura 5.22 — Dominio 1 (Fonte: FUSCO, 1981)

Dominio 2 (Figura 5.23)
Ocorréncia: flexdao simples ou composta.
A linha neutra esta posicionada na se¢édo da peca, que € solicitada tanto a tragcdo quanto a

compressado. Nao ha ruptura a compressao do concreto ( & < 3,5% ) e ocorre 0 maximo
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alongamento permitido na armadura (&s = 70%). A ruina sera decorrente da deformacgao

plastica excessiva da armadura.
Deformacao no concreto: 0<&:<3,5% (encurtamento)
Deformacgéo no aco: & = 10 (Og = fyd)

Linha Neutra: 0 < x < X>3 sendo x a distdncia da linha neutra até a fibra de maior

encurtamento e Xx3 corresponde ao limite entre o dominio 2 e o dominio 3.

7 ] X

A LN

As Es

Figura 5.23 — Dominio 2 (Fonte: FUSCO, 1981)

Dominio 3 (Figura 5.24)
Ocorréncia: flexao simples (secdo normalmente armada) ou composta, com simultaneidade
de escoamento do aco tracionado com tensao de ruptura no concreto.

Neste dominio, a linha neutra também estd posicionada na secdo da peca. A ruina

caracteriza-se pela ruptura do concreto & = 3,5% € quando o ago estd em escoamento &yqg <

&s < 10 %. Por esta razdo, ocorre o aproveitamento maximo dos dois materiais. As pecas

assim dimensionadas sao chamadas de sub-armadas.

Deformagé&o do concreto: & = 3,5% ( deformagéo de ruptura do concreto )
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Deformacéo do ago: &< & < 10 & ( Os = f1q)

&yq € a deformagdo que corresponde a tensdo de escoamento do ago.

Linha Neutra: x23 < X < X34.

Ec
€s
A's X
LN
N
As Es
Figura 5.24 — Dominio 3 (Fonte: FUSCO, 1981)
Dominio 4 (Figura 5.25)

Ocorréncia: flexdo simples (sec¢ao super-armada) ou composta, sem escoamento do ago (&sq
< &4 ), ruptura por esmagamento sem aparecimento de fissuras.

A linha neutra corta a secédo da peca. Ocorre a ruptura do concreto por esmagamento com o
aparecimento eventual de fissuras muito finas, a armadura ndo alcanga o escoamento.
Nessa situacdo somente o concreto € bem aproveitado. A peca assim dimensionada é
denominada de super-armada, devendo ser evitada pelo mal aproveitamento da armadura, e

do lado da seguranca, pela raz&o de ruina sem aviso.
Deformagéo do concreto: & = 3,5%

Deformagéo do ago: 0 < & < &g (05 < fya)

Linha neutra: : x3s <x<d
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Ec

€s
A’s
LN
N
As Es
Figura 5.25 — Dominio 4 (Fonte: FUSCO, 1981)
Dominio 4a (Figura5.26)
Ocorréncia: flexdo composta com armaduras comprimidas.
Deformagéo do concreto: & = 3,5%
Deformagéo do ago: &sq < &y
Linha neutra: d<x<h
Ec
8!
A’s
N o
LN
As

Figura 5.26 — Dominio 4a (Fonte: FUSCO, 1981)

Dominio 5 (Figura 5.27)

Ocorréncia: compressao nao uniforme, sem tensdes de tracao.
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A linha neutra encontra-se posicionada fora da secdo. A ruina se da pela ruptura do
concreto. A deformacao no concreto permanece constante e igual a 2% a 3h/7 da borda mais
comprimida.

Deformagédo do concreto: & - 2% a 3h/7 da borda mais comprimida. 2% < & < 3,5%
(deformacgéao de ruptura do concreto)

Deformacéo do aco: 0 < &s < 2% ( 05 < f,q)

Linha neutra: h < x < .

€s
As / 3h/7

As o

LN

Figura 5.27 — Dominio 5 (Fonte: FUSCO, 1981)

Reta b: compressao uniforme.

Calculo da armadura na viga

As principais cargas que se distribuem sobre as vigas, determinadas por metro linear,
sdo: cargas transmitidas pela laje, cargas de paredes e peso proprio. Além destas, pode
haver ocorréncia de cargas concentradas provenientes da agcdo de outras vigas ou pilares
(ROCHA, 1976).

Da mesma forma que as lajes macicas, as vigas devem, preferencialmente, ser

dimensionada dentro do dominio 3.
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Dimensionamento de seg¢bes retangulares

O problema do dimensionamento consiste em montar e resolver um sistema de
equacOes constituido de duas equacdes de equilibrio e uma equacdo de compatibilidade
geométrica de deformacdes. Nesse sistema de equacdes pode-se adotar, para a distribuicao
das tensdes de compressao no concreto, o diagrama parabola-retangulo (Figura 5.28) ou o

diagrama retangular simplificado (Figura 5.29).

Secao retangular com armadura simples

& 0,85 fy4
74
X
d| LN
é OCNONONO)
/ Es Osd Rst
v
Ac=by. X

Figura 5.28 - Diagrama parabola-retangulo
(Fonte: MASSARO Jr., 1983)

& 0,85 fy
A 0.5y
A RCC Md
X y=0,8x 1 _>
d _____________________________ R
#*loopo — >
83 O-SC/ RST

v
A,c = bw. y
Figura 5.29 - Diagrama retangular simplificado
(Fonte: MASSARO Jr.,1983)
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No dimensionamento da viga, para o caso de flexao simples, é necessario resolver um
sistema de 3 equacdes.
De acordo com o diagrama retangular simplificado (Figura 5.29), sdo obtidas duas
equacoes de equilibrio:
cc = Rst

}/f.Mkszzz.RCC

e uma equacao de compatibilidade (relacao de triangulos) :

X &Ee X 1

d—x Es d 1+ Es
Ee

O diagrama simplificado retangular para a distribuicdo das tensées de compressao é
adotado por ser permitido pela norma NBR- 6118/80, e porque simplifica a elaboracdo das
tabelas para o dimensionamento visto ser imediato o calculo da resultante R.. e do braco de
alavanca z:

Rec = 0,85 feq by 0,8x

Z=d-0,5y=d-0,4x
O emprego do diagrama parabola-retangulo exige que o célculo da resultante R.. € de seu
ponto de aplicacao seja feito por integragao.

As tabelas para dimensionamento, elaboradas com o diagrama simplificado
retangular, sdo aplicaveis indistintamente as sec¢des retangulares e as se¢coées T com a linha
neutra cortando a nervura, ao passo que as tabelas baseadas no diagrama parabola-
retAngulo ndo sao aplicaveis as secdes T quando o trecho parabdlico do diagrama atinge

simultaneamente a nervura e a mesa.

Definicdo dos coeficientes Kc e K s

Adotando o diagrama simplificado, é possivel estabelecer as expressdes para 0s
coeficientes Kce Ks, como segue.
Coeficiente K¢
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RCC - 0,85fcd . bW . 0,8X
Z=d-05y=d-04x

Considerando: ¥;. Mk =z. Rec (64)
z=d-0,4x =d - 0,4K.d = (1 — 0,4K\)d (65)
0,85 fex 0,85 fo
RCC = . bw. 0,8X = . bw . 0,8Kx . d
Ve Ve
Rcc = 0,68 Ky fek/ Ve . bw.d (66)

Substituindo (65) e (66) em (64) :

fck
Y. Mc=(1-04K).0,68K,. by (67)
Ve
b, . Ve
ou =
¥f. Mk (1-0,4).0,68. fx
by .of
Kc = (68)
7t M
Coeficiente Ks
Considerando : ). Mk =z . Ry (69)
z=(1-04k)d (70)
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e Rst = 0sa As (71)

onde osy € a tensao correspondente ao alongamento unitario &;.

Substituindo (65) e (71) em (69):

Y. Mq= (1=0,4 k)d . 654. As

1 -y M
As =
O-sd(1_0,4kx) d
1

Definindo Ks =

O-sd ( 1 _0,4 kx)

Vi Mk My

temos: As=Ks ™ — As=Ks — (72)

d d

Os valores de K¢ e Ks podem ser encontrados em tabelas no anexo : o coeficiente K¢
é fornecido em fungéo de fx e kx e 0 coeficiente Ks € fornecido em fungéo de kx e do ago
adotado. Deve-se observar as unidades para as quais as tabelas de K. e Ks foram
elaboradas, e também se o0 momento fletor a ser considerado sera o valor caracteristico M,
ou o valor de calculo M,.

As tabelas utilizadas no presente trabalho foram elaboradas para valores do momento
de célculo My e com as unidades do Sistema Internacional de medidas.

Secao retangular com armadura dupla

O valor Kgim corresponde ao coeficiente K. para a altura da linha neutra igual Xs4.
Quando, no dimensionamento de uma viga, o coeficiente K. for menor que Kginnado se deve
utilizar armadura simples. Isso significa que x > Xjim ou (Kx > Kyim), € @ Se¢ao neste caso sera
super-armada (dominio 4).

Para evitar as secoes super-armadas ha dois recursos: ou aumentar as dimensdes da

secao de modo que o novo valor de K; ndao seja inferior a Kgim oOu utilizar armadura de
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compressao para auxiliar o concreto (Figura 5.30), tornando assim possivel o aumento da

tensdo de calculo na armadura de tracdo osy até que a mesma se iguale a resisténcia de
calculo do ago f,4 (MASSARO Jr.,1983).

Uma vez constatado que K; =

bud®

My

considera-se a secao inicialmente com armadura simples e calcula-se o0 maximo valor do

momento fletor que a mesma pode resistir sem se tornar super-armada:

bud?
Maijim = (74)
Kaii
bu*df
Ma1 = ytMy1 = ys Miim= —
Kclim

Com o valor tabelado de Kgim, calcula-se a armadura AssPara resistir a essa parcela

de momento, a armadura necessaria é:

Moaiim
AS1 = Kslim (75)
d
- | 3.5 % 0,85f,, Rse
d>¥ 00, OO0 &scq/ ¥=0,8x|| & Rec
Xiim 1 As As Xiim
[ V\\a 1 <V T ____
LN d'd’ | A32 | /‘S:ASHASZ
oo OO0
| — — >
bw bw bw Syd fyd Rst
M im AMy My = Mgjim'+ AMy

Figura 5.30 — Secéo de viga com armadura dupla
Fonte: (MASSARO Jr., 1983)
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Considera-se a diferenca do momento fletor AMy = My — Myim nao resistido pela secao
“metalica’constituida de duas armaduras, As, de tragdo e As’ de compressao, trabalhando
com o braco (d — d’).

AMy = Mg — Majim

AMy = Rsz (d-d)= R’s(d-d’)

AMy = Asz * fyq (d-d’) = A’s * 0'sq (0-d)

As armaduras para AMy sé&o:

AMy 1 1
A= .y =k (76)
d-—ad fy fyd
AMy 1 1
A = _ .y _ =K (77)
d-—d o O’sd

Deve-se entdo armar a viga com:
As= As1 + Aso (na regiao tracionada)

A’s (na regidao comprimida)

Taxa geométrica de armadura longitudinal
A taxa geométrica de armadura longitudinal p € uma relacdo entre a area da secao
transversal de aco, As, € a area total da secéao de concreto.

As

p= (78)
bw *h

Quando houver armadura dupla, a taxa de armadura se refere a armadura de tragéao.
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Disposi¢gbes Construtivas para a armadura longitudinal
1. A largura das vigas (by) nao podera ser inferior a 8 cm.

2. Nao é permitida a utilizacdo de uma s6 barra tanto na zona tracionada quanto na zona

comprimida.

3. A armadura minima de tragéo nao pode ser inferior a:
a)0,25% de (b, *h) para os acos CA-25
b)0,15% de (b *h) para os agos CA-50 e CA-60

4. Vigas com altura superior a 60cm exigem o calculo de armadura de pele.

5. E obrigatério prolongar até cada um dos apoios das vigas, a seguinte fracdo da area de
armadura calculada para 0 momento maximo:

1/3 se 0 momento no apoio considerado for nulo ou negativo de valor absoluto inferior a 50%
do momento positivo maximo;

1/4 se 0 momento negativo for maior que 50% do momento maximo positivo do vao.

Cobrimento
Segundo a norma NBR 6118/80 armadura deve ter um cobrimento de concreto de no
minimo uma espessura igual ao seu diametro, e ndo menor que:

para concreto revestido com argamassa de espessura minima de 1 cm:

em lajes no interior de edifiCiOS .........ccccceunnnnnnnns 0,5 cm;
em paredes no interior de edificios........ccccceeeeee.... 1,0 cm;
em lajes e paredes ao ar livre.........ccccceeeeeeieveeennnn, 1,5¢cm;

em vigas, pilares e arcos no interior de edificios ..2,0 cm.
para concreto aparente:
no interior de edifiCios.........coevvvieeeeieiiiiiieeeeeeiee. 2,0cm;

= o I G 1LY/ T 2,5 cm.
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para o concreto em contato com 0 SOl0........cccceeevveeeenne. 3,0 cm.

para o concreto em meio fortemente agressivo............... 4,0 cm.

Cisalhamento

O estudo da resisténcia a forca cortante baseia-se na teoria classica de Mérsch, pela
qual as pecas de concreto armado submetidas a flexdo simples ou composta séo
assimiladas a trelicas. Na analogia de trelica concebida por Mérsch (Figura 5.31), a armadura
longitudinal de tracédo faz o papel de banzo tracionado, o concreto (e eventual armadura) sob
compressao faz o papel do banzo comprimido, a armadura transversal (estribos e barras
dobradas) faz o papel das diagonais tracionadas e as bielas inclinadas a 45 ° de compressao

fazem o papel das diagonais comprimidas (MASSARO JR., 1983).

estribos

45° >

biela de concreto

Figura 5.31 — Esquema de “trelica” apds fissuragdo do concreto (com estribo a 90°)
Fonte: (MASSARO Jr., 1983).

Como, na pratica, a armadura de cisalhamento é em geral formada por estribos
verticais, o procedimento de célculo a seguir apresentado se aplica a esse tipo de armadura.

Cabe esclarecer que as especificagdes normativas para o calculo da armadura de
cisalhamento a serem seguidas sao aquelas apresentadas no anexo A da norma NBR 7197
— Projeto de Estruturas de Concreto Protendido (ABNT,1989) que em 1989 substituiram as
especificacoes da norma NBR 6118 — Projeto e Execucdo de Obras de Concreto Armado
(ABNT,1980), até entao utilizadas.

A tensdo convencional de cisalhamento (de célculo) provocada na sec¢éo pela forgca

cortante V é:
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Vo
(79)

Wd=

bw *d

onde: Vy é o esforgco cortante de célculo; bw € a largura da alma, que no caso de pecas
retangulares € a prépria largura da viga e d € a altura (til da secao.

A tensao de cisalhamento de calculo nas bielas comprimidas de concreto, ndo deve
superar o valor da tenséo ultima de cisalhamento, isto é: 7,,g < 7wy

Segundo o anexo A da norma NBR 7197 (ABNT,1989), quando se empregam estribos

dispostos verticalmente, a tensao ultima a ser considerada é:
Twu = 0,30fcd _<4,5 MPa (80)
A armadura transversal deve ser calculada com base na seguinte tensao:

Tg=1,15"14g - 7c >0 MPa (81)
com 7., definido na flexdo simples, por:

o= 0,15vfy MPa (82)

A armadura transversal por unidade de comprimento da viga € obtida pela expressao:

ASW
S
com
1, 15 * de - TC
py = (84)
onde:

pw - taxa geométrica de armadura transversal;
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bw - largura da secao transversal da viga ;
fya - tensda de escoamento de calculo do ago.

Para a largura b, em centimetros, a expressdo As € fornecida em cm?cm para os dois os
S
ramos do estribo. Para que o valor seja fornecido em cm?m e para um ramo de estribo, a

expressao deve ser ajustada para:
Asw 100

= pw . by.—— (cm?m por face) (85)
S 2

Disposigbes construtivas para a armadura de cisalhamento
Armadura Minima para estribos
(Asw) min=0,07 . b, ; em (cm?/m por face)

- by é a largura da viga em (cm)

Bitolas permitidas para os Estribos (< estr)
5mm S Zestrg bw/12

As armaduras de porta-estribos devem ter didmetro nunca inferior ao didmetro dos estribos.

Espacamento permitido para os Estribos (s)
2 Thgr< 8< d2 ou 30cm

com: hy € adimensdo maxima do agregado e d altura util da viga.

Havendo armadura longitudinal de compressdo, além das duas condicées acima, uma
terceira condicdo deve ser atendida:

12 vezes o didmetro da armadura de compressao (CA-50 e CA-60);

21 vezes o didmetro da armadura de compressao (CA-25).
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5.6.3. Pilares

Pilares sdo pecas submetidas a compressado uniforme ou ndo uniforme ou a
flexao composta (SUSSEKIND, 1987).

A maior parte dos pilares que sado calculados na pratica tem seu indice de
esbeltez 1<80 o que torna possivel dimensiona-los segundo critérios simplificados. Para
pilares com 4>80, de ocorréncia pouco freqlente, o tratamento é mais complexo e
trabalhoso.

No dimensionamento de pilares, os mesmos podem ser divididos, com relagéo

ao grau de importancia dos efeitos de 2° ordem , em 3 grupos (MORENO, 1989):

primeiro grupo — pilares curtos: sdo aqueles com indice de esbeltez (1) menor ou igual a 40;
para os quais ndo ha necessidade de consideracado do efeito de segunda ordem (em funcéo

da insignificancia do resultado numérico);

segundo grupo — pilares médios: sdo a grande maioria dos casos na pratica, tem indice de
esbeltez compreendidos entre 40 e 80 (40< A < 80), para os quais ha necessidade da
consideracao dos efeitos de segunda ordem (deformacgdes). Esta consideragéo pode ser feita
a favor da seguranca, segundo o processo simplificado proposto pela NBR 6118/80;

terceiro grupo — pilares esbeltos: sdo de pouca ocorréncia na préatica; tem indice de esbeltez
superior a 80 (A > 80), para os quais é indispensavel a analise de sua estabilidade elastica
(flambagem) e a consideracao dos efeitos de segunda ordem: sem simplificacdo como para

0s do segundo grupo.

Determinagé&o do indice de esbeltez 1 dos pilares

O comprimento de flambagem /. de uma haste reta, com inércia constante,
uniformemente comprimida e de secao constante € dado pelo valor: I = (f. ) em que [ é 0
comprimento da barra e g um coeficiente m fungéao dos vinculos extremos, tal como indicado

na Figura 5.32.
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Figura 5.32 — Comprimento de flambagem:(a) barra bi-engastada; (b) barra engastada e
rotulada; (c) barra bi-rotulada; (d) barra engastada e livre

(Fonte: SUSSEKIND, 1991)
O indice de esbeltez é obtido pela razdo entre o comprimento de flambagem (/) e o raio de

giracao i :
A =le/i

[
A

onde i=\
A variavel I € o momento de inércia e a variavel A é a secao transversal do pilar.

Dimensionamento de Pilares sequndo a NBR 6118/80
No presente trabalho sdo abordados apenas os pilares com indice de esbeltez, A,

menor que 80, com carregamento centrado, ndo existindo, portanto, excentricidade inicial.
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Duas formas de calculo podem ser empregadas, nestes casos: o calculo simplificado e
o calculo ndo simplificado. Esses dois procedimentos sdo apresentados a seguir.

Calculo simplificado
No calculo simplificado, o pilar é calculado a compressao uniforme com majoragao do
esforco normal de calculo (Figura 5.33):

i 0,85 fcd
— « ]
l <
—_—————— o ] - Iz <—
: h $—
— ]

]
bw

Figura 5.33— Compressao uniforme (Fonte: MASSARO Jr., 1983)

aNg = (Ac — As) * 0,85 + As 0sq (87)

onde o é o coeficiente de majoracdo da forgca normal, As é a area total das secdes
transversais das barras da armadura, A; é a area da sec¢ao do concreto (Ac = by, *h) e
Ny = 1. Nk é a forca normal de calculo.

Os valores de o5y para 0s acos comerciais sao apresentados na Tabela 5.10.

Tabela 5.10 - Tensao no aco para s = 2 %. (Fonte: PINHEIRO, 1986)

Aco osd (MPa)
CA 25 215
CA 50 420
CA 60 400

Esse procedimento de célculo pode ser utilizado para pilares curtos (A < 40) e para

algumas situacoes de pilares intermediarios (40 < A < 80), a saber:

137



12 caso: (A <40)

6
a=1+— >11 (88)
h

onde h é o menor lado da se¢ao retangular do pilar.

22 caso: (40 <1 <80)
Este caso s6 se aplica se atendidas as seguintes condicdes: pilares com secao

transversal retangular ou circular (cheia ou vazada) constante (inclusive armadura); com
Ny

> 0,7 (89)
Ac fcd

Neste caso, o valor de o € obtido pela expressao:

1+K.e
a= — >1,1 (90)
h

K = 3 para as secoes retangulares com pelo menos 2/3 da armadura disposta ao longo dos
lados perpendiculares ao lado da altura h.

K = 4 para as demais secdes retangulares e secoes circulares.

e = e, + €2, sendo e, a excentricidade acidental e e-> a excentricidade de 2° ordem.
ez =h/30 >2,0cm

I . 0,0035 + f,/Es
eo= (91)
10 (v+0,5) h

le € o comprimento de flambagem; f,4 € a resisténcia de calculo do ago; Es € o moddulo de
deformagado longitudinal do aco e vale 210.000 MPa; h e e; sdao medidos na direcéo

correspondente a maior esbeltez.
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Calculo ndo simplifacado

Para Ny centrada e 40 < A < 80, e outras situagdes que nao a anterior, é utilizado o
calculo ndo simplificado que consiste em trabalhar com coeficientes adimensionais e dbacos
para armaduras dispostas simetricamente. Cada lado perpendicular a direcdo da
excentricidade considerada ea e ey, recebera a metade da armadura calculada, nédo se

somando as armaduras.

My = Mq1 + Mgz
onde Ma1 = Ny * €5
Mgz = Ny * €2
2 . 1
e = —
10 r
1 0,0035 + f,o/ Es comv+0,56=>1
r = (v+05)h
Nqy
V=
Ac fcd

h é o lado paralelo a excentricidade acidental considerada na sec¢éo.

Para as sec¢des retangulares, se encontra na literatura corrente uma série de abacos
que fornecem a taxa mecanica de armadura (w) a partir dos valores reduzidos da forca
normal de célculo (v4) € do momento de célculo (ug).

Para a utilizacdo do abaco deve-se fixar o tipo de ago a ser adotado e definir a relagao

d’/h. Com o par de valores adimensionais vy € uq, calculados conforme as expressoes:

Ny
Vg= (92)
bW h de
My
Ho= — (93)
by h feq
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obtém-se do abaco a taxa mecanica de armadura w. A partir desse valor € possivel calcular
a armadura longitudinal, usando-se a seguinte expressao:
(O] * AC * fcd

A= ——— (94)
f

A = As = Ag(simétrica)
2

Disposicbes referentes as dimensdes e armaduras dos pilares ndo cintados (NBR 6118/80)

Dimensées
A menor dimensdo da sec¢do transversal deve ser maior ou igual a 20 cm, e néo
inferior a 1/25 da altura livre desse pilar. Com essas recomendacdes, deve-se utilizar um

coeficiente de majoracéo do carregamento, yrigual a 1,4.

A NBR 6118/80 permite a reducdo de uma das dimensbes minimas para 12 cm,
devendo a dimensdo na outra dimensao nao ultrapassar 60cm. Neste caso de reducao da

dimensao minima, o coeficiente de majoragcéao das cargas deve ser y = 1,8.

Taxa geomeétrica para a armadura longitudinal (p)
Sendo p = AJ/Ac, onde As é a armadura longitudinal e A; area da secao geométrica, a

taxa geométrica p deve atender aos seguintes critérios:

0,8% <p <6% para 1 > 30
0,56%=<p <6% para A <30

Nos pilares que tenham dimensdes superiores as exigidas pelo calculo, a secédo a

considerar para os fins deste item € apenas a teoricamente necesséria, porém p ndo deve

ser inferior a 5% da sec¢ao total do concreto.
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No contorno das pecas comprimidas, deve haver, em qualquer secao transversal,
barras longitudinais espa¢adas no maximo de 40 cm, conforme a figura abaixo.

< 40cm <40 cm <40 cm
|
O ©® O O O
- - O O O

O diametro &) das armaduras longitudinais dos pilares nao podera ser inferior a 10mm.

O espacamento entre as barras longitudinais ndo pode ser menor que: 2cm, 1 e

1,2 Dagregado- Na regi@o de traspasse o segundo limite minimo deve ser 2.

Cobrimento
Concreto revestido com argamassa de espessura minima de 1cm:
-pilares no interior de edifiCios...........uuueuuueeeimriiiiaans 1,5cm;
-pIlares @0 ar lIVI€.....coc oo 2,0cm;

Concreto aparente

-pilares no interior de edifiCios...........uuueuumeiemiiiiiiians 2,0cm;
-pIlares @0 ar lIVI€.....coe oo 2,5cm;
Concreto em contato CoOm 0 SOI0.......ueviiiieeiieieeiee e, 3,0cm.

Armadura transversal
O espacamento maximo entre estribos ndo deve superar os seguintes valores:
-30cm;
-a menor dimensao externa da secao transversal da peca;

210, e 340 &2 para CA-25 e 120 e 190 &2 para CA-50 e CA-60.
@[ QZ

onde & é o didmetro do estribo e & € o didametro da armadura longitudinal.
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Esses valores sdo vélidos quando f, do estribo € maior ou igual f da armadura
longitudinal; caso contrario, os limites serdo reduzidos na proporgéo dos valores de f.

O diametro do estribo (£}) deve ser no minimo igual a 5mm. Costuma-se adotar &} =
/4.

No caso de secdes alongadas, pode ser necessaria uma amarragao intermediaria,
além dos estribos. Essa amarracao é feita por meio de ganchos que devem ser posicionados

de acordo com a figura abaixo:

@) O @) @) O O
@) O @) QO QO A
I I I
I I I
>20@t
< O@t
@) @
@) A
I I I
I I I
» 20
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5.6.4. Fundacoes

Segundo MORAES (1976), para a escolha e elaboracédo de um projeto de fundacao, é
necessario e fundamental o conhecimento das caracteristicas do solo onde ela vai
acomodar-se e também dos carregamentos que serdo transferidos pelos elementos da
fundacéao ao solo.

O projetista de fundacao para melhorar ou mesmo adotar a melhor solucao deve
procurar informar-se sobre: caracteristicas do solo, carregamentos atuantes, caracteristicas
da superestrutura, recalques provocados no solo de apoio e as repercussées na
superestrutura, efeitos sobre as fundagdes vizinhas ou mesmo nos prédios vizinhos.

A fundagédo direta é caracterizada como rasa quando estd assentada a uma
profundidade considerada como pequena em relacdo a sua maior dimenséo, variando entre
1,5m e 3,0m. Ela pode ser em forma de bloco, de sapata, ou de radier.

A fundacao direta é caracterizada como profunda quando esta assentada a uma
profundidade considerada apreciavel em relacdo a sua maior dimensao, além de 6,0m.

Regras Gerais para os Casos mais comuns

No solo constituido por uma camada superficial espessa compacta ou muito
consistente adota-se uma fundacgao direta e rasa.

No solo constituido por uma camada ou camadas moles, existindo porém camada
resistente, usam-se estacas ou tubuldées. A escolha do tipo de fundagédo pode constituir um
problema aleatério devido a série de parametros a serem considerados. A experiéncia tem
mostrado que nao se deve utilizar sob uma mesma estrutura dois tipos diferentes de

fundacao.

Sapata isolada

Tem-se uma sapata isolada quando ela ndao tem associagdo com nenhuma outra
sapata, sendo dimensionada em funcdo dos esforcos provenientes de um s pilar
(MORENO,1993).
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Sapata rigida

Na sapata rigida, as pressdes e deformacdes sao uniformes impondo ao solo um
recalque por igual, ou seja, a fundacao é indeformavel (Figura 5.34).

Para ser enquadrada como rigida, a biela na diagonal mais inclinada da sapata deve

fazer um angulo maior que 30° com a horizontal.

\ a >30°

a (b)
Figura 5.34 - Angulo formado entre a biela e o eixo horizontal

O dimensionamento da sapata isolada é feito de acordo com o procedimento
apresentado a seguir.

O carregamento da sapata (P) é a forca normal proveniente do pilar mais o peso
préprio da sapata. A carga do pilar sobre a sapata € designada como P’ (Figura 5.35) e G é
0 peso proprio da sapata. Assim:

P=P+G (95)

Estima-se o peso proprio da sapata como sendo 5% da carga do pilar. Portanto, a
carga estimada sobre a sapata pode ser calculada pela expressao:

P=1,05P (96)
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Figura 5.35 — Aplicacao da forca normal

Geometria da Sapata
Para definicdo da geometria da sapata faz-se necessario o conhecimento da tensao

admissivel do solo ( paam ). A tensdo maxima aplicada no solo tem que ser menor do que a
tensdo admissivel para aquele tipo de solo. Alguns valores sao apresentados naTabela 5.11.

A tensdo no solo (p) é igual a carga estimada (P), dividida pela &rea da sapata (Asapata)

e esta relagdo tem que ser menor ou igual a tensao admissivel no solo (Pagm) :

P
p= < Padm (97)

Asapata

Com o valor da area da sapata adotam-se as dimensdes ae b.
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Tabela 5.11 - Pressdes admissiveis basicas sobre o terreno das fundacdes
(Fonte:MORAES, 1976)

Rocha viva macica sem laminacdes, fissuras ou sinal de decomposicéao, tais como:

Gnaiss,granito,didbase, basalto 10 MPa
Rochas laminadas, com pequenas fissuras estratificadas, tais como: xistos e
ardoésias 2,5 MPa
Depositos compactos e continuos de matacoes e pedras de varias rochas

1,0 MPa
Solo concrecionado 0,8 MPa
Pedregulhos compactos, e misturas compactas de areia e pedregulho 0,5 MPa
Pedregulho fofos e misturas de areia e pedregulho. Areia grossa, compacta

0,3 MPa
Areia grossa fofa, e areia fina compacta 0,2 MPa
Areia fina fofa 0,1 MPa
Argila dura 0,3 MPa
Argila rija 0,3 MPa
Argila média 0,1 MPa

Argila mole, argila muito mole e aterros sdo exigidos estudos especiais ou experiéncia local.
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do

ho

(b) corte A-A

Figura 5.36 — Geometria da sapata: a) planta; b) corte A-A
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bo

=

(c) corte B-B
Figura 5.36 — Geometria da sapata: c) corte B-B

sendo a,b as dimensdes da sapata, em planta, na base; h a altura da sapata; hy a altura da
base da sapata; g inclinagéo das laterais da sapata; ap,bp as dimensdes do pilar e a,, b, as
dimensdes, em planta, da sapata na regido de ligagcdo com o pilar (Figura 5.36).

Desta maneira consideram-se entdo como rigidas as sapatas cuja altura (h) satisfaz
as seguintes condicoes:

a—4ap b— bo

e h>
3 3

Estas condi¢des implicam em « maior ou igual a 33,7° (ver Figura 5.34).

h> (98)

A altura da base da sapata, hy, por recomendacgao de norma, deve ser:

ho =20 cm

h/4 <hy <h/3
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Dimensionamento da armadura da sapata a partir de a e b
ap =ap+ 5cm by = bo+ 5cm

As dimensées ap e by sdo acrescidas de 2,5cm de cada lado para levar em conta a forma do
pilar, conforme Figura 5.37.

E('n

Figura 5.37 — Detalhe da forma

A altura do trapézio em projecao € denominada a’ou b’ (fig.5.38):

a—3adop b—bo
A= ——- e b=
2 2

(99)

As areas dos trapézios na base sao estabelecidas pelas expressoes:

b+bo a+ ap
A= .a e Az =
2 2

b (100)

Os quinhdes de carga nas areas projetadas A; e A> séo, respectivamente, P; e Po:
P1=p.A1 e P2=p.A2 (101)
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As forcas P; e P»sao consideradas aplicadas no centro de gravidade (CG) de cada trapézio.

A distancia g do CG de cada trapézio até a face do pilar é calculada pelas expressdes:

a . 2b+bg b’ . 2a+ap
g1r= — e go= (102)
3 a+ap 3 b + by
. gr g1
Ao i i CGo i i
A | ; oI e
b CG1 i bo i CG1
. O O
b
a ~ ]
O]
a A1
I VA CGz A2
a

Figura 5.38 — Geometria da base da sapata e locacéo do centro de gravidade

Os momentos fletores nas abas sao calculados pelas expressoes:

m1=P1.g1 e m2=P2.g2

. b+ by a. 2b+bg
m;=p. .a.—
2 3 b+b0
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a + ap. b’ 2a +ap

.n’lg =p b —
3 2 a+ap
@y
my=p. — (2b + by) (103)
6
(b))
me=p__ . (2a+ ap) (104)
6

A armadura da sapata € obtida considerando-se uma faixa de largura by, que sera
igual a b, ou ap, dependendo da faixa de referéncia. A barra da armadura estara disposta
perpendicular a b, ou ap,, conforme Figura 5.39, sendo dimensionada pelo mesmo processo

utilizado para viga:

Mg=y.Mm
bw . &
K, = (105)
Mmq
ks md
A = (106)
d
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ho — 2 cobrimento

As,b

|

ho — 2 cobrimento
As,a

Figura 5.39 — Posicao da armadura

Na armadura de sapatas devem-se utilizar barras de no minimo 10mm, e
espacamento de no maximo 33cm.

E necessdria a verificacdo ao puncionamento:

Po=w.P
P’y
Twd= — < Twu (107)
wd
. W/fck
Tw = 0,63 (MPa)

(108)
Yec
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sendo P’y a forga total de calculo proveniente do pilar incluindo o peso proprio da sapata; » €
o coeficiente de seguranca; P’ € a forca do pilar sobre a sapata; 7., € 0 valor ultimo da
tensdo convencional de cisalhamento fornecida pela norma NBR 6118; fx é a resisténcia
caracteristica do concreto; y. é o coeficiente de minoracédo da resisténcia do concreto; d é
altura util da sapata

Quando 7wy < TwyN@0 é necessario o uso de armadura.

O perimetro ¢ do contorno ¢’ (Figura 5.40), onde ha possibilidade de ocorrer o
cisalhamento, é igual a:

c'=2 (a,+d+bp+d)

d2| | |
b bo| i
di2| | N
| |
d/2 ao d’2
a

Figura 5.40 — Perimetro onde pode haver cisalhamento

Disposi¢gbes Construtivas para a sapata
Armadura minima

As,amin = 0,10% b . h (cn’/b)
AS,pmin = 0,10% a . h (cm?/a)
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Espacamento das barras (e)

10<e<20cm

Cobrimento das armaduras ( c¢)
Para armadura com diametro ¢ nao superior a 20mm, usa-se um cobrimento ¢ > 2,0cm. Para

armadura com diametro superior a 20mm mas nao superior a 32 mm, usa-se um cobrimento

c >4,0cm.
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6. PROJETO DE UMA CONSTRUCAO RURAL
6.1. Dados Preliminares
Galpéo rural para abrigo de animais
Planta e cortes, conforme Figuras 6.1, 6.2 € 6.3
Dimensdes de galpao
- Vao Livre a ser coberto no projeto arquiteténico = 15,0 m
- Comprimento do galpao = 30,0 m
- Pé direito = 4,20 m
- Sistema estrutural
Cobertura em madeira da espécie jatoba
Vigas, pilares e laje em concreto armado

6.2 Delineamento estrutural

O arranjo estrutural é estabelecido a partir do projeto
arquitetdénico da construgdo. Tomando como base o galpdo com cobertura
de duas aguas, adotado para a construgao-padrao, o arranjo estrutural pode
ser definido como um conjunto de elementos lineares - vigas e pilares -
associado a um conjunto de trelicas que serve de sustentacao ao telhado. O
delineamento estrutural pode ser visualizado nas Figuras 6.4 e 6.5. As
vinculacbes da trelica sdo definidas como apoios fixos. Todas as vigas
apresentam apoios fixos nas extremidades e apoios moveis nos vinculos
intermediarios. As vinculagées nas extremidades dos pilares sdo adotadas
como apoios fixos.

O arranjo estrutural e as formas de vinculagdo ora
apresentados foram propostos tendo em vista a formulacdo de um modelo
de calculo que leve a uma solucao simples sob o ponto de vista estrutural.
Outras solugdes mais complexas poderao ser, contudo, adotadas a partir do
conhecimento e da familiaridade do profissional com as formas de célculo e

de dimensionamento dos elementos estruturais que venham a ser sugeridos.
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6.3 Materiais Construtivos
Madeira adotada

Espécie: jatoba (Hymenaea spp)

Da Norma Brasileira NBR 7190 — Projetos de Estruturas de Madeira sdo extraidas as
seguintes caracteristicas (conforme consta no anexo):
- pap (12%) = massa especifica aparente =10,7 kN/m*
- Eco = médulo de elasticidade longitudinal =23607 MPa
- fco = resisténcia a compresséao paralela as fibras = 93,3 MPa
- fro = resisténcia a tracao paralela as fibras = 157,5 MPa
- frgo = resisténcia a tracdo normal as fibras = 3,2 MPa
- fv = resisténcia ao cisalhamento = 15,7 MPa
Telhas

- telhas onduladas de fibrocimento.
Do catalogo das telhas tem-se (conforme catalogo anexo):

- peso especifico da telha = 1,75 N/m?

- beiral maximo = 40 cm (sem calha)
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Figura 6.1 - Projeto arquitetdnico — planta baixa
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E-1:200

TEIH 4 DE FBR OCIMENTO
COBERTURA COM ESTRUTURA DE MADEIRA

LAE

Figura 6.2 - Projeto arquitetdnico corte A-A

15

LAJE EM CO NCRETQO ARMADO
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1.0
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150

] ]

420

E-1:200

Figura 6.3 - Projeto arquitetdénico corte B-B
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Figura 6.4 - Delineamento estrutural — forma

1:200

Figura 6.5 - Delineamento estrutural corte c-c
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- beiral minimo = 25 cm (sem calha)
- espessura da telha = 8 mm
- largura da chapa=1,1m
- largura atil = 1,05 m
- comprimento nominal da telha =2,13 m

- inclinagéo do telhado = 15°

Cumeeira adotada (conforme catélogo anexo):
- cumeeira universal
- peso da cumeeira = 0,95 N
- largura da aba = 280 mm
- comprimento = 1,10 m

- espessura = 6,0 mm

Elementos Estruturais em concreto armado
fe: 15 MPa
aco: CA-50A

6.4 Trelica de madeira
6.4.1 Pré-dimensionamento
Banzo superior e inferior = secéo (12x8) cm?
Diagonais = (12x8) cm?
Montantes = (12x8) cm?
Tercas adotadas = (12x8)cm?
Espacamento maximo entre as tesouras em fungao da espessura da telha (8 mm), o

espagamento maximo serda de 1,99 m.

As ligagcdes das barras serao feitas com Gang Nail.
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6.4.2 Definicao geométrica da trelica

o = 15°
L=150m

v

cos a = (L/2)/D

D=75/cos 15°

D=7,76 m

tga =h/(L/2)

h=tg15°*7,5

h=2,01m

Pelo catélogo da brasilit conforme anexo, utilizando-se a cumeeira do tipo universal, tem-se:
X=11,5cm
d=D-X=776 cm—-11,5cm =764,5 cm

- telha adotada: L util (comp. atil) = 199 cm com recobrimento de 14cm (inclinagédo 15°)

- n° de telhas = 4 telhas de 1,99m (comprimento total de cada telha = 2,13m)
- comprimento (C) total de telhas = 7,96 cm

-Beiral:b=C-d
b=796-764,5=31,5cm
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Como o beiral maximo sem calha é de 40 cm, entdo sera adotado beiral = 31,5 cm
sem calha.
Como serao utilizadas 4 telhas, o nimero de montantes na trelica sera de 7, 0 numero de
diagonais 6, o numero de barras no banzo superior de 8 e no banzo inferior de 8, dando um
total de 29 barras (fig.6.5).

As barras de 1 a 8 foram determinadas através da forma como foram distribuidas as
telhas no telhado. Sendo feito da seguinte forma: de baixo para cima, telha de 199cm
(deixando 33cm para o beiral) mais trés telhas de 199cm e 9cm da cumeeira.

25

8
2 16
JooHor

5
OF
24 @ 7
26—

53.8

515

N7
515

43.4

203,8 \(/ \”/
1618 192.2 192.2 197

( medidas em cm )
Figura 6.6 Esquema da trelica projetada
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6.4.3. Carregamentos e combinacoes

Calculo da carga permanente (Cperm)
Cperm = Peso Proprio + Peso das Telhas + Peso da Tercas + Peso da Ferragem + Peso da
Cumeeira

O peso da cumeeira s6 sera somado no Né 8.

Peso Préprio_(Pp)
Pp=v*a™*Linfluéncia do n6
v = peso especifico.
Para a madeira jatoba tem-se: y = 10,7 kN/m?®
Area da secdo: 12 * 8 cm
Os carregamentos serdo considerados atuando nos nés do banzo superior da treliga.

Para isto o carregamento sera calculado segundo a “area de influéncia” do né.

comprimento de influéncia tesouras

I—influéncia

Figura 6.7 - Area de influéncia

Peso das telhas (Piehas)

Pieinas = Peso especifico do catalogo * e * L influéncia do n6
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Para os n6s 1 e 16 sera acrescentado o comprimento do beiral.

e = espacamento entre trelicas = 2,0 m

Pelo catalogo da brasilit conforme anexo , o peso especifico da telha é 1,75 N/m?

Peso das tergas (Prercas)
O peso de uma sé terca por nd, é dado por:

Piercas =y *A™* e
Peso da ferragem (Ps)
A Norma admite 3% do valor do Peso Proprio

P; = 0,03 * Pp do N6

Tabela 6.1 — Cargas permanentes nos n6s em N (Cperm).

NO Pp Prethas Prercas Ps Cperm
1e16 0,49 4,03 0,64 0,01 5,17
2e 14 1,51 6,41 0,64 0,05 8,72
4e12 2,08 6,97 0,64 0,06 8,62
6e10 2,34 7,18 0,64 0,07 10,23

8 2,58 7,39 0,64+0,64 0,08 11,33

Carregamento devido ao vento no no (Fvi)
h= altura da parede
a= comprimento da edificacdo
b= largura da edificacao
Vo, S1, Sz, Sz e Ce conforme anexo
Fvi=(Ce-Cj) *q* e * Linfluéncia (né do banzo superior)
a = angulo de incidéncia do vento sobre a estrutura
Ce é o coeficiente de pressao externo
Ci é o coeficiente de pressao interno
pé direito: h = 4,20 m
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vao livre:b =150 m

0=150= inclinacao do telhado
L=30m
h/b=4,2/15,0=0,28

h/b=0,28<1/2 N

a=30m

A
\4

15m

A

v

15 m

Para a regido de Campinas, tem-se:

e Calculo da velocidade caracteristica (Vi)
Vo, = 45 m/s (anexo)
Fator S1 : Sy = 1,0 (para terreno plano) (anexo)
Fator S, : categoria lll, altura das obstrugdes = 3m
classe B, dimensao horizontal ou vertical excede 20m
Sz = 0,872 (interpolando)
Fator S3 : 0,95, baixo fator de ocupacao (anexo )
Vik=Vo*S1*S2*S3
Vk=45*1,0*0,872 * 0,95 = 37,28 m/s

e Coeficientes de pressao e de forma
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Coeficientes de pressao e de forma externos (Ce) sédo obtidos através das tabelas 4 e
5, para paredes e cobertura, respectivamente, em fungcédo da inclinagdo da estrutura e da
relacao h/b.

Como as construcdes rurais que estdao sendo objetivo de andlise deste trabalho sdo de
pequena altura, e a estrutura sob a cobertura € composta de elementos em concreto armado,
o efeito do vento nesses elementos ndo sera considerado.

Para estruturas metdlicas ou de madeira, esse efeito devera ser incluido.

Os coeficientes de pressao e de forma externos, para telhados com duas aguas,

simétricos, em edificacdes de planta retangular, parah/b=0,28<1/2¢e6 = 15°, tem-se:

para a cobertura:

e Paraa=0°

0,8 \ 0,8 -0,6\ 0,6

corte EG corte FH

e Para a=0°
-0,2 -0,2

corte IJ

e Para o= 90°
-1,0

N

0,4

EF GH
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E | G
__________ _i____________
F i H
I .
Coeficiente de presséao interna (GCj):
a) abertura a barlavento
@ | sobrepressao
T ——eema diregéo do vento <" _p,
T > —> | +

N N

b) abertura a sotavento

7\ AN

Zona de sucgao | sucgao |
externa direcdo do vento —pintena €—
—> b w®

AN !

PN

Figura 6.8- Coeficiente de Presséo interna — abertura a barlavento e a sotavento

a) Duas faces opostas igualmente permeaveis; as ouras faces impermeaveis: Ocorre quando
fechamos os dois portdes.No caso em questdo, para edificagbes com paredes internas
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permedaveis, a pressao interna pode ser considerada uniforme. Devem ser adotados os

seguintes valores para Ci:

a) duas faces apostas igualmente permeaveis; as outras impermeaveis

Face permeave

OO
Ci=+0,2 — Ci=-0,3 face impermeavel
90°ﬁ
- vento perpendicular a - vento perpendicular a
uma face permeavel uma face impermeavel

b) Quatro faces igualmente permeaveis
Para este caso temos que considerar os 2 portdes abertos obtendo os seguintes C;:

Ci=- 0,3 e G = 0 (vento em qualquer direcao).

c) Abertura dominante em uma face; as outras faces de igual permeabilidade.
a barlavento, proporcao entre a area de todas as aberturas na face de barlavento e a area
total das aberturas em todas as faces submetidas a sucgao externa:
- para vento 0°
(area de entrada)/(area de saida) = 1 portao /2janelas = 15/2.(30)=0,25
como 0,25 é menor que um, nao ha abertura dominante a barlavento a 0°.
- para vento a 90°:
(area de entrada)/(area de saida) = 1 janela /1janelas = 30/30 = 1
como 1 éigual a 1, ha abertura dominante a barlavento 90°, sera adotado GC; = + 0,1.

abertura dominante em uma face, as outras de igual permeabilidade:
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a sotavento,

- paravento a 0°:
(area de saida)/(area de entrada) = 1 portao/0 = 15/0, como 15/0 € muito maior que 1
(fechando o portédo), ha abertura dominante a sotavento 0°, deve-se adotar o valor do
coeficiente de forma externo, Ce, correspondente a esta face: Ci=C.=-0,3, observar
qgue a situacao é semelhante ao item a).

- para vento a 90°:
(area de saida)/(area de entrada) = 1janela/ijanela = 1, como 1 é igual a 1, ha
abertura dominante a sotavento 90°, adotamos C; = C. = -0,6 (igual ao C, da face B).
Observar que pode-se ter succdo em 2 portdbes abertos e nas janelas fixas a

sotavento.

Coeficientes internos criticos:
Para vento 0° tem-se C; = - 0,3 e C; = 0, como sendo criticos e para vento 90° tem-se C; =
+0,2eCi=-0,6

Célculo de AC
AC =C¢ - G
Primeira faixa EG para vento a 0° Terceira/quarta faixa IJ para vento 0°

-0,2 -0,2
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Para vento a 90° : Para vento a 90°:

Resultado das combinacgdes

Para vento a 0° : Para vento 0°

-0,8 -0,8 +0,1 +0,1
Para vento a 90° : Para vento 90°

_1 ,2 '0,6 -014 ¥ 0’2

N

Dessas combinagdes foram escolhidas as mais criticas, quais sejam:
AC = -1,2 (carregamento |)
AC = +0,2 (carregamento Il)

e (Calculo da pressao de obstrugéo (q)

2
q=0,613* Vi

170



2 2
q=0,613*(37,28) =851,95 N/m? = 0,852 kN/m

e Calculo da Carga no Né (F)

Fui=q* (Ce-Cj) * Ai sendo C. — Ci=AC
onde: F,;é a forca resultante; q € a pressao de obstrucao; C. é o coeficiente de presséo e
forma externo; C; é o coeficiente de pressao interno e A; é a area de influéncia, isto é o

produto o espagcamento entre as trelicas pelo comprimento de influéncia.

Carregamento | para AC =-1,2
N6 1e N6 16

Cné1 =Cné16 = 0,852 * -1,2 * 2,00*(0,315+1,675/2)
Cn61 =Cnd =-2,36 KN

N6 2 e N6 14

Cné2 = Cn610 =0,852 * -1,2 * 2,00 * (1,375/2 +1,99/2)
Cnd2 = Cnd10 = - 3,44 KN

N6 4 e N6 12

Cnb64 =0,852 * -1,2 * 2,00 * (1,99/2 + 1,99/2)
Cnd4 =-4,07 KN

N6 6 e N6 10

Cnoé4 = 0,852 * -1,2 * 2,00 * (1,99/2 + 2,04/2)
Cndé4d =-4,12 KN
e NOS8

Cnbé4 = 0,852 * -1,2 * 2,00 * (2,04/2 + 2,04/2)
Cn64 =-4,17 KN

Carregamento Il para AC = +0,2
e N61eNb16

Cné1 =Cn616 = 0,852 * 0,2 * 2,00*(0,315+1,675/2)
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Cndé1 =Cno616 = 0,39 KN
N6 2e N6 14

Cné2 = Cn614 = 0,852 * 0,2 * 2,00 * (1,375/2 +1,99/2)
Cné2 = Cnb614 = 0,57 KN

N6 4 e N6 12

Cnbé4 =Cn612 =0,852 * 0,2 * 2,00 * (1,99/2 + 1,99/2)
Cnd4 = 0,68 KN

N6 6 e N6 10

Cnb6 = Cn610 = 0,852 * 0,2 * 2,00 * (1,99/2 + 2,04/2)
Cndé6 = 0,68KN

No 8

Cn68 = 0,852 * 0,2 * 2,00 * (2,04/2 + 2,04/2)
Cné8= 0,70 KN

Tabela 6.2 . Cargas nos nés para pressao

N6 | Cperm (kN) Fuento
F, (kN) Fux (KN) Fuy (KN)

1 052 |-2,36 20,61 22,28
2 087 |-344 20,89 23,32
4 086 |-4,07 21,05 23,93
6 1,02 |-4,12 -1,07 - 3,98
8 113 |-417 | e ~ 4,17
10 | 1,02 [-412 1,07 - 3,98
12| 086 |-4,07 1,05 23,93
14 | 087 |-344 0,89 23,32
16 | 052 |-236 0,61 -2,28
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Tabela 6.3 . Cargas nos nds para succao

Né Cperm (kN) Fvento
F. (kN) Fux (KN) Fuy (KN)
1 0,52 0,39 0,10 0,38
2 0,87 0,57 0,15 0,55
4 0,86 0,68 0,18 0,66
6 1,02 0,68 0,18 0,66
8 1,13 0,70 | ---e--m-- 0,70
10 1,02 0,68 0,18 0,66
12 0,86 0,68 0,18 0,66
14 0,87 0,57 0,15 0,55
16 0,52 0,39 0,10 0,38
113
1,02 1,02
0,86 X 0,86
0,87 Y 4,17 Y 0,87
0,52 Y 3,98 3,98 Y 0,52
303 107 A 1,07 3,93
6 10
3,32X 105 1,05 X3,32
7l 12 X
2284 0,89 0,89 228
2 14
0,61 0,61
> >
1 3 5 7 9 11 13 15 16

Figura 6.9 - Carregamento total na tesoura, para o vento com carregamento |
(valores em KN).
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1,02 1,02
0,86 v 0,86
0,87 vy 070 v 0,87
0,52 0,68 v 068 0,52
v G068| 0718 'ﬂ ~ 0,18 0,68
057| 0,18 0,18 057
4 12> ’ Y
039 | 015 0,15 0,39
2 14
0,10 0,10
—> —
1 3 5 7 9 11 13 15 16

Figura 6.10 - Carregamento total na tesoura, para o vento com carregamento Il
(valores em KN).

Combinacgdes das agbes, conforme item 5.5.3.

As acbes permanentes sdao de grande variabilidade, ou seja o peso prdprio da estrutura ndo
supera 75% da totalidade da carga permanente. Conforme tabela 6.1, o peso proprio total é
15,42 N, menor que 75% de 63,43 N que é igual a 47,58 N.

vg = 1,4(efeito desfavoravel)

19 = 0,9(efeito favoravel).

O carregamento da estrutura é considerado normal. A expressao a ser utilizada para o valor

de calculo das acoes é:

m

Fd=Z Yo Faik+ rqlFark+ Y, wo Fau

i=1 j:2

onde:

Feixk € a carga permanente; Fqix € a agdo varidavel principal e Fqix € a agdo variavel
secundaria.
Faik=Fy

No presente trabalho: Faik= Cperm e

Nao foram incluidas acdes variaveis secundarias.
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6.4.4. Esforcos

O programa SAP 90 foi utilizado p/ o calculo dos esforgos da trelica. Os resultados sao

apresentados na tabela 6.4.

Tabela 6.4 - Esforgos internos obtidos pelo arquivo de saida F3F do SAP-90.

barras Carga Carga Carga Ventol Ventoll
permanente | permanente | permanente Succao Pressao
(Nga)(KN) + ventol + ventoll Nvai (KN) Nvan (KN)
Ngvar  (KN) Ngvan (KN)

1 - 20,72 + 70,95 -31,14 + 60,20 -9,92
2 - 16,65 + 58,17 - 25,22 +49,19 - 8,16
3 - 13,81 + 53,67 -17,48 + 44,68 - 3,50
4 -10,93 + 38,98 - 16,67 + 32,86 - 5,46
5 - 10,93 + 38,98 - 16,67 + 32,86 - 5,46
6 - 13,81 + 48,29 - 20,93 + 40,84 -6,78
7 - 16,65 + 58,17 - 25,22 +49,19 - 8,16
8 - 20,72 + 70,95 - 31,14 + 60,20 - 9,92
9 + 20,02 - 68,53 + 30,08 - 58,14 + 9,58
10 + 20,02 - 68,53 + 30,08 - 58,14 + 9,58
11 + 16,09 - 54,08 + 24,10 - 46,02 + 7,63
12 + 13,34 - 43,08 + 19,77 - 36,89 +6,12
13 + 13,34 - 43,08 + 19,77 - 36,89 +6,12
14 + 16,09 - 54,08 + 24,10 - 46,02 +7,63
15 + 20,02 - 68,53 + 30,08 - 58,14 + 9,58
16 + 20,02 - 68,53 + 30,08 - 58,14 + 9,58

17 0 0 0 0 0
18 - 4,03 + 14,81 - 6,13 +12,43 - 2,00
19 + 0,89 - 3,26 + 1,35 -2,74 + 0,44
20 - 3,06 + 12,27 - 4,83 + 10,17 - 1,68
21 + 1,36 - 5,43 + 2,14 - 4,50 + 0,74
22 - 3,41 + 12,86 - 5,28 + 10,75 -1,78
23 + 3,98 - 15,01 + 6,16 - 12,55 + 2,08
24 - 3,41 + 12,86 - 5,28 + 10,75 -1,78
25 + 1,36 -5,43 +2,14 - 4,50 + 0,74
26 - 3,06 + 12,27 - 4,83 +10,17 - 1,68
27 + 0,89 - 326 +1,35 -2,74 + 0,44
28 - 4,03 + 14,81 - 6,13 + 12,43 - 2,00

29 0 0 0 0 0
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A listagem do arquivo de entrada realizado no SAP — 90 bem como os arquivos de

saida com os esforgos e deslocamentos sdo apresentados no anexo do presente trabalho.

A numeracao das barras da trelica é apresentada na Figura 6.11.

/\
3 6
23
2 7
21| 22 24 |25
17| 18 28 |29
9 10 11 12 13 14 15 16

Figura 6.11— Numeracao das barras da trelica

6.4.5. Verificacao da Estrutura

Verificacdo das secgbes do pré-dimensionamento , conforme item 5.5.1

Tabela 6.5 — Barras mais solicitadas

Barra| Ng+ ventol (kN) | Ng+ ventoll (KN) | Comprimento das barras
(cm)

Banzo 1 + 70,95 - 31,14 167,5
superior

Banzo 2 + 58,17 - 25,22 199
superior

Banzo 9 - 68,53 + 30,08 161,8

inferior

Banzo 11 - 54,08 +2410 192,2

inferior
Montante 21 -5,43 +2,14 146,4
Montante 23 - 15,01 + 6,16 200,2
Diagonal 20 +12,27 - 4,83 2144
Diagonal 22 +12,86 - 5,28 248,6

Obs: (+) tracao; (-) compressao
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fx=0,7. fn
fr= 93,3 MPa .0,7
fr= 65,31 MPa ou 6,31 KN

Kmod

Yw
Kmod = Kmod1 * Kmod2 ¥ Kmod3

Kmoa= 0,7 * 1,0 * 0,8

Koo = 0,56

yw=1,4 (para compresséo)

yw=1,8 (para tragdo)

fk =0,7. fm

fr= 157,5MPa . 0,7

fk=110,25 MPa ou 11,02 KN

Apoés a substituicdo dos valores, os resultados sdo os valores de calculo da
resisténcia a compressao e a tragao.

fod = 2,51 KN/cm?

fiy = 3,43 KN/cm?

b*h

I= , depende do eixo considerado, Ixx ou lyy
12

i = ( Imenor/ S) e

A=Lo/i
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Tabela 6.6- Barras mais criticas e o seu indice de esbeltez

Barra |Compresséao Tragao lin S Ltiamb. A
(KN) (KN) (cm?)

1 - 31,14 + 70,95 2,31 96 167,5 50,35
2 - 25,22 + 58,17 2,31 96 199 86,15
9 - 68,53 + 30,08 2,31 96 161,8 70,04
11 - 54,08 +24,10 2,31 96 192,2 83,20
21 -5,43 +2,14 2,31 96 146.,4 63,38
23 - 15,01 +6,16 2,31 96 200,2 86,67
20 -4,83 +12,27 2,31 96 214,4 92,81

22 -5,28 + 12,86 2,31 96 248,6 107,62

Verificagdo a compressao de carga centrada

a) Compressao de pecgas curtas: A < 40

No exemplo ndo ha \ < 40 (tabela 6.7)

b) Compressao de pecas medianamente esbeltas: 40< A <80

O'Nd= Fd /A

com oM, =Md *y /Ixx

Md = Nd *ed

Fg

€4 =€1
Fg-Ny

€1=6i+ €3

Miq
e =
Ngy

€a = Lo/300 = h/20

)
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2
FE _ T X Ecoef X Imenor

Lo®

Ecoef= Kmod . Ectabelado
Ecoer= 0,56.2360,7 = 1321,99KN/cm?

Tabela 6.7- Verificacdo da estabilidade

Barra Ng oNg €a Fe eq Mg oMy | Verificagédo
(KN) | (KN/cm?) | (cm) (cm) |(KN.cm/cm) para a
estabilidade
1 -31,14 0,32 0,60 | 237,86 | 0,69 21,49 0,25 0,23<1
9 - 68,53 0,71 0,60 | 254,92 | 0,85 58,25 0,68 0,55<1
21 -5,43 0,06 0,60 | 311,37 | 0,61 3,31 0,04 0,04<1

c) Pecas esbeltas: 80< A< 140

fea

cd

Fg

M= Ng*ep*
Fg—Ny

e1ef = e1 + ec = ei+ ea +ec
Mia

€a = L¢/300 > h/20

(UNd]+(UM‘lj <1 (obs: a mesma condi¢do para pecas medianamente esbeltas), mas

ec = eig +ea{exp{ PN + (1 + 72N }—1} obs: Ngk € Ngk com o seu valor em médulo.

FE — (N + (W + w2) Nox)

Miga=Na * €a

N, = Carga permanente / 1,4
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Ng« = Carga somente do vento (onde foi adotado o pior carregamento entre | e 1)

oMg = (Mqy)/l

Tabela 6.8- Barras mais solicitadas e seus respectivos Ngx e Ny

Barra |Compresséo Tragéo Ngk Nk
(KN) (KN)
2 -25,22 +58,17 |-16,65/1,4| + 49,19
11 - 54,08 +24,10 16,09/1,4 | -46,02
23 - 15,01 +6,16 3,98/1,4 | -12,55
20 -3,06 +12,27 - 3,06/1,4 10,17
22 -5,28 -12,86 -3,41/1,4 10,75
Tabela 6.9 - Verificacdo da estabilidade
Barra | oNg | €| €a €c Fe €1ef My oMy f.a | Verificagcao
para a
estabilidade
2 0,26 |0 0,66 | 0,084 | 168,52 | 0,74 | 13,03 0,20 | 251 ] 0,18<1
11 0,56 | 0| 0,56 | 0,067 | 265,74 | 0,63 | 13,03 034 251 ] 0,14<1
23 0,16 | 0| 0,67 | 0,020 | 166,51 | 0,69 | 10,06 0,12 251 ] 0,11<1
20 0,030 0,71 | 0,014 | 145,18 | 0,72 | 2,17 0,03 251 ] 0,02<1
22 0,06 |0 083 0,034 | 107,98 | 0,86 | 4,38 0,05 1251 ] 0,04<1

Verificagcdo para a flexo-compressdo
2
(GNdj N (Gdej K x [GMyd <1
fed fcd fed

2
oNd ke x oMxd N oMyd <1
fcd fcd fcd

Kmod
fcd = fck .
Yw
O'Nd = Nd/S
Md = Nd *ea
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ea = L/300
oM, = (Md * y)/1

km=0,5
Tabela 6.10 - Verificacado para a flexo-compressao
Nd oNy €a My oMy oMyg fed Primeira | Segunda
condicdo | condicao
-25,22 0,26 0,66 16,65 0,09 0,13 2,51 0,08 0,08
- 54,08 0,63 0,56 38,44 0,20 0,30 2,51 0,17 0,15
- 15,01 0,16 0,67 10,06 0,05 0,08 2,51 0,06 0,05
-3,06 0,03 0,71 2,17 0,01 0,02 2,51 0,01 0,01
-5,28 0,06 0,83 4,38 0,02 0,03 2,51 0,02 0,02
Verificacdo para a tracdo paralela
ow <fia0
o =Ng/ S
Tabela 6.11- Verificacdo para a tracao
Barra Ng S g fia
1 +70,95 96 0,74 3,43 ok
2 + 58,17 96 0,61 3,43 ok
9 + 30,08 96 0,31 3,43 ok
11 + 20,04 96 0,21 3,43 ok
21 +2,14 96 0,02 3,43 ok
23 +6,16 96 0,06 3,43 ok
20 + 12,27 96 0,13 3,43 ok
22 + 12,86 96 0,13 3,43 ok

6.12 — Secdes super-dimensionadas

Secao Dimensionada

(cm?)

Banzo Superior 12x8
Banzo Inferior 12x8
Diagonais 12x8
Montantes 12x8
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As secdes ficaram super-dimensionadas, ha necessidade de re-dimensionamento de
maneira a utilizar a madeira de maneira mais racional.

Também ha necessidade de verificar as secdes minimas transversais conforme o item
9.2.1 da NBR 7190/97 e as se¢des transversais existentes no mercado.

Para uma nova tentativa a verificacao sera feita supondo uma se¢do 6x8 cm, o peso
préprio sera mantido, pois a norma aceita desde que o valor ndo ultrapasse 10% do total.

Comercialmente a bitola 6x8cm, também chamada de caibro, na realidade tem a

secao de 5,5x7,5cm. Assim sendo o célculo sera feito para a medida de fato.

6.13 — Barras mais criticas e o seu indice de esbeltez

Barra |Compresséao Tracao lin S (cm?) Ltiam. A
(KN) (KN)

1 -31,14 + 70,95 1,59 41,25 167,5 105,35
2 - 25,22 + 58,17 1,59 41,25 199 125,16

- 68,53 + 30,08 1,59 41,25 161,8 101,76
11 - 54,08 +24,10 1,59 41,25 192,2 120,88
21 -5,43 +2,14 1,59 41,25 146,4 92,08
23 - 15,01 +6,16 1,59 41,25 200,2 125,91
20 -4,83 + 12,27 1,59 41,25 214,4 134,84
22 -5,28 + 12,86 1,59 41,25 248,6 156,35
22 -5,28 + 12,86 2,52 63,25 248.,6 98,65

Obs: Nota-se que a barra 22 tem A maior que 140, neste caso s a barra 22 terd o preé-
dimensionamento de 5,5x11,5cm, que comercialmente é chamada de viga de 6x12cm.

Verificacdo a compressao de carga centrada
a )JCompressao de pecas curtas: A < 40

No exemplo ndo ha \ < 40

b) Compressao de pecas medianamente esbeltas: 40< A <80
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No exemplo ndo ha )\ < 80

b) Pecas esbeltas: 80< A< 140

(UNd]+(GMdJ <1 (obs: a mesma condi¢do para pecas medianamente esbeltas), mas

fea od
Fg

M;=Ng*ejs*
Fr—Ny

e1ef= e1 + ec= ei+ ea +ec

Miq

€a = L¢/300 > h/20

ec = eig + €ad eXp ¢(Ngk + ('//‘ + ‘//Z)qu)
FE — (Ne + (w1 + v2) Nk

)} —1} obs: Ngk € Ngxk com o seu valor em modulo.

M1g,d
eig =
Miga=Ng * €a

Ny = Carga permanente / 1,4
Ny = Carga somente do vento (onde foi adotado o pior carregamento entre | e |l)
oMy = (Mg*y)/I
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Tabela 6.14 Barras mais solicitadas e seus respectivos Ny e Ngk

Barra |Compresséo Tracéo Ngk Nk
(KN) (KN)
1 -31,14 +70,95 -20,72 +60,20
2 -25,22 +58,17 |-16,65/1,4| + 49,19
11 - 54,08 +24,10 16,09/1,4 | -46,02
23 - 15,01 +6,16 3,98/1,4 | -12,55
20 -3,06 +12,27 -3,06/11,4 | 10,17
22 -5,28 +12,86 -3,411,4 | 10,75

Tabela 6.15 - Verificacao para a estabilidade

Barra | oNg | €| €a €c FE €1ef My oMy f.a | Verificagcao
para a

estabilidade
1 0,75 /0] 056 | 0,02 48,31 0,58 21,04 0,56 | 2,51 0,52<«1
2 061 /0] 0,66 | 0,03 34,22 | 0,69 |66,17 1,75 | 2,51 0,94< 1
11 1,31 |0 0,64 | 0,03 36,67 | 0,67 | 73,32 202 [251] 1,32 >1
23 0,36 |0 0,67 | 0,005 | 33,82 | 0,68 |18,35 049 [251] 0,34<1
20 012 0] 0,71 | 0,003 | 29,48 | 0,71 | 2,42 0,06 [251] 0,16<1
22 0,08 0083 ) 0,006 | 33,63 | 0,84 | 5,26 0,09 [251] 0,07<1

Obs: a barra 11 tem que ser re-dimensionada, ndo atendeu a condicéo.

Verificagc&o para a flexo-compressdo

2
ONd N oM o oM,d <1
fed fed fed

[O‘Ndj ko x (O'dej N (O'Mvd] <1
Jea fed Jea

Kmod
fcd = fck .
Yw
O'Nd = Nd/S
Md = Nd *ea
ea = L/300

oM, = (Md * y)/1
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km=0,5

Tabela 6.16 - Verificacdo para a flexo-compressao

Nd oNg €a My oMyg oMyg fed Primeira | Segunda
condicao | condicao
-31,14 0,75 0,56 17,44
-25,22 0,61 0,66 16,64 0,09 0,13 2,51 0,08 0,08
- 54,08 0,31 0,64 34,61 0,20 0,30 2,51 0,17 0,15
- 15,01 0,36 0,67 10,06 0,05 0,08 2,51 0,06 0,05
-3,06 0,07 0,71 2,17 0,01 0,02 2,51 0,01 0,01
-5,28 0,13 0,83 4,38 0,02 0,03 2,51 0,02 0,02
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6.5. Dimensionamento das lajes

De acordo com os dados da figura 6.1 pode-se iniciar os célculos:

A

8,80m
1

15,00m
2

6,10m
4,70m
A

30,00m

Figura 6.12- Vinculagcao entre lajes

Determinag&o da altura util das lajes:

p——

8,80

4,7

g

Figura 6.13 — Vinculacao para a laje
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Para a laje 1 tem-se, de acordo com a figura 6.13:
Dados:

fi=4,7m;

f1= menor vao da laje

£>= 8,80m;

f>= maior vao da laje

£/t1=1,20< 2,0, laje armada em cruz;
£, = véo menor

£, = vao maior

Numero superior: y» para & /4y =1
Numero inferior: y, para & /4y > 2
Para 1</t <2 interpolar linearmente
yo= 1,20 para &/41= 1,87

y3= 25 para aco CA-50A;

Y2 y3

4,7
d>
1,20 25

d=12 =>12cm <15 => ok!

Adotando um recobrimento de 1,5 cm, h=13,5 cm para a altura da laje. Como na prética fica

mais facil trabalhar com nimeros inteiros, sera adotado h=14 cm.

187



Para a laje 2 tem-se, de acordo com a figura 6.14:

D——

6,10

S |

Figura 6.14 — Vinculacao para a laje 2

Dados:
8i=4,7m;

fo=6.10m;

£/t1= 1,30< 2,0, laje armada em cruz;
yo= 1,50 para lo/ly= 1,30

y3= 25 para aco CA-50A;

47
d>

1,50.25

d=13=><15=> ok!

Adotando um recobrimento de 1,5 cm, h=15 cm como altura da laje.

Tabela 6.17. Alturas Uteis e com recobrimento

Laje d calculado (cm) |h calculado (cm)

1 12 14

2 13 15
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Célculo dos carregamentos nas lajes

Peso préprio = v.. h (altura da laje) = 25 KN/m® . h

Revestimento de piso = valores fornecidos pela NBR — 6120 e apresentados na tabela 5.4 do
item 5.6.1.

Cargas de utilizagdo ou acao acidental = fornecidos pela norma NBR — 6120 e apresentados
na tabela 5.5 do item 5.6.1.

Tabela 6.18. Calculo das cargas nas lajes (KN/m?)

Lajes | Peso préprio | Revestimento | Cargas de utilizagéo | Total (KN/m?)
1 3,50 0,6 0,5 4,60
2 3,75 0,6 0,5 4,85

Obs: O revestimento considerado foi uma argamassa de cimento cal e areia (19KN/m?), na
face inferior das lajes, e com espessura de 3 cm.

Esforgcos

Para a lajet:

tipo da laje = tipo 2 (conforme item 5.6.1 — Determinagéo dos esforcos solicitantes.)
Determina-se ¢, e £, de acordo com a quantidade de engastamentos, o mais engastado € o {,.
Isso € importante para encontrar os valores tabelados.

f,= direcdo mais engastada, e havendo igualdade de condi¢bes, adota-se £, como sendo o

menor lado.

£ =8,8m

£, =4,7m

A = indice de esbeltez

A =48/ =0,53

Na tabela de Marcus para o tipo 2, obtém-se os dados para £,/f; = 0,53
Pt Pt

M, = M, =

my my
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Para a laje2:

tipo da laje= tipo 2
Determina-se {, e £,
Ly=6,10 m
£,=4,70m

A =48/A=0,77

Na tabela para o tipo 2, obtém-se os dados para &,/¢; =0,77:

Esforgos nas lajes

Tabela 6.19- Momentos nas lajes

lajes | Tipo| & |4/ | me | my | ne | Ny My My Xx
(m) | (m) — |KN.m/m | KN.m/m | KN.m/m
1 2 1880 |4,70 | 0,53[120,8(42,6 28,2 | — 2,95 8,36 12,63
2 2 6,10 | 4,70 | 0,77 | 48,4 |{34,5|171 7,76 10,89 | 21,96
Calculo das Reacdes nas Lajes
30°
b 4
60°
[y
45°
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Para laje 1:

tipo2

A

Ay
E F
A3 AZ

Ai

C

&= 8,80

Reacéo ao longo da borda AC = R3

Area do triangulo ACE:

4,70°
Az = g 60°= 9,55 m?

4
p*As

R = =
[y

4,60 * 9,55

Rs= = 9,35 KN/m

4,70

Reacéo ao longo da borda BD = R;

Area do triangulo ACE:
4,702
A= — =552 m?
4
q*Az
Ro= = KN/m
{y
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4,60 * 5,52
R=__ = 5,40 KN/m
4,70

Area dos trapézios ABEF e CDEF:
Av=15*[ (8,80 * 4,70) — (9,55 + 5,52) | = 13,15 m?

4,60 * 13,15
Ri= ———— =6,87KN/m
8,80
Para laje 2:
tipo2
A B
Ay
E F
As A, Ly=4,70
Al
C D
[x = 6,1 0
Reacéo ao longo da borda AC = R3
Area do triangulo ACE:
4,70
Az= — g 60°= 9,55 m?
4
q *As
R= __ = KN/m ( s6 existe se houver engastamento )
[y
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4,85 * 9,55
Rse= = 9,86 KN/m
4,70

Reacao ao longo da borda BD = R»

Area do triangulo ACE:
4,702
Ap= —— =552 m?
4
q Az
Ro= = KN/m
[y
4,85 * 5,52
Ro= = 5,70 KN/m
4,70

Area dos trapézios ABEF e CDEF:
As="*[(6,10*4,70) — (9,55 + 5,52) ] = 6,80 m?

4,85 * 6,80
Rs= =™ =5,41 KN/m
6,10

Tabela 6.20 — Reacbes de apoio (valores em KN/m)

laje | Reacdes R4 Reacdes Rj Reacdes R3 Reacdes R>
(lado x engastado) |(lado x apoiado) |(lado y engastado) |(lado y apoiado)

1T | 6,87 9,35 5,40

2 J— 5,41 9,85 5,70

Compatibilizagdo dos momentos
Quando se calcula os momentos nas lajes, os mesmos sdo calculados como se as
lajes fossem isoladas. Desta maneira podem aparecer, nos apoios, valores diferenciados de

momentos havendo necessidade de compatibiliza-los.
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Para o corte A-A, como mostrado na figura 6.12, se tem os seguintes calculos:

CORTE A-A
LAJE 1 LAJE 2
Xx= 12,63/, Xx= 21,96
Xm=17,30/ /

Mx'= 12,43

Figura 6.15 — Compatibilizagdo dos momentos corte A-A (valores em KN.m/m)

X=Xl+_Xg ou X =0,8X; ou X=08X>
2
xmi = 1203+ 2190 _ 4750 kKN.m/m

ou 0,8712,63 =10,10 KN.m/m ou 0,8*21,96 = 17,57 KN.m/m

adota-se o maior valor, ou seja, 17,57 KN.m/m.

Célculo dos novos valores dos momentos positivos:
Serd calculado o delta que sera acrescentado ao momento inicial:

AX
MM =——
2
Ami= 12832196 _, o7 N.mim
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Mx¢'= 2,95 + 4,67 = 7,62 KN.m/m
Mxp' = 7,76 + 4,67 = 12,43 KN.m/m

Para a laje 1:

Para o corte B-B, na laje 1, como mostrado na figura 6.12, segue os calculos:

.
My = 8,36

Figura 6.16 — Compatibilizacado dos momentos corte B-B (valores em KN.m/m)

Para laje 2:

Para o corte C-C, como mostrado na figura 6.12, tem-se:

~ 7]

My = 10,89

Figura 6.17— Compatibilizagdo dos momentos corte C-C (valores em KN.m/m)

Tabela 6.21 - Momentos compatibilizados (valores em KN.cm/m)

Mx My XX Xy
Laje 1 762 836 1730 | -
Laje 2 1243 1089 1730 | -
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Calculo das armaduras
Dimensionamento das armaduras de flexdo das lajes

b, *d? 100 * &f com My em KN.cm/m
KC = = -
My My
Ks * My
As = (cm?/m)
d
Mk e Xx - momentos atuantes em KN.cm/m; K; e K sdo tabelados conforme tabelas do
anexo.
Md = Yi. Mk e Xd = Yi. Xk ;com Yi= 1,4

Armaduras Positivas
Para a laje 1
armadura na dire¢ao X:

by * f 100 * 122
Ko=—— = —— =1350
My 1,4.762

Para concreto fox = 15 MPa e aco CA-50 A adota-se K; = 13,50 = K =0,024
Adota-se K; menor, conseqlientemente um valor maior de Ks, assim obtém-se uma area de

armadura maior, aumentando a seguranga do projeto.

0,024 *1,4*762
A=~ =213 cm?m
12

Asmin =0,15%*100*14 = 2,10 cm?/m
Como A Asmin adota-se 2,13 cm?/m

Pela tabela area da secédo de armadura por metro de largura as do anexo obtém-se: ¢ 6,3mm

a cada 14 cm. (Actetvo= 2,25 cm?/m)
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Armadura na direcéo Y:
bw * f 100 * 128
KC = = - = 12,3
My 1,4* 836

Para concreto foc = 15 MPa e ago CA-50 A adota-se K; = 12,3 = K, =0,024

0,024%*1,4 *836
Asy = = 2,34 cm?/m
12

Asmin = 0,15%*100*14 = 2,10 cm’/m
Na tabela area da secédo de armadura por metro de largura as do anexo, obtém-se: ¢ 6,3mm

a cada 13 cm. (Actetvo= 2,42 cm?/m)

Para a laje 2
Armadura na direcao X:

by, * 100 * 13
Ke=— = ——— =971
M, 1,4 * 1243

Para concreto fox = 15 MPa e ago CA-50 A adota-se K; = 9,71 2 K;=0,024

0,024*1,4*1243
Asy = =321 cmf/m
13

Asmin = 0,15%*100*15 = 2,25cm?/m

Como Ag>Asmin adota-se 3,21 cm?/m
Na tabela area da secao de armadura por metro de largura as do anexo, obtém-se: $ 8mm a
cada 15 cm. (Aetetivo=3,33 cm?/m)

Armadura na direcao Y:
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by * f 100 * 13
K= —— = —— =11,08
Mi 1,4 * 1089

Para concreto fo« = 15 MPa e ago CA-50 A adoto K. = 11,08 = K, =0,024

0,341*108,9
Ay= — =281 cm/m
13

Asmin = 0,15%*100%15 = 2,25cm?/m
Como Ag,> Asmin adota-se 2,81 cm?/m
Na tabela area da se¢do de armadura por metro de largura as do anexo, obtém-se: ¢ 8 mm a

cada 17,5 cm. (Aefeivo=2,86 cm?/m)

Tabela 6.22 - Armaduras Positivas

Lajes Mix My h(cm)|d(cm)| K. Ks Asx Ke Ks Asy
KN.cm/m | KN.cm/m

1 762 836 14 12 13,5 | 0,024 | 2,13 | 12,3 | 0,024 | 2,34

2 1243 1089 15 13 9,71 | 0,024 | 3,21 | 11,08 | 0,024 | 2,81

Tabela 6.23- Armaduras positivas calculadas

Direcao x Direcao y

Laje 1 & 6,3mm a cada 14cm & 6,3mm a cada 13cm
Laje 2 & 6,3mm a cada 14cm & 6,3mm a cada 14cm
Armaduras Negativas
Entre L1 e L2:

by * of 100 * 122
K= — = =5,95

Xy 1,4 * 1730
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Para concreto f.x = 15 MPa e ago CA-50 A adoto K. = 5,95 = K, =0,026

0,026*1,4*1730

Asy = = 4,84 cnf/m
13

Asmin= 0,15%*100*15 = 2,25cm?/m

Como Ag,> Asmin adota-se 4,84 cm?/m

Na tabela area da se¢do de armadura por metro de largura as do anexo, obtém-se: ¢ 8 mm a

cada 10 cm. (Aetetivo=5,00 cm?/m)

Tabela 6.24 - Armaduras Negativas

(KN.cm/m)
L1el2 1730 14 12 5,95 0,026 4,84

Tabela 6.25: Armaduras negativas calculadas

Armadura Negativa

Lajes1e?2 @ 8acada 10 cm

6.6. Dimensionamento de vigas

A titulo de exemplo, serdo dimensionadas as vigas Vi e Vz ( figura 6.18)

Tabela 6.26 — Reacdes de apoio (valores em KN/m)

laje Reacgdes R4 Reacdes Rj Reacbes R3 Reacdes R>
(lado x engastado) (lado x apoiado) (lado y engastado) (lado y apoiado)

1 | = 6,87 9,35 5,40

R 5,41 9,85 5,70
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Vs

P1

4,70m

L1
8,80m

V1
L2 6,10m

C

Figura 6.18— Localizacao das vigas

Tabela 6.27 — Dimensdes das vigas

Vigas bw (cm) h (cm) Vaos (m)
V4 20 30 4,70
Vo 20 40 15

Calculo das Armaduras da viga V;:

Célculos dos carregamentos:
Pp = 25*by,*h, onde b, é a largura da parede e h € a altura da viga

h é determinado da seguinte forma:

(¢/50) vao< h<(#/15) vao, com isso adota-se h=30cm

Pp =25 * 0,20 * 0,30 = 1,50 KN/m

P parede = ndo ha parede sobre a viga

Reacao de apoio da laje na viga V’x da laje1 e da laje2

V’x =9,35 + 9,85 = 19,20 KN/m

by, =20cm
h =30cm
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d=28,5cm

£=4,70m

P viga + reacao de apoio das lajes 1 e 2 = (1,5+ 19,20) = 20,70 KN/m
A trelica ndo esta apoiada sobre a viga.

Calculo da armadura longitudinal

M= pt? /8 = 57,16 KN.m = 5716 KN.cm
Mg = 71 * Mk= 5716 * 1,4 = 8002 KN.cm
by * d? 20 * 28,52
Ke = = =2,03 Dominio 4
My 8002

para k; = 2,03 < Kgjim adotar Kgjim = 2,9

by * d? 20 * 28,52
Mdlim = = = 5602 KN.cm
Kclim 2,9

Kslim = 0,031

|\/Idlim
As1 = Kgim—
d

5602

As1 = 0,031
28,5

As1 = 6,07 cm?/m

AMq4 = Mg - Mgiim
AMy = 8002 — 5602

AMy = 2400 KN.cm
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AMy 2400

As; = Keo - — .0,023 = 2,04 cm?/m
d-d 27
A’ = K’s &= = = 0,05 — Ks=0,023
d-d d 28,5
2400
As= 0,023 = 2,04 cm?m
27
As = As1 + Ag2 (regido tracionada)
A's (regidao comprimida)

As = 6,07 + 2,04 = 8,11 cm?’m -8 ¢ 12,5mm (A = 10,00 cm?)
A’s = 2,04 cm?/m -3¢ 10mm ( Aef = 2,4 cm?)

Conforme tabela — Area da secéo de fios e barras redondas (cm?) do anexo.

Armadura transversal
4,70 m

) i i 20,70 KN/nl i

48,65 KN 48,65 KN

Tensao de calculo
Vg=7v*Vk=1,4"48,65=68,11 KN

Twa = Vo/ (bw*d)
Twa = 68,11/ (20*28,5) = 0,12 KN/cm?
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Célculo da tensdao maxima de cisalhamento (twy)
fea = fox / v = 15/1,4 = 10,7 MPa = 1,07 KN/cm?
foa = fyk / vs =50/1,15 = 43,5 KN/cm?

twu = 0,30feq < 4,5 MPa

twu = 3,21 MPa = 0,32 KN/cm?

Twd < Twu

A area de armadura transversal € dada pela expressao:

Asw by 100
= — [1, 15 * g - rg —— (cm?/m por face)
S fyd 2
Asw 20
= ___ E,15 *0,12 - 0,058] .50 = 1,84 cm?/m por face (estribos de 2 ramos)
s 43,5 @ 5,0mm ¢/ 10cm

7=0,15Vfx  (MPa) =0,58 MPa = 0,058 kN/cm?
Armadura Minima para estribos

(Asw) min=0,07 . b, ; - em (cm?/m por face)

(Asw) min=0,07 . 20 = 1,40 cm®m < Agw/s = 1,84 cm?m

- by € a largura da viga em (cm)

Calculo das Armaduras da Viga V>

Célculos dos carregamentos:

Pp = 25*by,*h, onde by, é a largura da parede e h € a altura da viga

h é determinado da seguinte forma:

(¢/50) vao< h<(#/15) vao, com isso adota-se h=40cm

Pp =25 * 0,20 * 0,40 = 2,00 KN/m

P parede = ndo ha parede sobre a viga

Reacéao de apoio da laje na viga (Vy da laje1- trecho AB e da laje2- trecho BC)
Vy (trecho AB) = 6,87 KN/m

Vy (trecho BC) = 5,41 KN/m
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bw=20cm

h =40cm

d= 38,5 cm

fag = 8,80 m

fsc =6,10m

P viga + reacéo de apoio das lajes 1 (trecho AB) ou laje 2 (trecho BC)
Vopg = 2,00 + 6,87 = 8,87 KN/m

Vogc = 2,00 + 5,41 = 7,41 KN/m

A trelica ndo esta apoiada sobre a viga.

48,65KN
8,87KN/m 7,41KN/m
e - —
I I I
I I I
A B C
8,80m 6,10m

a) Nao é necessario o célculo do vao reduzido ', pois os materiais e a secao da viga sao
iguais.

b) Bloquear o né intermediario
Coeficiente de propagacao (o)
aas = 0 se a outra extremidade for articulada;

asc = 0,5 se a outra extremidade for engastada.
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a=0 o=0

N
N /
A B
c) Coeficiente de rigidez ao giro (B)
Bag = 4 / ¥ se a outra extremidade for engastada;
Bec = 3 /1 se a outra extremidade for articulada.
Bea=3/8,80 = 0,34
Bec= 3/6,10 = 0,49
Coeficiente de distribuicéao (u)
usa = Bea/ Pea + PBac
usa = 0,34/0,34 + 0,49 = 0,41
usc = Pec/ Pea + Pac
usc =0,49/0,34 + 0,49 = 0,59

d) Calculo de momentos de engastamento perfeito.

8,87KN/m

A 8,80m

Mga = - pt?/8 = - 8,87 *8,80? /8 = - 85,86 KN.m

7 41KN/m

B 6,10m C

Mgc = + pt?/8 = 7,41 6,10/ 8 = 34,45 KN.m
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e) Método de Cross

Desequilibrio no né B

85,86 — 34,45 = + 51,41

f) Etapa isostéatica

tramo AB
™~
4,78 KN.

8,87KN/m ) 8478 KN.m/m
7,36KN 3, 736KN

8,80m

X A

39,03KN 39,03KN

SM =0 - 64,78/8,80 = - 7,36KN

207



Rp1 = Rp2 = 8,87*8,80/2 = 39,03KN

tramo BC
64.78KN.m <’
7,41 KN/m
10,62KN 10,62KN
6,10m
A X
22,60KN 22,60KN

SM =0 + 64,787/6,10 = + 10,62KN

Rps = Rps= 7,41%6,10/2 = 22,60KN

Valores da Forca Cortante
Trama AB

Reacéo de apoio + Binario
Cortante a direita = 46,39KN
Cortante a esquerda = 31,67KN

Valores da Forca Cortante

Trama BC

Reacéo de apoio + Binario

Cortante a direita = 11,98KN

Cortante a esquerda = 33,22KN
Célculo dos momentos entre os pilares
Tramo AB

Vpi—q*x=0
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31,67-8,87 *x=0
X'=3,57m

Vp1 * X- q * X* x’/2 = Mmax
31,67 * 3,57 - 8,87 * 3,57 * 1,785 = Mmax
Mmax = 56,54 KN.m

Tramo BC

Vpsg—q *x'=0
33,22-7,41*x=0
X =4,48m

Vpag * X' —q * X' * X'/2 = Mmax
33,22 * 4,48 — 7,41 * 4,48 * 4,48/2 = Mmax
Mmax = 74,47 KN.m

Diagrama do Momento Fletor

64,78KN.m

56,54KN.m 74,47KN.m
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Diagrama de Forga Cortante

1,67KN
31.6 33,22KN

46,39KN P4

Célculo da armadura longitudinal tramo AB

Mg = vi* M= 5654 * 1,4 = 7916 KN.cm

by * d? 20 * 38,52
K = = =374 Ks = 0,029
My 7916

My
AS = Ks

d

7916
As=0,029
38,5

A = 5,96 cm? 5 ¢ 12,5 mm (A= 6,25cm?)

Célculo da armadura longitudinal tramo BC

Mg = vi* M= 7447 * 1,4 = 10425,8 KN.cm
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by * d? 20 * 38,52
K = = —284
My 10425,8

kc = 2,84 < Kc||m - 2,9

by * d? 20 * 38,52
Maiim = = = 10222 KN.cm
KcIim 259

Ks|im = 0,031

I\/Idlim
As1 = Kslim -
d

10222
As1 = 0,031

38,5
As1 = 8,23 cm?

AMy = Mg - Myiim
AMy = 1.0425,8 — 10222

AMg = 203,8 KN.cm

AMgy 203,8
Aso = Ko= ——— 0,023 =0,13 cm®m
d-d’ 37
AMgy 1,5
A = K's &= —— =0,04 K,=0,023
d-d’ 38,5
203,8
A= _ 0,023 = 0,13cm?m
37
As = As1 + Aso (regido tracionada)
As (regidao comprimida)
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As =823 +0,13=8,36 cm?m -3 ¢ 20mm (Aer = 9,45 cm2)
A’s = 0,13 cm®m -2 ¢ 5mm ( Aes = 0,40 m?)

Conforme tabela — Area da secéo de fios e barras redondas (cm?) do anexo
Calculo da armadura longitudinal no apoio B

Mg = 71 * Mk = 6478 * 1,4 = 9069,20 KN.cm
by * d? 20 * 38,52

Ke = = = 3,27
Mgy 9069,20

Ks = 0,029

My
As = KS

d

9069,2
As = 0,029
38,5

As=6,83cm?m 4 & 16mm ( Aet = 8 cm?)

Conforme tabela — Area da secéo de fios e barras redondas (cm?) do anexo.
Armadura transversal tramo AB

Tensao de calculo

Vg =y *Vk = 1,4 * 46,39= 64,95 KN

Twd = Vd/ (bw*d)

Twa = 64,95/ (20*38,5) = 0,084 KN/cm?

Célculo da tensdo maxima de cisalhamento (twy)
fcd = ka/YC= 15/1 ,4 = 10,7 MPa
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fya = fyk / vs =50/1,15 = 43,5 KN/cm?
Twu = 0,30fcd < 4,5 MPa
Twu = 3,21 MPa = 0,32 KN/cm?

Twd < Twu
A area de armadura transversal é dada pela expressao:

Asw bw 100
_ [1, 15 * Ty - rc] — (cm?m por face)

4=0,15Vf%  (MPa) = 0,58 MPa = 5,8 kgf/m

Aa, 20
- [ 1,15* 0,084 — 0,058] .50 = 0,89 cm¥/m
[ 43,5

Armadura Minima para estribos

(Asw/S) min=0,07 . by ; - em (cm?/m por face)
(Asw/S) min=0,07 . 20 = 1,40 cm?m > 0,89 cm?/m
Asw/s = 1,40 cm?/m por face (estribos de 2 ramos)

@ 5mm c/ 14cm

Armadura transversal tramo BC
Tenséo de calculo

Vg =v:*Vk=1,4 " 33,22 = 46,50 KN

twa= Vol (by*d)
Twa = 46,50/ (20*38,5) = 0,06 KN/cm?
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Célculo da tensdo maxima de cisalhamento (twy)

fya = fyk / vs =50/1,15 = 43,5 KN/cm?
foq = fok / yo=15/1,4 = 10,7 MPa

twu = 0,30feq < 4,5 MPa

twu = 3,21 MPa = 0,32 KN/cm?

Twd < Twu

A area de armadura transversal é dada pela expressao:

Asw bu 100
= — [1,15 * Twd - z‘c] . —— (cm’/m por face)
S fyd 2
Ase 20
- [1 15* 0,06 o,oszﬂ .50 = 0,26 cm¥m por face
S 43,5

7 =0,15Vfx  (MPa) =0,58 MPa = 0,058 KN/cm?
Armadura Minima para estribos

(Asw/S) min=0,07 . by ; - em (cm?m por face)

(Asw/S) min=0,07 . 20 = 1,40 cm?®m > 0,26 KN/cm?

Asw/s = 1,40 cm?m por face (estribos de 2 ramos)

5mmc/ 14 cm

6.7. Dimensionamento do Pilar P1

20

20
Aco CA-50A
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foc = 15 MPa

altura do pilar= 4,20m

Yeoncreto = 25 KN/m?®

Cargas atuantes no pilar

Peso préprio + carregamento das vigas Vi e V»
(25x0,20x0,20x4,20) + (48,65) + (46,39+33,22) = 132,50 KN

Valores de calculo

No=y*N=1,4"132,5
Nq = 185,5 KN

fcd = fck/Yc
fog = 15/1,4 = 10,7MPa = 1,07 KN/cm?

Verificacdo de v
Ny
V= < 0,7
Ac fcd

v =185,6/20"20"1,07 = 0,43 < 0,7 .- calculo ndo simplificado

Verificagao da flambagem em torno do eixo xx

h=20cm

b=20cm

ER

* 3
= 20*20

=13.333,3

215



i [13.333,3 _577
20* 20

A=420/5,77= 73 > 40 .- pilar esbelto

Verificagao da flambagem em torno do eixo yy

X b=20cm

Como o pilar é quadrado, o comportamento de pilar em torno do eixo yy é semelhante ao

caso anterior, ou seja:

A= 73 > 40 .-.pilar esbelto

Calculo da armadura
a) Plano de flexao paralela a menor dimensao:
Ng = 185,5KN

es=h/30 = 20/30= 0,67 < 2,0cm ..e;=2cm
t? . 0,0035 + fyq/Es

€o =
10 (v+0,5)h
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420% . 0,0035+43,5/21.000

€o =
10 (0,43 + 0,5) 20

e>=5,28 cm

e =e, + e, sendo e, a excentricidade acidental e e»> a excentricidade de 2° ordem.
e=2,0+528=7,28cm

Md = Nd e
vg = v = 0,43 (normal reduzida)
Nd e

Ug = (momento reduzido)
bw . h? . feq
185,5* 7,28

Ug = =0,16
20.20%.1,07

n=d/h=3/20=0,15

Através do abaco anexo , Com vg4 € pg obtém-se um ponto no grafico que é o valor de
wi( taxa mecanica de armadura total).

w; = 0,25

Ar=w;. Ac. feq/ fla=0,25. 20 . 20. 1,07/ 43,5

A = 2,46 cm® A = 4A

(4 ©10mm)
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b) Plano de flexdo paralela a maior dimenséo:

Como o pilar é quadrado, o calculo é idéntico ao anterior.
As armadura encontradas nao devem ser somadas e sim sobrepostas.

Neste caso A; = 2,46 cm?.
E necessario a verificacdo da armadura minima.

Célculo da armadura minima
Como A > 30

Asmin = 0,8%"A¢

A. = area de concreto

Asmin= (0,8/100)*20*20 = 3,20 cm?

Como Asmin > At prevalece Asmin = 3,20 cm (4 & 12,5mm)
Secgdo =4 ¢ 12,5mm = 5,00 cm?

Calculo dos estribos
O = ¢/4 = 12,5/4 = 3,13mm, adotar ¢;= 5mm

Espacamento

s <( 30cm

menor dimenséo da pec¢a, 20 cm
12¢l = 12*12,5 = 150mm ou 15cm
190" o2/ ¢l = 380mm ou 38cm

A

Portanto o espacamento € igual a 15cm
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Detalhe da secéao 22 12,5mm

/\ 14cm

/ \
o4 q \
14cm
Q ®
\ /
\/ J5mm c/15
2 J12,5mm

6.8. Dimensionamento da sapata

Terreno argila rija, conforme tabela 5.11 (pg.146)= 0,3 MPa
Carga do pilar

P’=132,5 KN

Padm = 0,3 MPa

Peso da sapata estimado e carga do pilar

P=1,05P = 1,05 132,5 = 139,13 KN/cn¥

P

p = < Padm
Asapata
Asapata > 139,13 KN /0,030 KN/cm? = 4637 cm® = 0,47 m? = 0,7 x 0,7 m

conferindo
139,13 (KN/cm?) = 0,03 < puam = 0,3 KN/cm?

4900
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do

ho

Corte A-A
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bo

=

Corte B-B

Figura 6.19 — Geometria da sapata

Dimensées da sapata

a=70cm

b =70cm

ap = 25cm

b, = 25cm

h>a-a e h=2b-by
3 3

h>70-20 h >16,7cm
3 3

ho > 16,7 cm (imposicdo)
ho adotado = 20cm

h/4 <hy <h/3

h=60cm
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Altura de trapézio em projecao
a—3adop b- bo

2 2

70-20 70-20

Areas dos trapézios na base

b + by a+ap
A= a’ e Ao = . b’
2 2
70 + 20 70 + 20
A1 = .25 e Az = .25
2 2
A;=1.125cn? As= 1125 cn?

O quinhao de carga em cada area projetada € P; ou Pa:
P =p.A e P,=p.A>
P;=P,= 0,03. 1125 = 33,80 KN/crm?

Distancia g do CG de cada trapézio até a face do pilar:

a . 2b+by g>= b . 2a+ap
g1 = — €
3 a+ap 3 b + by
25 . 2.70 +20
g1 =go=
3 70 + 20

g1=902= 14,8cm
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Figura 6.20— Geometria da base da sapata e
Locacao do centro de gravidade

Os momentos fletores nas abas sdo calculados pelas expressoes:

my =P;. 9y
m; =33,80 .14,5 = 490,10 KN.cm
mo=Ps. g

mz = 33,80 .14,5 = 490,10 KN.cm

Armadura da sapata

Mgr =y.my=1,4.490,10 = 686,10 KN.cm

bw=bp=25

d=h-3cm
by.df 25.57°

K. = = =1184 = Ks=0,023
my 686,10
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0,023 . 686,10
Asp = =0,28 cnf
57
Asminp = 0,10% bw.h = 0,10/100 . 25.60 = 1,50cn?  Asadotadosb = 3 2 8mm

Asefetivo = 1, 50cm?

Como by = ap e b=a, o calculo da armadura para o momento m. é idéntico ao

desenvolvido p/ o momento my e portanto A = 1,50cm? (32 8mm)
E necessdrio a verificacdo ao puncionamento:

P’d = J)f. P’
Py=1,40. 132,5= 185,5 KN

Twa =Py < twy
u.d
U = (ap+d+bp+d). 2
p = (20+57+20+57).2 = 308,0cm

185,5
Two = = 0,01 KN/cn = 0,11 MPa
308,0. 57
Vix (MPa)
Twu = 0,63 .
Ye
V15 (MPa)
Twu = 0,63 3 =1,74MP&
1,4

twd = 0,11MPa < 7y, = 1,74MPa OK!
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38mm

As,a

Figura 6.20— Posicao da armadura
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7. CONCLUSAO

O presente trabalho foi desenvolvido pautado na seguinte premissa: as
construcdes, cuja finalidade de uso seja de abrigo para animais de pequeno, médio ou
grande porte, podem ser padronizadas sobre o ponto de vista estrutural. O padrdo adotado
foi o de um galpdo com cobertura de duas aguas, composto de trelica para a cobertura e de
elementos lineares — vigas e pilares, para as demais partes resistentes da edificacdo. Uma
compilacdo das etapas e das diretrizes gerais que envolvem a elaboracdo do projeto
estrutural para esse tipo de construcao rural foi elaborada, mencionando, quando pertinente,
a literatura fundamental e os documentos oficiais normativos necesséarios para o seu
desenvolvimento. O trabalho teve como meta oferecer subsidios ao profissional da
Engenharia Agricola, na atividade voltada a definicdo de projetos de construcdes rurais.
Tendo em vista que os aspectos funcionais da construcdo sé podem ser definidos pelo
engenheiro agricola, o texto ora apresentado tem como papel oferecer as ferramentas
necessarias para garantir a autonomia e agilidade do profissional nessa tarefa.
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ANEXO

Tabela A. 1 - Valores médios de madeiras dicotilieddneas nativas e de florestamento

(U=12%)

Nome comum  (Nome cientifico | puzmy| % | fo- | fio | & | Eaw
(dicotiledness) : f‘!"‘:) (MPz) | (MP) | (MPx) | (MP2) | (0MPy) | B
Angelim Awrobs | Vowireopsis sramobe s | 505 | et 3n| 71|iew] 1]
Angelim Pero Bymenniobiom spp _ 1 | 795 | 1178) 37 | 1 [2o87]| @
| Angelien Pedrs Hymemoichiumpetoenm | 696 | 98 | 755| 35 | ss|19i2] 39
Augelin Pedra Verdadeiro | Dinizin cxccisa 170 | 767 | 1049 48 | 113 [1684] 12
Brenguifho Termilalia 803 | 481 &29] 32 | es |38l 0
[Cafmramn Andims spp 677 | 91| 7970 30 | s9 14098 1l

Comafistuia Cassia ferrogines 871 | 20| 49| 62 | IL1 | 14613

| Casea Groesa Vocirvsia gp 801 | 560 | 1202 &1 | 82 |l6z2#] 3l
G Gosvpiospermmm praccox | 759 | S48 ) 99s| 75 | R8sl 2
Codro Amargo S04 | w0 | ssif 30 | &1] s3s| N
| Caddro Doce Cediriia spp S0- | 315| T4l 30 | 56| sosa| 1o
Chaspogne | Dipervs odorm 1090 | 32| 133s| 29 | 107 (20w} 1
Copiste |Gowpssgisbrs | ;3 | se4 | 21| 33 | 106} 136271 33
Canibe ' 121 | B38| saz| 33 | il |19436]
E Alba Encatvpeos alba 05 | 473 | 64| 456 | sl M
E; Couatcrlerrox Encaivpes cammidulensis | 899 | 480 | 78| 46 | 90 |1328s5]| 18
= Ctsiodons Eocstom i 99 | 620l ms] 39 1 107 ) imez1] 68
E_Cloermm | Bocaiveens clocziana g2 | sis| sos| 40 | 6 L
E_Durmii Encaivptes dunmnii 69 | 389 | 1392] 69 | 98 |Is0a9| IS
E Grndis Epcrivpns grancs 640 | 03| M2| 26 | 70 | 133|103
E_ Macniata Encalvpens maenior 931 | 635 | 1156] 41 | tos | 18099 53
E. Maidene | Encaitps muidene 934 | 483 | &7 48 | 103 | ted3i| 0 |
E Mirocorvs | Encaivpoes microcorvs 929 | 549 | ii86] 4.5 | 103 | is7a2| 31
E Pamicplua {Encelvpemspemicwists | 1087 | 727 | W74] 47 | 124 ]issi] ® |
E 952 | 16| sl a7 | 97 1] &
£ Pemctata Enceivpmspuncess | o4 | 785 | i2ss| 6o | 19 lisse0l ® |
E. Seligms | Fucolvpes saifeng B1_ | 68| 955| 40 | 82 14933 ]| 67 ]
E Tereticornis | Encalviees tersticomnis 299 s77 | 158 | 46 | ez |imsa]| 2
E Trimmhs  Eocabvpon wanths 755 | 539 | 10091 27 | 92 | 14617 | o8
E Unina | Encahvpos nmbra 39 | 07| s04| 30 | 94 |MSTT| &8
(E Usophvils | Enceivpos uroptviia 739 | 60 | 851) 41 ) 83 (13166 36
Geeup Rorsime | Apuieis leiocerpa ™| 7+ | m0| 69 | 19 |imw]| I
Gumicars 25 Tid | S| 32 | s [usu| 1
| Gesrucaia Peltophornm vogelianmm 919 | 624 | 9] S8 | 1s5|impn| B
L Tabetmin sersiiolis 1068 | 760 | 98| 31 | 131 |10l 2
bk Hymenacs spo 1074 | 933 | 1575] 32 | 157 |Ne07| »
e Dew Ocmen sop 684 | %65 | 1118] 33 | 90 [1ams| %
Macrandob | Menilioes s 1143 | 229 | 1388| s4 | 149 (s | O
Meadioguein o 86| Ti4 | ®1| 27 | 106 [1wn | 16
Oiticicn Ammrely | Clarisia racemona TS6_ | 699 | 5| 39 | w6 |1eny| 12
o Erfsma uncinamum [T 778 | 1| 26 | S8 | o7 | 11
Sucopres | Diiplotropis sop 105 | 952 | 1334 | 34 | 118 (2173 | 12
L Bagasss gwmensy %0 | 795 | 78| 39 | 122 |9ss3 | 10
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Tabela A. 2- Valores médios de madeiras coniferas nativas e de florestamento

&

? . Pa(12%)
Nome comum | Nome cientifico g -

(MP3)
(coniferas) :

Arsucana

:
i

\

i
|

|

|

___miﬂl
mﬂmﬁ-
Pious carites ver.babomen s

7

$

Ploms cxribcs var. hemeerensis

|

|

Pinns elliotrii ver. elliomti

—————————————

F
]

siallelsle B

shisde

|

51
bl B[

Helsiilelsl o
Baaezief| B
uﬂuqﬂqu .

ElR(ELE

Eﬂﬁﬂlﬂﬁi

| Pinus meda Phamox teecha L

o
2

Mu-u#w:lﬁhm

f,, = resisténcia & compressfo paraicis is fibms

£, = resissdociz d traclo parsiela 35 fibres

f40 = resistincia i tracSo normal is fihms

£, = regissincia a0 cisafbamento

E.., = miduio de slasticidade fongituiinal obtido no ensmio de compressio paraiela is Ghoas
n = monero de de coszindos

k

—————  _

Pagai =y = MAsSR especifieg apareme 2 12% de umidade
{, = resisiincia 4 compressSo pamicta i fibras

£ = resistincia & tracio paraltels s fibeas

£ = resisténcia 3 tracio normal ds fbeas

£, = resisséncia oo cisalhamento

E., = midulo de elasicidade bongimdinai obtido no cnsaio de compresslo paraiels ds fibras
n = minero de corpos de prova ensaiados




Tabela A .3 - Valores de Kmodt

Classes de Tipos de madeira
Madeira serrada Madeira recomposta
carregamento | Madeira laminada colada
Madeira compensada
Permanente 0,60 0,30
Longa duragao 0,70 0 45
Media duracdo 0,80 0,65
Curta duragdo 0,90 0,90
Instantanea 1,10 1,10
Tabela A .4 - Valores de Kmoaz
Madeira serrada Madeira
Classes de umidade Madeira laminada colada recomposta
Madeira compensada
(1 e (2 1,0 1,0
(3) e (4) 08 0,9

Tabela A .5 - Classes de umidade

Classes de umidade Umidade relativa do Umidade de equilibrio
ambiente Uame da madeira U
< 65% 12%

2 65% < Usmp = 75% 15%

3 75% < Usmp < 85% 18%
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Catdlogo Eternit— dados sobre telhas

ESPECIFICACOES DAS

CHAPAS

As chopas ondulodos de fibro.cimeato sde fobr-
cadas no cor nalurel desle produto, podendo, entre.

tonlo, serem pinfodos. Obedecem
&n corocleristicos & dimensdes
indicodas nos tobelos oboixe,

CARACTERISTICAS
DIMENSAD REFERENCLA VALCR MOMINAL
0.5 m
172 m
i 153 m
compriments da chopa L ;'?: :
244 m
305 m
0.%¢ m
Largora do chopo B 1,10 m
Dapessuro do chopo = &—8 mm
Alture do¥ ondaos 5 Slmm
guro dos onday b 177 mm
: e= &mm 13.2 kg/m=
PESO; e = B mm 17,7 bgim*
COMPRIMENTOS - PESOS - AREAS
LARGLURA B=0F2m B=110m
Fesc Fy Feso i
. Area do Area do
Comprimento kg et kg
m m? mi
e= bmm e = 8Bmm e-ﬁmm{:=ﬂm
ik 1.2 14,8 0,84 13.2 174 1.00
L 14,8 19.8 112 17.6 05 | 14
1.53 18,6 248 141 22,1 5 | 148
1,83 73 P 294 1,68 245 B2 .0
2,13 24,1 34,8 1,94 30,8 Ao 23
244 T We M 353 7.0 268
T 7.2 A0 a3 ad 1 588 435
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RECOBRIMENTOS

Recobrimento longitudinal é o remonte das chapas no

sentido de sev comprimento, ou seja, no sentido da

inclinagBo do telhado (conf. fig. 4) e deve ser no
© minimo de:

140 mm paro inclinogdoe de 15° ou mais

200 mm para inclinagio de 10° a 15°

- .
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Fig. 4

As figuras n.® 5 e & mostram o posicdo das tercos,
chapas e recobrimentos. Na pdgina seguinte enconliro-se
- a tabela A, que mostra as dreas Gteis paro cado com-
Fig. 5 primento de chapa e condigbes de recobrimento espe-

"~ cificodos.

1
(l_
| i
}

, o

1

{

1

Recobrimento loteral & o remonte das chapas no
senfido de sve largura, conforme figura aboixo. Esie
recobrimento é de 50 mm oproximadomente, para
inclinogdes superiores a 102, Fara coberturas sujeilas a
condicSes desfavordveis, o recobrimenio lateral poderd
ser, excepcionalmente, de 230 mm — vide figura 7B.

{ 50
mm FIG. 7 A

NN\

1—23-!] mm——i FIG.7 B
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DIMENSOES E AREA UTIL DAS CHAPAS

TABELA A
Comprimante (il Area (#il para recobrimento
. Largurao til para recobrimanto kangitudingl
Comprimanic P
il ¢ longitudinal 140 mm 200 mm
B=0%2m | B=110m 1d0mm 20mm | B=092m| B=110m| E=052m| B=1,10m
m m m P m " m m? m? m? md
09 087 1,05 077 071 0,47 081 0.2 074 |
1,22 0,87 1,05 1,08 1,02 094 1,13 0.8 Loz
1,53 0,87 1,05 139 1,33 121 1,46 118 140 |
1,83 0,87 1,05 1,49 143 1,47 177 1,42 11
213 0,87 1,05 1,99 1,93 173 209 1,68 208
2,44 0,87 1,05 2,30 224 2,00 241 1,95 2,35
3,05 0.87 1,05 2.9 2,85 253 3,05 2,48 29
BEIRAIS

Os comprimentos em balango das chapas sdo:
beirais sem calho: méximo 408 mm — minimo 250 mm
beirais com calho: méximo 250 mm — minimo 100 mm

As medidas acima sdo consideradas a partir dos pontas
de fixacdo das chapos. Tratando-se de composigdo
arquiteténica, o comprimento minimo em balongo dos
beircis sem calho pode ser reduzido pora 100 mm,
devendo,neste caso,os elementos estruturcis serem de-
vidamente protegides. O bolongo das chopas no sentido
do largura das mesmas ndo deverd ser superior a
100 mm, a partir dos pontos de fixocio. As figuras
abaixe ilustram ambos o3 casos.

ESPACAMENTO DAS TERCAS

O espogomento mdximo dos tercos entre eixos & de
1,69 m poroc os chopos de & mm de espessuro e de
1,99 m poro as chopas de B mm de espessura, Even-
tuais terqos intermedidrios devem estar no mesmo plana
dos odjocentes. De preferéncig, as chopos de- menor
comprimenlo devem ser colocodas o partir da cumeeira.
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PECAS DE CONCORDANCIA

Essos pegas, especiolmente estudadas poro o orremale
eficiente dos lelhodos execulodos com Chapas Ondu.
lodos de Fibro.Cimente Braosilil, sdo fobricodas nos
seguinies tipos:

CUMEEIRA UNIVERSAL

Para serem ulilizodas em talhades com inclinagdes de
10° a 30°. A suo fixogGo & feita por meio de um
porofuso ou um goncha com rosco em coda abe, no
crislo de 2% @ 5.7 @ 28 g §3 ondos, respeclivameants,
para cumeeiras de 0,92 e 1,10 m de comprimenio,
canforme figure e indicogEes do labelo, Usor parctusos
de 150 mm em lelhodos cuja inclinocdo vorie de 10°
o 20% nos acimo de 20° usor porofysos de 110 mm.

DIMENSAO | REF o
c - L 0,52 m
fofes 1.J0m
Lorgura do Aba A 280 mm
Espeasuro e & mm
¥
L=0.52m 8.0 kg
P L=1,10m 9.5 kg
- TERCAS . TERCAS
} lﬂmggcﬂn £X12em 6 X16em
TELHADO % .
mm mm
0= 130 7 120
de 11= a 15* 115 100
de 16% a 20° 100 85
de 11* a B 0 70
de 24* o 3 a5 &0
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CUMEEIRA NORMAL

Fobricoda nos dngulos=¢ = 5°, 10°,159, 20°, 25° e 30°,
Para ser utilizado em lelhades com es inclinogdes

acima. A suo fixogdo € feito por meio de ym poro-

fuso ou um goncho com rosco em code oba, no

crista da 2* & 5% ¢ 2" ¢ 4" ondos, respeclivamente,

pora cumeeiras de 0,92 & 1,10 m de comprimento,

conforme figura e indicogdes do tobelo.

¥ BEF VALOR
DIMEMNSAD " MOMIBAL
I 0,92 m
Comprimenio tolal L 1,10 m
Lorgura do abo A 280 mm
Espessure = & mm
L -ﬂ.ﬂ m 3 'r hE
o L=110m 9.6 kg
TERCA TERLA .
INCLINAGAD 6X12em &% 14em
oo
x 4
1om 170 160
15~ 140 150
ur 145 130
= 135 15
e 120 100
CUMEEIRA ARTICULADA

Para serem utilizodas em telhodos com inclinogdesde
10." o 30.". Essos cumeeiras, fobricoda: em duos
pegas, adoplam-se perfestamente o quaoisquer incli-
nogoes de telhados até 30.". Sua fixagoo é feila por
meio de um parofuso ou um gancha com rosco em
coda oba no crisfo da 7" e 5" & 2" e 4" ondos,
respectivamente, paro cumeeiras de 0,92 e 1,10 m
de comprimento, conforme figura e indicocBes da

tabela.

” YALOR
DIMENSAC REF. NOMINAL
Comprnimento latal L :I:: :
Largure o obo A 260 mm
Eypessuro = & mm
Pesc Iotal dox L=0F2m 11.0 kg
duos Pecas: L=1,10m “12.B kg
TERCA TERC A
INCLIMAC AD &2 12em & X Vsem
Do
TELHADO X X
mim mm
0= 195 ] 190
5= 175 165
.1 160 145
75" ! 140 120
H e i 15 70
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Especificagdes extraidas da norma NBR 6123 - Forcas Devidas ao Vento em
Edificagcdes

Figura A 1 — Isopletas da Velocidade Basica
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a) TALUDE

b) MORRO

Figura A 2 - Fator S4 Taludes e Morros

Ponto A = temreno plano
Fonto B = aclive com aumento de velocidade

Ponto C = vale protegido com diminuico de velocidade

a) Terreno plano com poucas ondulagdes S1=1,0

b) Vales protegidos com diminuicdo de velocidade S, = 0,9

c) Taludes e morros — correcao da velocidade a partir do angulo do talude ou adotar a
simplificagdo S;= 1,1
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CATREGORIA

¢S i0je4 9' v Eleqe

I II III v v
x CLABSES CLASSES CLASSES CLASSES CLASSES

{m)} A B [ A B C A B [ A B C R B c
5| 1,06 1,04 1,01 0,9 0,92 0,89 | 0,88 0,86 0,82 #,79 0,7 0,73 | 0,74 0,72 0,67
10 | 1,10 1,09 1,08 1,00 o0,9¢ 0,95 | 0,94 0,92 ‘0,88 0,86 0,83 0,80 1 0,74 0,72 0,67
15 | 1,13 1,13 1,09 1,04 1,02 0,99 | 0,98 0,5 0,93 0,90 o,e8e 0,84 | 0,79 0,76 0,72
1 20| 1,15 1,14 1,132 1,06 1,08 1,02 | 1,00 0,99 0,696 0,93 0,91 0,88 | 0,82 0,80 0,76
0 | 1,17 1,17 1,31% 1,10 1,08 1,06 | 1,05 1,03 0,93 D,98 0,9 0,93 | 0,87 0,85 0,82
40 | 1,20 1,19 1,17 1,13 1,11 1,09 | 1,08 1,06 1,04 1,01 0,99 0,9 | 0,9 0,89 0,86
so | 1,721 1,21 1,19 1,15 1,13 1,12 | 1,10 1,09 1,08 1,04 1,02 0,99 | 0,94 0,93 0,89
60 | 1,22 1,22 1,11 1,16 1,1% 1,34 | 1,12 1,11 1,09 1,07 1,04 1,02 | 0,97 0,95 0,92
80 | 1,25 1,24 1,23 1,19 1,18 1,17 | 1,16 1,14 1,12 1,10 1,08 1,06 | 1y01 1,00 .0,97
100 | 1,36 1,26 1,25 1,22 1,21 1,20 | 1,18 1,17 1,15 1,13 1,11 1,09 | 1,05 1,03 1,01
120 1,28 21,28 1,27 1,24 1,23 1,23 1,30 1,20 1,18 1,16¢ 1,14 1,12 1,07 1,06 1,04
140 | 1,29 1,29 1,28 1,2% 1,24 1,24 | 2,22 1,22 1,20 1,18 1,16 1,14 | 1,10 1,09 1,07
160 | 1,30 2,30 1,29 1,27 1,26 1,25 | 1,24 1,23 1,22 1,20 1,18 1,16 | 1,12 1,11 1,10
180 | 1,731 1,31 1,31 1,28 1,27 1,27 | 1,26 1,35 1,23 1,22 1,20 1,18 | 1,14 1,14 1,12
200 | 1,32 1,32 1,32 1,29 1,28 1,28 | 21,27 1,26 1,15 1,23 1,21 1,20 | 1,16 1,1f 1,14
1280 [ 1,34 1,34 1,33 1,31 1,31 1,3 [T1,30 1,29 1,38 1,27 0,25 0,23 | 0,30 0,30 0,18
300 -- -- -- 1,34 1,33 1,33 | 2,32 1,32 1,31 1,29 1,27 1,26 | 1,23 1,23 1,122
350 == = ai -u - am 1,34 1,3 1,13 1,32 1,30 1,29 | 1,26 1,26 1,16
400 - .- -- -- - -- -- - - 1,34 1,32 1,32 | 1,29 1,39 1,129
420 aa - - = - -- -- -- -- 1,35 3,35 1,33 | 1,30 1,30 1,30
450 - -- -- - -- - - - -- - - - 1,32 1,32 1,32
500 - - - - - - -- -- -- -- ma g 1,34 1,34 1,34




Tabela A .7 Valores minimos para o Fator Sa

GRUPO

DESCRICAD

Edificaciio cuja ruina total ou parcial pods
afetar a seguranca ou possibilidade da so-
COXro a pesscas apSs uma tempestade destru-
tiva (hospitais, quartéis de bombeiros & da
forgas de seguranga, centrais de comunica-

¢lo, etc)

Edificacdes para hotéis & residéncias. Edi-
ficacSes para comérclio e indlstria com alto
fator de ocupacio. v

1,00

EdificagSes & instalacgSes industriais com
baixc fator de ocupaglio (depSsitoe, silos,
construcSes rurais, etc)

0,95

VedagSes (telhas, vidros, painfis de veda-
gdo, etec)

0,88

EdificagSes tempordrias. Estruturas dos
Grupes 1 a 3 durante a comnstrucdo.
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Tabela A .8 Coeficiente de pressdo e de forma, extemos, para telhados tipo duas aguas

a9 993 3309y 923 | |i2 99
g =_ 31 | gan aa | [ean 29
J
B2l pas 22 339 43
N 37 323 par 23| jas a3
. E[s33 337 33fe3y 333 33 [337 399 39%
m * kl333 335 330023 333 33 [233 393 333
Ble BlF33 333 33393 339 33 (33 333 393
» B33 230 29RI7 233 93 [B33 333 993
e [|oab BRE m___w.,w hh: %% [ond BREE 8%,
m _.Wu -_-1 mjed .—.”llhllr = o
1 e 4 Al mhﬁ.
j | CHE[C

&0.7

!

DETALHE 1

sl

a} O coaficiants de forma C, na facs infesior do bairad 4 igual ao da parede comespondents.
torres, eic.) deve ser considerado um cosficiente de forma C, = 1.2, até unm dist3ncia

b) Nas zones em tomo de partes de edificactes safientes ao tathado (chaminés,
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Entrada de dados do SAP-80

SYSTEM

=3 : numero de condigbes de carga
JOINTS t definiclo dos nos do modelo estrutural, em coord. Globais
1 ¥=0 Y=0

3 X=161.8 ¥=0

5 X=354.0 ¥=0

7 X=546.2 ¥=0

9 X=750 ¥=0

11 #=953.8 Y=0

13 X=1146 Y=0

15 X=1338.2 ¥=0

2 X=161.8 Y=43.4

4 X=354.0 ¥Y=04.89

6 X=546.2 ¥=146.4

8 X=750 T=200

10 ¥=953.8 Y=146.4

12 X=1146 ¥=84.5%

14 £=1338.2 ¥=43.4

16 =1500 ¥=0
RESTRAINTS : vinculacaec (restricoes dos nos)
116 1 R= 0,0,1,1,1,1 : elemento no planoc X-¥Y
% R= 1,1,1,1,1,1 : apeic flxo
16 R= 0,1,1,1,1,1 : apoic mével
FRAME : propriedades e definicgic dos elementos
HM=1 : um tipe de segio

1 A=96 B= 2360.7 : dados secac 1

1 1 2 M=1 LP=1

2 2 4 M=l LP=1

3 4 & M=1 LE=1

4 & 8 M=1 LP=1

5 8 10 M=1 LP=1

6 10 iz =1 LP=1

7 iz 14 M=1 LP=1

B 14 16 M=1 Le=1

a 1 3 M=1 LP=1

0 3 5 M=1 LP=1

11 5 7 M=1 Lp=1

12 7 9 M=1 LP=]1

13 9 11 M=1 LBE=1

14 11 i3 M=1 Lp=1

15 13 15 M=1 LP=1

leé 15 18 M=1 LE=1

17 2 3 M=l Le=1

18 2 5 M=1 LP=]

19 4 5 M=1 LP=1

20 4 7 M=1 LE=1

21 6 7 M=1 LpP=1

22 6 8 M=l LP=1

23 B 9 M=l LP=1

24 8 10 M=l LP=1

25 10 11 M=1 LP=1

26 11 12 M=l LP=1

2T 12 13 M=1 LP=1

28 13 14 M=1 Le=1
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25 14 15 M=1 Le=1

: forcas aplicadas nos nos
12 I=1 F=0,-1.329
E Iﬂl !‘!ﬂ;-ﬂ-ﬁﬁ

=
Y

LOADS

2

4 12

€ 10 4 L=] P=0,-1.02

B I=1 F=0,-1.13

2 =2 F=-1.50,5.60
' m !‘—""1-“;3-”
6 =2 F=-1.07,3.98
B L=2 F=0,4.17

10 L=2 F=1.07,3.98
12 L=2  F=1.05,3.93
14 L=2 ¥=1,50,5.60
2 L=3 H-EE;"ncﬂ
4 I'Fa E-U-ll-‘ﬂ.ﬁ_ﬁ
E m H-lﬂ.-ﬂ-ﬁﬁ
l m ?-ﬂr-ﬂ-?ﬂ

10 L=3  P=-0.18,-0.66
12 L=3 F=-0.18,-0.66
14 L=3 F=-0.25,-0.9
COMBO

1 c=1.4,0,0

2 C=0.9,1.4,0

3 C=1.4,0,1.05

4 C=0,1,0

5 c=0,0,1
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Saida de Dados do SAP-S0
UNICAMP PAGE 1

PROGRAM:SAPS0/FILEtremad7 F3F
TREMAD7?

FRAME ELEMENT FORCES

ELT LOAD AXIALDIST 1-2 PLANE 1-3 PLANE AXIAL

IDCOMB FORCEENDI SHEAR MOMENT SHEAR MOMENT TORQ
1

-20.72
7095
-31.14
60.20
-8.92

th 5 W M =

-16.65
58.17
-25.22
49.19
-8.16

L5 5 T S % B s

-13.81
4829
-20.93
40.84
-6.78

L

-10.93
38.98

-16.67
32.86
-5.46

(2 R SRR X T

-10.93
38.98
-16.67
32.86

oW R -
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B

-13.81
48.29
-20.93
40.84
-6.78

L S R

-16.65
58.17

49.19
-8.16

;o ok W N =

2072
70.95
-31.14
60.20
992

B =

20.02
-68.53
30.08
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UNICAMP PAGE 2
PROGRAM:SAPS0/FILE tremad7.F3F
TREMADT

FRAME ELEMENT FORCES

ELT LOAD AXIAL DIST 1-2 PLANE 1-3 PLANE AXIAL

IDCOMB FORCE ENDI SHEAR MOMENT SHEAR MOMENT TORQ
4 -58.14
5 958

10
20.02

-68.53
30.08

-58.14
9.58

th & W A

11
16.09
-54.08
2410
-46.02
763

th B W N =

12
13.34

-43.08
19.77

-36.89
6.12

n b oW N -

13

13.34
-43.08

19.77
-36.90

6.12

o e W N =

14

—_

16.09
2 -5408

248




Lo

15

2410

Lo N

(2, T S T N

17

L
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UNICAMP

PAGE 3

PROGRAM:SAPS0/FILE tremad7.F3F

TREMAD7

FRAME ELEMENT FORCES

ELTLOAD AXIAL DIST 1-2 PLANE 1-3PLANE AXIAL
IDCOMB FORCEENDI SHEAR MOMENT

2
3
4
5

19

14.81
6.13
12.43
-2.00

th B W A

B9
-3.26

1.35
-274

44

th £ W M -

21

-3.06
1227
483
10.17
-1.68

L T R

1.36
-5.43
2.14
-4.50
74

o oW N =

23

-3.41
12.86
-5.28
10.75
-1.78
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th o p =

24

3.98
-15.01
6.16
-12.55
2.08

L O

-3.41
12.86

10.75
-1.78

oA W R =

1.36
-5.43
2.14

g4

o os W N =

-3.08
1227
4.83
10.17
-1.68
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UNICAMP PAGE 4

PROGRAM:SAPS(/FILE tremad7 .F3F
TREMAD7

FRAME ELEMENT FORCES

ELT LOAD AXIAL DIST 1-2 PLANE 1-3 PLANE AXIAL

IDCOMB FORCEENDI SHEAR MOMENT SHEAR MOMENT TORQ
27

89
-3.26

135
274

44

hh B oW D

-4.03
14.81
-6.13
12.43
-2.00

o B W M =

L R R
S B288%
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UNICAMP PAGE 1
PROGRAM:SAP90/FILE tremad7.SOL
TREMADT

JOINT DISPLACEMENTS
LOAD COMBINATION 1 - DISPLACEMENTS "U" AND ROTATIONS "R*

JONT U UM
.000000 000000
057140 -272154
014291 -272154
068345 -.370465
031266 -370837
066521 -410512
044909 -411388
056906 -413915
056906 -417426
047291 -410512
068903 -411388
045467 -370465
082546 -.370837
056672 -.272154
099521 -272154
113812 000000

= - T = T 4 - N

o T e T |
@ ot b W N = O
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UNICAMP PAGE 2
PROGRAM:SAPS0FILE tremad7.50L
TREMADT

JOINT DISPLACEMENTS

LOAD COMBINATION 2 - DISPLACEMENTS "U" AND ROTATIONS "R"

JOINT  UX) U
1 .000000 .0O0000
2 -196670 .935643
3 -.048826 .935643
4 -234124 1272740
5 -107044 1.274108
6 -226333 1.407485
7 -152911 1410996
B -.191649 1.418112
9 -191649 1431357
10 -.156965 1.407485
11 -230387 1.410996
12 -149173 1272740
13 -276254 1274106
14 - 186628 .935643
15 -334372 935643
16 -.383288 .000000
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UNICAMP PAGE 3
PROGRAM:SAP90/FILE tremad7.SOL
TREMAD7

JOINT DISPLACEMENTS
LOAD COMBINATION 3 - DISPLACEMENTS "U" AND ROTATIONS "R"

JOINT  URO ulY)
000000 .000000
.086043 -.409624
021473 -409624
102836 -.557846
046981 -558412
099898 -617885
067416 -619266
085192 -622898
085192 -628335
070486 -.617885
102967 -.619266
067547 -557846
123403 -.558412
084341 -409624
148910 -.409624
170383 .000000

w0 = M 0 b W R =

e e S S Ky
o b oW M =D
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UNICAMP PAGE 4
PROGRAM:SAPS0/FILE tremad7.SOL
TREMAD7

JOINT DISPLACEMENTS

LOAD COMBINATION 4 - DISPLACEMENTS "U" AND ROTATIONS "R"

JOINT  UpQ UM
.000000 000000
- 166717 793285
-041509 793285
- 198614 1.079211
-090817 1.080358
-192212 1.193847
-129844 1.196757
-163022 1.203000
-163022 1.214073
-133833 1.193847
-196201 1.196757
-127430 1.079211
-235228 1.080358
-159328 .793285
-284536 793285
-326045 .000000

D 0 =~ S oUtn A W A -

W T Y
D bW N = O
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UNICAMP PAGE 5
PROGRAM:SAPS0/FILE tremad7.SOL

TREMADT

JOINT DISPLACEMENTS

LOAD COMBINATION 5 - DISPLACEMENTS "U" AND ROTATIONS "R"

JOINT U U

1 .000000 .000000
2 027526 -.130924
3 .006841 -.130924
4 .032849 -.178458
5 014966 -178643
6 .031787 -.197498
7 021436 -197979
8 026939 -.199032
9 026939 -.200866
10 .022080 -.197498
11 .032442 -197979
12 .021029 -178458
13 .038912 -.178643
14 026352 -.130924
15 .047037 -.130924
16 .053878 .000000
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UNICAMP PAGE 6
PROGRAM:SAPS0/FILE:tremad7.S0L

TREMADT

REACTIONS AND APPLIED FORCES

LOAD COMBINATION 1- FORCES "F" AND MOMENTS "M"

JOINT  F(X) F(M

1 .0000 5.3680
2 0000 -1.9460
3 0000 .000O
4 0000 -1.2040
5 .0000 .0000
6 .0000 -1.4280
7 0000 .DOOO
8 0000 -1.5820
9 .0000 .0000
10  .0000 -1.4280
11 0000  .0000
12 0000 -1.2040
13 .0000 .0000
14 0000 -1.84860
15 .0000 .0000

:
E
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UNICAMP

TREMAD7

PAGE 7
PROGRAM:SAPS0/FILE tremad7.SOL

REACTIONS AND APPLIED FORCES

LOAD COMBINATION 2 - FORCES "F" AND MOMENTS "M"

JOINT F(X) F(Y)
0000 -18.3815

=k

2 -21000 6.5890
3 0000 .0000

4 -14700 4.7280
5 0000 .0000

6 -14980 4.6540
7 .0000  .0000

8 0000 4.8210
9 0000 .0000
10 14980 4.6540
11 0000 0000
12 14700 4.7280
13 0000 .0000
14 21000 6.5890
15 .0000  .0000
16 .0000 -18.3815
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UNICAMP

TREMAD7

PAGE 8
PROGRAM:SAPS0/FILE tremad7.S0OL

REACTIONS AND APPLIED FORCES

LOAD COMBINATION 3 - FORCES "F" AND MOMENTS "M"

JOINT  F(Q
1 .0000
2 2625
3 .0000
4 1890
5 .0000
6 .1890
7 0000
8 .0000
9 .0000
10 -1890
11 0000
12 -.1890
13 .0000
14 - 2625
15 .0000
16 0000

F(Y)
8.0675
-2.8910
.0000
-1.8970
0000
-2.1210
0000
-2.3170
0000
-2.1210
0000
-1.8970
0000
-2.8910
0000
8.0675
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UNICAMP PAGE 9
PROGRAM:SAPS0/FILE sremad7.S0L

TREMADT

REACTIONS AND APPLIED FORCES

LOAD COMBINATION 4 - FORCES "F° AND MOMENTS "M"

JOINT  FOO  F(Y)

1 .0000 -15.5950
2 -1.5000 5.6000
3 .0000 .0000

4 -1.0500 3.9300
5 .0000 .0000

6 -1.0700 3.9800
7 .0000 .0000

8 .0000 41700
9 0000 .0000
10 1.0700 3.9800
11 .0000 .0000
12 1.0500 3.9300
13 .0000 .0000
14 15000 5.6000
15 .0000 .0000
16 0000 -15.5950
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UNICAMP PAGE 10
PROGRAM:SAPS0/FILE tremad7.SOL

TREMAD7

REACTIONS AND APPLIED FORCES

LOAD COMBINATION 5- FORCES "F" AND MOMENTS "M"

JOINT  F(Q)  F(Y)

1 .0000 2.5700
2 2500 -9000
3 .0000 .0000
4 1800 -.6600
5 .0000 0000
6 .1800 -.6600
7 0000 .0000
8§ 0000 -7000
g 0000 .000O
10 -.1800 -6600
11 .0000  .0000
12 -1800 -.6600
13 .0000 .0000
14 -2500 -9000
15 0000 .0000
16 .0000 25700
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Coeficientes utilizados no célculo dos esforcos nas lajes
Tabele A 9 - Tabela de Marcus

F 2
- ...c_'f._ﬂ __‘.?______ plz pﬁ_x
H = X N = T . k:: ]
E ﬂl - ¥
2
Pa’ pLE
I -
\ % nI
"

0.% |29 | 451 | w2 Jean | 100 | B9 .7 13,2 o.M
@5 | 1M | a4, | 952 Wy | 3,02 | AL .2 | 11.0 728
0,%2 PArS | aka L 1% L,us o, mT 0.0 T2
0,%) |108 | 428 | 23,2 164 L.O8 | 27,8 W2 | 10,6
o5 | a1 | oaz,8 | a%.s 178 Liod | 3,7 .7 | 10,4
0,55 | 4674 g e i A 110 b0 .3 10,2
w3 180 | ebaa | w04 193 1,12 | 2.5 ¥,3 | wa
0,57 w5 ", M,1 no L4 h,0 L) 9.3
U3 | 94,1 Ml 1,2 541 LA6 | 24,4 i1.2 5,8 anr
a,% B3, T 7 M, 232 L.18 2.8 41,8 5,6
L 1.3 M, 2.3 EIL] 1,80 | 214 iz, 6 9:3
o8 52,3 n.a .1 ™ 1.2 | 2).0 4k 3 T
0,82 | 9.4 ma.| = o L,2a .8 44,1 3,3
[ N3] T4 iR ] 2,3 83 1.26 .2 P £ ]
0,6t ThY 5 Fo % F 10 1, o8 T 9.2
0,635 | w4 | | 5,3 S 1,0 | n.a 6.6 5.1
0,56 61,3 |- 8BS i a2 1.3 .l aT,& LIy
o857 | o | T | 210 W | LM | o8 | e : 1
o428 | 6,8 | »m.5 | 2.0 Me | L, | ;0.9 .5 B9
0.8 | &.8 | 1.3 | 22,1 ¥z L | o2 50,4 B9
m
1

EEER-

0.7 | 1.0 | Ba | N, 140 | 200 | m,2 5.5
o7 | 7,8 | M3 | 0.6 L. | 9.6 | s2.2 3.4

e,12 | s60 | M9 | w0 LU T TR T 20
O.TY | %3 | M7 | 23,) W3 | L | 19,6 | se,2 8.7
u,Te 52,6 T TR 42 1,48 | 19,7 55,2 a7
6,7 50,9 .S 14,1 a42 1.% | 1%.0 sE, 3 8,6
B T8 | w7 .5 17,8 [} ] 1.52 | 14,8 57,2 8,8
0.7 | W | M.s | 1. vid | 1.9 | 13,7 5.3 5.6

GEHEBCEERBEFCIFESERE

0.4 41,2 M 16,4 a8 1,5 id,.6 . a6

0.1 | 459 | M. | 162 M | o158 | 18,5 | BuE 8,3 g8
o3 | anf | wn | 158 | sos | a0 | wms | e | 8 | s
ol | oasd ] s |oasae LT 1,62 | 14,2 §3.1 8.5 L1 ]
0% | 4k " Mo 15,14 5 1,84 | 14,0 T 8.4 547
[-F- 1] a,7 el 14.3 a2 1,566 7.3 LM 8.4 L
6,8 w0, o5 | Lk ' %% | 1,88 | aT.T E6,9 B4 932
e85 | vt | 3as | mea | see | 1o | ame | ema | B | em
o8 | W | s | 11,8 57 | Lotz | ins | em,) B4 L0
0,87 .1 .7 L) 6 ad i 174 ™ 8,4 38
o.88 | .3 | 3.8 | L4 | Lt | 1.y ] ma 8.1 ¥
o, W, a8 131 1T LaTé 172 72,0 4,1 i1
o980 | 1,7 150 | 124 e | 3,80 | 170 Ti, 0 L LU
.41 wa | oasa | 17 630 ) 1.8 | 169 | 185 .1 L]
892 | .5 | 5.3 ) 12,8 Sl | 2. | 16,8 | 7 5.3 L 101
%81 | 1.9 | 3,3 | 12,) 50 | 1,86 | 16,8 | TH.s LI 7
G4 | 1L ] W6 | ana 861 | 1,88 | 16,7 | eoa a,2 568
[T 12,7 81 11 ET1 i.% 1€, [ 118 § g7 ¥o
0,96 1,2 16,8 11,8 &80 1,92 | 16,8 B2 B2 m

057 | W6 | M.z | L. Bag b 1,94 | 16,8 B, 7 B2 E L
0,53 .o %, 3 11.% w7 1,96 16,9 Bé. 2 8,2 Lk
0,9 | 0.4 ¥ | 11,3 e | L300 | 16,8 | &7 8.z ™
1,60 | F4 | %7 | .z T | o | 16 | G, 2.z bl




Especificagoes extraidas Norma 7197/89 — utilizadas no calculo da forga cortante
Forca cortante

As prescrigbes que seguem nao se aplicam as vigas-parede e aos consolos curtos.
Nas vigas de grande altura, especial atengao deve ser dada a verificagdo dos esforgos na
regido proxima ao canto inferior junto ac apoio.

1 Tensédo no concreto

O valor de calculo da tens&o convencional de cisalhamento no concreto, na alma
das pecgas (tensdo de referencia) € determinado por:

Vy

Twd =
bw d
Esta tenséo de calculo 1,4 N80 pode ultrapassar o valor ultimo fixado em A-2.4. A
largura bw da sec¢ao transversal deve ser tomada de acordo com 2.3.1. Nas pecas de
altura variavel deve ser feita a devida comrecao, subtraindo-se do valor absoluto de V; ( se
Mgy em valor absoluto e d crescerem no mesmo sentido) ou a ele acrescentando (se Mgem
valor absoluto e d crescerem em sentidos opostos) a quantidade

Mg
tg a

d

onde:
o = angulo entre as tangentes as faces da peca na segéo considerada, ndo se tomando
inclinacao de cada face maior que 1: 3.
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2 Armmadura transversal das pecas lineares e das lajes, para resistir aos esforgos oriundos
da forga cortante, deve ser calculada pela teoria classica de Morsh, com base na seguinte
tensao (MPa)

Ww=115. tg-1 >0

Te=Y" ek

sendo:

w1= 0,15 na flexdo simples e na flexo-tragdo com a linha neutra cortando a secéo

Mo
wi=015(1+_____) tga
M rrax

y1= 0 na flexo-tragdo com a linha neutra fora da secao

2.1 A determinagao da influéncia da forga normal externa de compressao é dada
pelo fator

Mo

(1+ ) <2

Ma ma

Onde:
Mo = valor do momento fletor que anula a tensdo normal na borda menos

comprimida e Mamax € 0 momento fletor da se¢io transversal que esta mais solicitada a
flexdo, no trecho considerado pelo calculo. A tensdo normal na borda menos comprimida &
calculada em fungao dos efeitos da Ny e da parcela de Ny concomitante com Vg4, ambos
os efeitos calculados com vy = 0,9. Por simplicidade e a favor da seguranga, Myma pode

ser tomado com o maio valor do semitramo considerada.
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Nota: Admite-se .= 0, quando, nas pegas de altura variavel, o valor absoluto de V; tiver
sido alterado conforme o que prescreve A-2.1. Também se adota .= 0 nas pegas curvas
e nas que também estdo sujeitas a torcdo de equilibrio.

2.2. A armadura transversal quando formada por estribos deve ser dimensionada com
sua resisténcia de calculo fw e, quando formada por barras dobradas, com 70% desse
valor. Em caso algum, serdo tomada os valores superiores a 435MPa. No caso de lajes
dispensa-se o uso de armadura transversal se twg < Tw1. Nas lajes, pelo menos metade da
maxima ammadura longitudinal de tragdo na vao deve ser prolongada, sem dobrar, até os

apoios e ai corretamente ancorada.

3 Amadura transversal nas segdes proximas aos apoios
Para o calculo da armadura transversal, se a carga e a reacao de apoio forem aplicadas

em faces opostas da peca, comprimindo-a, valem as seguintes prescrigdes:

a) a forga cortante oriunda de carga distribuida pode ser considerada, no trecho entre
0 apoio e a segao situada a distancia h/2 da face do apoio, constante e igual a
desta secao;

b) a forga cortante devida a uma carga concentrada aplicada a uma distancia a < 2h
do eixo tedrico do apoio pode, nesse trecho de comprimento a, ser reduzida
multiplicando-se por a/2h; o eixo tedrico do apoio € determinado pelo vao tedrico,
conforme a NBR 6118. Esta redugdo ndo se aplica as forgas cortantes provenientes
dos cabos inclinados de protensao;

c) para a verificagdo da tensdo no concreto, feita pela comparac@o de T COm Ty, NE0
pode ser feita a reducdo do valor da forga cortante.

4. Tensdes ultimas resistentes

4.1 Forcas com armaduras de cisalhamento
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4 1.1 Para pecas lineares com b , 5h, se toda a armadura transversal calculada (barras
dobradas e estribos) for inclinada a 45° sobre o eixo da peca:
wu= 0,3514<55MPa

4.1.2 Para lajes e pecas lineares com b, > 5h, os coeficientes 0,35 e 0,30 devem ser
multiplicados por um dos seguintes fatores, mantidos os limites absolutos (h em cm):

05 se h<15cm
1/3 + h/90 se 15<h<60
1 se h=60
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Armadura para lajes

Tabela A 10 — Area de armadura para lajes

KREA DA SECAO DE ARMADURA POR-METRO DE LARGURA -" {en:fn]

et sus ] BITOLA KOMINAL (mm) sapssa
(em) | 3.2 4 5 6,3 8 10 12,5 | (cm)
5 1,60 |2,50 4,00 |6,3 |10,00 |16,00 |25,00] 5
5,5 | 1,45 |2,27 |3,64 | 5,73 9,09 | 14,55 |22,73] 5,5
6 1,33 | 2,08 |3,33 |5,25 8,33 113,33 |20,83] &
6,5 1,23 11,92 |3.08 | 4,85 7.69 | 12,31 119,23) 6.5
7 1,14 11,79 |2.86 | 4,50 7,14 | 11,43 |17,86) 7
7,5 1,07 |1,67 |2,67 | 4,20 6,67 | 10,67 |16,67] 7.5
a 1,00 1,56 2,50 3,94 6,25 {10.00 |15,613 8
8,5 Jo,94 |1,47 |2.,35 13N 5,88 | 9,41 [14,71] 8.5
9 0,89 131,33 |2,22 |3,50 5,56 | 8,89 113,89} 9
9,5 lo,84 |1.32 {2,211 |s,32 | 5,26 | 8,42 113,161 9.5
10 0,80 {1,25 |2,00 | 3,15 5,00 | 8,00 .50 10
11 0,73 11,14 }1.82 |2,86 4,55 | 7,27 111,36] 11
12 0,67 {1,064 |1,67 |2:62 4,17 | 6,67 |10,62] 12
12,5 | 0,64 |1,00 |1,60 | 2,52 4,00 | 6,40 |10,00] 12,5
13 0,62 10,96 |1,54 | 2.42 3,85 | 6,15 | 9.62] 13
14 0,57 |o0,89 |1,43 |2,25 3,57 | 5,71 | 8,93]| 14
15 0,53 /0,83 [1,33 | 2,10 3,33 | 5,33 | 8,33} 15
16 0,50 |o,78 |1,25 | 1,97 3,13 | 5,00 | 7,81] 16
17 0,47 |o0,74 |1,18 | 1,85 2,94 | 4,71 | 7,35} 17
17,5 0,4 (0,71 1,14 |1,80 2,86 | 4,57 | 7,14) 17,5
18 0,46 0,69 |1,11 |1,75 2,78 | 4,44 | 6,94] 18
19 0,42 lo,66 |1,05 | 1,66 2,63 | 4,21 | 6,58) 19
20 0,40 fo0,63 |1,00 |1,58 2,50 | 4,00 | 6,25] 20
22 0,3 0,57 |0,91 }1,43 2,27 | 3,64 | 5,68) 22
24 0,33 |o,52 |o,83 {1,31 2,08 3,33 | 5,21] 24
25 0,32 |o,50 |o,80 | 1,26 2,00 | 3,20 | 5,00{ 25
26 0,31 |D,48 |o0,77 |1,21 1,92 { 3,08 | 4,81] 26
28 0,29 |0,45 |o,71 1,12 1,79 | 2,86 | &,46] 28
30 0,27 lo,42 |0,67 | 1,05 1,672 | 2,67 | 4,17] 30
33 0,24 |o0,38 |o,61 |0,95 1,52 | 2,42 | 3,79] 33

Bitolas especificadas pela NBR 7480

Elaborada por LIBANIO MIRANDA PINHEIRO
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| oiiMETRO g | VALORES NOMNAIS 3
' PARA CALCULO QUANTIDADE DE FIOS OU DE BARRAS 3 2
, F10S |BARRAS | PESO |PEMIMETRO ﬁg
il Bl Riiia B | 2 3 a 5 E 7 B 9 o |oF
L4
_______ 32.- | — 0,063 | 1,00 | 008 [06 | 024 | 032 | 0,40 | 0,48 | 0,56 | 0,64 | 0,72 | 0,80 EE
4 — 0,10 1,25 | o,12s| 0,25 | 0,375 ! 0,50 | o828 | 0,75 | 0,875 | 1,00 | 1125 1,28 oy
T 5 0,18 1,60 | 020 | 0,40 | 0,60 | 0,80 | 1,00 | 1,20 | 1,40 | 1,60 | 1,80 ;| 2,00 g%
‘6,3 6,3 0,25 2,00 | o35 | 0,63 | 0948| 1,26 | 1,575| 1,89 | 2205! 2,52 | 28351 3,15 3 a
S ] Lol a
8 8 o0 | 2,50 | o0 | 1,00 [ 1,50 | 2,00 | 2,50 | 3,00 { 350 | 4,00 } 4,50 ‘ 5,00 |2 @
1. ; il =
Lo | 1o 063 | 3,18 | 080 | 1,60 | 2,40 | 320 | 400 | 4,80 | 560 | 640 ! 7,20 _E-_“_?__%E
et BLE LhWQ b 4,00 1 1489 2150 | 378 ) 500 ) 620 | _IE’E__I 875 l10,00 | !“ 25 |12,50 |2 N
A | 6 1,60 | 8,00 | 200 | 4,00 | 600 | 800 |10,00 |12,00 [1a00 |i6,00 18,00 120,00 3%
£ 20 2,5 | €30 | 3,18 | 630 | 945 [12,60 | 1575 [18,90 Izzus jzazo 26,35 !31,50 ;,"3

e 9. T ol Lotz 0. 45 112,680 115,75 |18 20, 12828 S
S 22,2 305 | €,97 | 388 | 7,76 [11,64 15'53_.,,,'."'!.15’_3'_3'.?_”_-127’E'T_.l?.’f..u“ '34,92 | 38,80 ﬁg
L= 25 4,00 | 8,00 | 500 (10,00 | 15,00 |20,00 |2500 |30,00 !3500 (40,00 14500 !s0,00 |= g
+ = |32 | e30 [1000 | 800 [16,00 |24,00 |.?3.E"3__JE-E‘L.".E£“_ 1559{_:_:54 00 _if?.“ 80,00 %%
.= 40 lo,00 | 12,50 12,50 |2500 | 37,50 154::,0-:: 62,50 | 75,00 87,50 lioo,00 hiz,s0 lizs00 ag-
o

C.

By

©
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Tabelas utilizadas no dimensionamento de vigas - .
Tabela A 12 - Flexdo simples e flexdo composta com grangie excentr_lcldadg. Secoes
retangulares. Diagrama retangular de tensoes. Tabela resumida para dimensionamento
(CA-25, CA-50A,CA-50B, CA-60B) (Fonte: FUSCO, 1981)

o= LIS 5 = 1.4 '
M g = £, 6 = d'fd
k,
Ay k- 8 = 0085 B =010 & =015 & = g2
Ca.ns (ARTETH U.0dA e 0.4 (L0486
CASA I ERES [N ik (023 0025 (o2
Ca-snls | 4003 | poos 0026 vz | o0
C A-60H a0 002 0.022 .04 (028
Unifelindfo s AN v
- dl
Fg s ‘J.T_
I ﬂ.' » -.ﬁ: L]
h‘ | | 78 AL i s
¥ ™ < 4 ) A d
e i
-4 J i “ﬁ . a i—.—
LS .
Meg= Mg b
Flexio composia Flexdn simples
Ne= Fe (N, > irugho: N, < U compressing | Mo = M,
M.- = F' [ =%
o ' - ,_ Mu j i . 3 H"
Armadura simples: A, = It,T + ke M, Armadure simples: A, = k.—ﬁ—
M aAM M aAM
A, = | e k ( = + N ) A k L2 k -
= -~ g b = da “e-d
Armadurs dupla Armadury duply
' « aM ) f . AM
Ay o= T :. ik calculudo para £ = ¢,,.) Ay = K, o
M. = momento resistido Pels secdo com armadurs Mg = momenio resistido pela $£0E0 com armadura
simples simples
Mua= Mo, + AM,, Mg= M, .+ AM,
ky calcvlado para £ = £, (M, , = Ma yad 00 (M, = My )
_—
N =iy I MPa = M . 10 kghem
TEN = 108 kgl = 0,0 tf LEN/m = 100 kefim = 0,1 tim
TENm = 100 kgf.m = 0.1 e T kBim® = 100 kgfiten® = 0,1 effm”
LEN.cm = 100 kpficen = 0,1 em | ENim' = 100 kglim® = 0,1 tim

,
| MPa= 0,0 kNjem® = 100 Migm?
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Tabela 13- K. e K: ( Fonte: FUSCO,1981)

Dominio 2

Dominio 3

k, = bd* M. k,
Para I« MPu Para o5 agos
9 ]n.s[ 15 ‘ 18 [ 21 |25 30 Im-:s|cw.-ma CA-S0B| CA-60B
K.=x/d __ "
0.02 |115376.969.1/57,6/49.4/41,5/34.9| 0,046] 0,023 | 0023 | 0,019
0,04 | 58,1138,7(34.9/29.1|124,9|20.9{17,4| 0.046] 0,024 | 0024 | 0.019
0,06 |39.1[26.1(23.4/19.5[16.7]14.1{11.7] 0.047| 0,024 { 0.024 | 0.019
008 |296(19.7(17,7|14.812,6/10,6| 8,9] 0.048] 0,024 | 0.024 | 0,020
0.10 | 23,9(1591143|11.9{10,2 8,6 7,1| 0.048| 0,024 | 0,024 | 0,020
0.12 | 20,0{13.4(12.0{10,0| 8.6| 7.2| 6,0] 0.049] 0,024 | 0.024 | 0,020
0.14 | 173{11,6[10.4] 86| 74| 62| 52| 0,049| 0,024 | 0024 | 0020
0,06 | 153]102] 9,1| 7.6] 6.6} 5.5 4.6] 0,049] 0,024 | 0,024 | 0,021
0.08 (13791 B2| 69| 55| 49 4,1] 0,049] 0,025 | 0025 | 0.021
020 |12.4|83] 74| 62| 5.4] 4,5/ 3,7] 0,050 0.025 | 0.025 | 0.021
0.22 | 114} 76| 69| 57| 49| 4.1} 34| 0,051] 0025 | 0.025 | 0,021
0,24 | 106]| 70| 6.4] 53| 4.5| 38| 3,1| 0,051 0,026 | 0,026 | 0,021
02 | 98|66| 59| 49| 42| 35 29[ 0.051| 0,026 | 0026 | 0,021
028 | 9216|5546/ 39|33} 28] 0,052 0,026 | 002 | 0021
030 | 86| 58| 52| 44| 37| 3.1 2.6{ 0,052 0,026 | 0.626 | 0,021
032 | B2} 55|49 4,1] 3,5| 29| 2.4] 0,053| 0,026 | 0.026 | 0,022
034 | 78| 52| 46| 3,9 34| 28] 24| 0,054} 0,026 | 0,026 | 0,022
036 | 74]|49|44]3,7| 32| 2,6/ 2,2] 0,054| 0027 | 0,027 | 0,022
038 | 7.] 47} 43| 3,6 3.1 2,6 2,1| 0,0s4] 0,027 | 0,027 | 0,023
040 | 68| 46|4.1f 34| 2.9 24| 2.1| 0,055| 0.027 | 0,027 | 003
CA-60B(0.4384| 64)4.2{3.8] 3.1] 27| 2.3} 19| o05| 0.028 | 0,028 | 0.024
044 | 63| 423831 27| 23| 1,.9] 005} 0,028 | 0.028 [T0.024
CA-50B|0.4623 | 6.1]|4,1|36| 30| 2,6} 2.2| 1.8| 0,056| 0,029 | 0.029 | 0024
048 | 59{39|36| 29 25 2.1 1.8 0,057| 0.029 [ 0,039 | 0,025
0.52 | 56]3.7|3.4| 28] 24| 200{ 1.6]| 0,058} 0.029°] 0,031 | 0,826
056 | 53|3.5|3.1}26) 23| 1.9 1.6| 0.059| 0,029 | 0033 | 0,079
060 | s50(34|30]25 21| 1,8 1,5 0.061| 0,030 | 0,035 | —
CA-50A106283F 4913,2(2,9] 2.4} 2,1| 1,8} 1,4} 0,061 0,031 | 0,037 -
064 | 48)32]|29| 24| 2.1] 1,7] L4] 0062 = - -
068 | 46)13.1128|23]20] 16| 14| 0.063] — - -
072 | 443026} 22} 1.9 1.6{ 1.4] 0.064] — — -
076 | 44|29}26|21] 1.8 1,6 1.3] 0066} — - —
CA-25 {0,717 43|29(26|21| 1.9 1.6] 1.3] 0066] — - -

Pura 1, # Mim:mnﬂwl:-b
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