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APRESENTACAO

Este Curso de Concreto Armado ¢ dirigido aos estudantes de
graduacao e pos-graduagdo em Engenharia Civil, bem como aos pro-
fissionais ligados a area de projeto estrutural. Para uma melhor
apresentagdo, a obra foi dividida em quatro volumes, com uma
sequéncia que nos parece apropriada do ponto de vista didatico.

Nao ¢ nossa intengdo abordar todos os aspectos relativos ao
tema, o que seria impraticavel em virtude de sua abrangéncia. Nosso
unico objetivo € apresentar um curso completo e atualizado sobre os
métodos de célculo das estruturas usuais de concreto armado. Em
particular, o Curso ¢ dedicado ao projeto das estruturas dos edificios.

Nesta quinta edicdo de Curso de Concreto Armado, fizemos
diversas alteracdes para acompanhar as atualizacdes introduzidas
pelas normas NBR-6120 de 2019 e NBR-6118 de 2023. A norma
NBR-6120/2019 alterou diversos valores referentes as cargas a serem
consideradas nos edificios, especialmente em relacdo as cargas
variaveis.

A nova NBR-6118/2023 também introduziu modifica¢des em
alguns aspectos do projeto, com destaque para os diagramas tensdo-
deformacdo do concreto: diagrama parabola-retangulo e diagrama
retangular. Esses diagramas foram alterados para acompanhar os
novos diagramas constantes no projeto de revisdo do Eurocode 2.
Entretanto, a adaptagdo foi feita de maneira equivocada, o que pode
levar a resultados totalmente inconsistentes, especialmente no
dimensionamento dos pilares. Esse problema ¢ mostrado em detalhes
no capitulo 4 do Volume 1 e no capitulo 2 do Volume 3. Por isso,
recomendamos manter o procedimento de dimensionamento a flexao
simples e composta da NBR-6118/2014, enquanto se aguarda uma
Emenda da NBR-6118/2023 corrigindo esse equivoco.

José Milton
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Capitulo 1

DIMENSIONAMENTO A TORCAO

1.1 - Introducao

Quando uma barra reta é submetida a uma tor¢ao simples, suas
segOes transversais, inicialmente planas, se empenam, devido aos
diferentes alongamentos longitudinais de suas fibras. Se ndo existir
nenhuma restricdo ao empenamento, a barra estara livre de tensdes
normais e a tor¢ao é denominada “tor¢cdo de Saint' Venant”.

Por outro lado, se o empenamento das se¢des for impedido,
surgem tensdes normais de tragdo e de compressao ao longo da barra,
além das tensdes tangenciais presentes na tor¢ao de Saint' Venant.

Algumas formas de secdo, como a circular, por exemplo, nao
tendem a empenar, de modo que as tensdes normais serdo sempre
nulas.

Na pratica, sempre existe certo grau de restricdo ao empena-
mento imposto pelos apoios. Assim, nessas regides ocorrem tensoes
tangenciais e tensdes normais, as quais se dissipam conforme ¢ indi-
cado na Fig. 1.1.1.

Fig. 1.1.1 - Dissipagdo das tensoes normais nas
proximidades de um engaste

No caso do concreto armado, as tensdes normais sdo dissipa-
das pela fissuragdo. Assim, os efeitos da restricdo ao empenamento
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podem ser levados em conta pela simples colocagdo de uma armadu-
ra minima para limitar a fissuragao.

A denominada “tor¢do de compatibilidade” é aquela que surge
em consequéncia do impedimento a deformagdo. O exemplo tipico ¢
o das vigas de borda, como mostrado na Fig. 1.1.2. No estadio I,
surge 0 momento de engastamento X da laje, o qual € um momento
torgor por unidade de comprimento para a viga. Apos a fissuragdo,
esse momento tor¢or diminui muito e ndo necessita ser considerado
no dimensionamento da viga.

\/\
laje S

VoV v

LJ momentos

i fletores na laje

N/ X'\ no estédio |

viga de borda

X

tor¢cao na viga
Fig. 1.1.2 - Tor¢do de compatibilidade

Na “tor¢do de equilibrio”, os momentos torgores sao necessa-
rios para satisfazer as condi¢cdes de equilibrio. Em outras palavras, a
estrutura poderia entrar em ruina, caso ndo fosse dimensionada para
absorver esses momentos. Este ¢ o caso da marquise representada na
Fig. 1.1.3.

Nessa figura, X ¢ o momento fletor para o dimensionamento
das armaduras da marquise. Esse momento € transmitido a viga, re-
sultando o momento torgor 7 . Nesse caso, a viga deve ser dimensio-
nada a torgdo. Por outro lado, 7 ¢ um momento fletor que deve ser
considerado no dimensionamento dos pilares.
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se, também, as expressdes da area limitada pela linha média, 4,, e

do perimetro da linha média, u .

Caso 1:t> 2C,

C1 linha média u

o /
S V//"////f;
| | NT
' vl L2 | 7 %
| " ?1
h ! ! V [/
I
| | 7 )
JU ____'. .;{//_//M z

b

L , 4 A, =(b-1)h-1)
t:2(b+h) u=2(b+h-2t)

Fig. 1.2.1 — Se¢do vazada equivalente para uma se¢do
retangular maci¢a (Caso 1)

Caso 2: A/u<2C

Neste caso, a linha média da secdo vazada equivalente passa
pelas barras de canto. A espessura da parede também ¢ dada na equa-
¢do (1.2.1), devendo-se garantir que ndo ocorra superposi¢do entre
dois ou mais segmentos de parede.

Na Fig. 1.2.2, apresenta-se a se¢do vazada equivalente para
uma segéo retangular maciga com lados b < h.

Observa-se que, nos dois casos, = A/ M, ndo havendo uma
espessura minima como no CEB/90 e no EC2.

Para se¢des compostas de retangulos, cada retdngulo deve ser
verificado isoladamente com sua se¢do equivalente determinada des-
sa maneira. O momento torgor total 7; deve ser distribuido entre os

retangulos conforme sua rigidez elastica linear. Para isto, considera-



Capitulo 2

DIMENSIONAMENTO A
FLEXO-TRACAO NORMAL

2.1 - Apresentacio do problema

Flexo-tragao ¢ a solicitagdo composta por um momento fletor
e por um esfor¢o normal de tragdo. Se a flexdo se da em um plano
contendo um dos eixos de simetria da se¢do transversal, a solicitacao
¢ denominada de flexo-tracdo normal.

Na Fig. 2.1.1, representa-se uma se¢ao retangular submetida a
flexo-tracdo normal.

h/2 Lgx N M
hl = | ¢+ <:> S “+c
2| | N, Ie

Fig. 2.1.1 - Se¢do retangular sob flexo-tracdo normal

Na Fig. 2.1.1, h ¢ a altura da segéo transversal e ¢ representa
o centroide da se¢do de concreto simples. A forca normal de tragio
de célculo, N, atua em um eixo de simetria da se¢do e possui uma
excentricidade e. Logo, a solicitacdo pode ser representada pelo par
de esforgos (Nd,Md), onde M, ; =Nge ¢é o momento fletor de
célculo.

Na Fig. 2.1.2, sdo representados os dominios de dimensiona-
mento correspondentes a flexo-tragdo.
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€u
> -
a
lim
=
h A
1 2 regido que deve
ser evitada
v
100 €smin  Eyq

Fig. 2.1.2 - Dominios de dimensionamento da flexo-tragdo

A reta a, indicada na Fig. 2.1.2, corresponde ao caso particular
de tragdo simples (M d= 0).

No dominio 1, toda a secdo esta tracionada. Neste caso, a linha
neutra esta acima da borda superior da se¢do, ou seja, a profundidade
x da linha neutra ¢ negativa. Quando o momento fletor tende a zero,
x tende a —o0 (caso de tragdo simples). Nesse dominio, 0 momento
fletor € pequeno e a solicitagdo ¢ usualmente denominada de flexo-
tracdo com pequena excentricidade [6,7].

Aumentando-se o momento fletor solicitante, entra-se nos do-
minios 2, 3 e 4. Nesses dominios, parte da se¢ao estd comprimida e a
solicitacdo ¢ denominada de flexo-tracdo com grande excentricidade
[6,7].

Enquanto a ruina ocorrer nos dominios 2 e 3, tem-se o escoa-
mento da armadura tracionada. Nesses casos, a ruina € ductil, ou com
aviso prévio, e a pega € subarmada ou normalmente armada.

No dominio 4, a ruina ocorre por esmagamento do concreto,
sem haver o escoamento do aco. A ruptura ¢é fragil e a peca € supe-
rarmada.

Observa-se, assim, uma completa analogia com a flexdo sim-
ples. De fato, no dimensionamento a flexo-tragdo com armaduras
assimétricas, utiliza-se um procedimento inteiramente analogo ao da
flexdo simples. Adotando-se armaduras simétricas, ¢ necessario em-
pregar um processo iterativo para encontrar a posi¢ao da linha neu-
tra.
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2.2 - Flexo-tra¢ao no dominio 1 com armaduras assimétricas

Na Fig. 2.2.1, indica-se uma se¢do retangular com armaduras
assimétricas. Nessa figura, 4, e A, representam as areas das arma-
duras tracionada e comprimida pela aplica¢do exclusiva do momento
fletor. Para reduzir o numero de parametros geométricos, admite-se a
mesma distincia d' de ambas as armaduras até as bordas correspon-
dentes da segao.

—a '. _i;;(f

h A's d
AS

1 o/\c =
b

Fig. 2.2.1 - Secdo retangular com armadura dupla assimétrica
Na Fig. 2.2.2, apresenta-se a distribuicdo de deformagdes na

se¢do no dominio 1. Observa-se que a varidvel x, que representa a
posicao da linha neutra, € negativa.

x<0

N,
————————a

10% 0
Fig. 2.2.2 - Deformagoes no dominio 1



Capitulo 3

ESCADAS USUAIS DOS EDIFICIOS

3.1 - Introducéo

As escadas dos edificios sdo projetadas nas mais variadas for-
mas ¢ dimensoes, dependendo do espago disponivel, do trafego de
pessoas e de aspectos arquitetonicos. Elas podem se apresentar com
um ou mais lances retangulares ou podem ser curvas, como ilustrado
na Fig. 3.1.1.

patamar

lance

d e

Fig. 3.1.1 - Algumas formas usuais das escadas dos edificios

Normalmente, as escadas sdo apoiadas em vigas, paredes de
alvenaria ou paredes de concreto. Dependendo da localizacdo dos
apoios, elas podem ser classificadas como escadas armadas transver-
salmente, escadas armadas longitudinalmente ou escadas armadas em
cruz, indicando-se dessa maneira as dire¢cdes das armaduras princi-
pais. Essas trés situagdes sdo representadas na Fig. 3.1.2.
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degrau

[

El/imcm

20

= 280cm

16x17,5

L 15 x 28 = 420cm

Fig. 3.7.1 - Exemplo de escada com degraus isolados

Célculo dos degraus isolados

Para o célculo dos degraus, consideram-se as cargas perma-
nentes (peso proprio e revestimento) e a carga concentrada de 2,5 kN
na extremidade livre. O peso proprio ¢ calculado com a espessura
média do degrau.

- peso proprio: 25(%) =3,13kN/m’

- revestimento: 1,00 kN/m?

Logo, a carga permanente ¢ g =3,13+1,00=4,13 kN/m’.
Multiplicando esse valor pela largura do degrau, obtém-se
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As escadas apresentadas nas sec¢des 3.8 e 3.9 também podem
ser calculadas como lajes possuindo um bordo livre, bastando apoia-
las ao longo de todo o contorno externo. Nesses casos, a escada ¢
dividida em duas lajes.

Da mesma forma, as escadas de um lance das segdes 3.4 ¢ 3.5
podem ser calculadas como uma laje simplesmente apoiada nas qua-
tro bordas, desde que sejam criadas duas novas vigas de apoio.

Em todos esses casos, podem-se empregar as tabelas para cal-
culo de placas, apresentadas no Apéndice 2 do Volume 2. Entretanto,
deve-se observar que as lajes das escadas sdo ortotropicas, devido a
presenca dos degraus, enquanto as tabelas citadas sdo validas para
placas isotropicas. Portanto, havera um erro de calculo, principal-
mente em relago a distribui¢ao das cargas para as vigas de apoio.

3.11 — Escada autoportante

As denominadas escadas autoportantes sdo aquelas que nao
possuem apoios intermedidrios, ou seja, a escada somente se apoia
nas vigas situadas nos pisos. Um tipo muito comum ¢ a escada de
dois lances com um patamar intermediario, representada na Fig.
3.11.1.

|
Q.
a Sdbe —I
> —
O
Solpe
‘€ —_1 -
>
h 4
" a C
I‘

Fig. 3.11.1 — Geometria da escada autoportante
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2
PrX

M(x)=thga—M—px— (3.11.7)

Derivando M (x) em relag@o a x e igualando a zero, obtém-se
a posi¢ao de momento maximo,

B Htga —p

xmax -
)

(3.11.8)

Substituindo x = x na equagdo (3.11.7), obtém-se o mo-

max

mento fletor maximo M ., nos lances.

X

Fazendo M (x) =0 na equagéo (3.11.7), obtém-se as posigdes
de momento nulo nos lances.

De posse das forgas verticais nas extremidades dos lances,
podem-se calcular os esfor¢cos normais e os esfor¢os cortantes. O
lance superior fica tracionado e o lance inferior fica comprimido,
como se observa pela Fig. 3.11.4.

Na Fig. 3.11.5, apresenta-se a decomposicao das forcas para a
obten¢do dos esforgos normais e cortantes no lance superior.

V2 N2

Fig. 3.11.5 — Esfor¢os normais e cortantes no lance superior



Escadas usuais dos edificios

Esforcos normais (em kN/m):

No topo: Ny = H cosa + Rsena (3.11.9)

Junto ao patamar: N, = H cosa + psena (3.11.10)

Esforcos cortantes (em kN/m):

No topo: ¥} = Rcosa — Hsena (3.11.11)

Junto ao patamar: V, = pcosa — Hsena (3.11.12)

Na Fig. 3.11.6, apresenta-se o diagrama de momentos fletores
na direcdo longitudinal da escada. Na Fig. 3.11.7, apresenta-se o dia-

grama de esfor¢os normais.

Patamar
Mmax

Lances

Fig. 3.11.6 — Momentos fletores na dire¢do longitudinal

N4

N2

Lances

N

N4

Fig. 3.11.7 — Diagrama de esforcos normais nos lances da escada



Capitulo 4

VIGAS-PAREDE E CONSOLOS

4.1 - Introduciao

Conforme foi definido no Volume 2, as placas sdo estruturas
planas solicitadas por cargas perpendiculares ao seu plano médio.
Por outro lado, as chapas sdo estruturas planas solicitadas em seu
proprio plano. Quando as chapas possuem apoios descontinuos como
as vigas, elas sdo denominadas de vigas-parede.

As vigas-parede sdo encontradas nos reservatdrios superiores
dos edificios ou nos reservatérios inferiores com idénticas condigoes
de apoio. Nesses casos, além do funcionamento como placas, as pa-
redes laterais do reservatdrio se comportam como vigas-parede. Es-
sas estruturas também podem ser encontradas nas fachadas dos
edificios, de onde origina o nome viga-parede.

A delimitacdo entre vigas-parede e vigas esbeltas ¢ feita de
acordo com a relagdo ///, sendo / o véo de calculo e / a altura da

viga. Os limites de esbeltez convencionados para as vigas-parede sdo
os seguintes [15]:

- vigas biapoiadas: //h<2,0;
- vigas de dois vaos: [/h<2,5;
- vigas continuas com mais de dois vios: [/h<3,0.

Os consolos sdo vigas curtas em balango com / / h<l.

No caso das vigas-parede, ndo mais se aplica a classica hipote-
se das secdes planas de Navier-Bernoulli, em virtude das grandes
distor¢oes decorrentes das tensdes tangenciais. Em consequéncia

disto, as deformagdes normais &, ndo apresentam uma variagdo

linear ao longo da altura da viga. Assim, mesmo para um material
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\ v v v vP
R‘CC
h=l
Z=0,62h h
>\ F\lct
v \I >
bw
AL | L

I "l

Fig. 4.2.1 - Tensoes em viga-parede com [/h =1

Assim, ¢ usual definir uma altura efetiva 5, para a viga-
parede, dada por

h, < {2 4.2.1)

Na Fig. 4.2.2, apresentam-se as variagdes das tensdes normais
o, no meio do vdo para diferentes relagdes /A, obtidas com o em-

prego do método dos elementos finitos. Nessa figura sdo mostradas

as relagdes o, /o, , onde o, = 6M/bwh2 ¢ a tensdo maxima ob-

tida para vigas esbeltas, sendo M o momento fletor na se¢do cen-
tral.

Conforme se observa, para //h > 2 a distribui¢do das tensdes
se aproxima daquela obtida para as vigas esbeltas (variacdo linear de

o, ao longo da altura da viga). Para relagdes / / h < 2, a distribui¢do

das tensdes se afasta daquela obtida para as vigas esbeltas. Observa-
se, também, que a tensdo maxima de tragdo na borda inferior da viga
¢ maior do que o,, quando l/ h < 2. Isto tera influéncia sobre o
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momento de fissuragdo e, consequentemente, sobre as taxas de arma-
dura minima.

1 0,/C, (compressao)

Relagbes G,/C,

I/h=1

|
1 ©\/0, (tracdo)

Fig. 4.2.2 — Variagdo das tensoes normais nas vigas-parede

4.3 - Critérios de dimensionamento das vigas-parede de
concreto armado

Os ensaios realizados em vigas-parede de concreto armado
indicam os seguintes modos de ruptura [15]:

e escoamento da armadura longitudinal do banzo tracionado;
e ruptura da ancoragem da armadura longitudinal do banzo
tracionado;

e esmagamento do concreto nas diagonais comprimidas pro-
ximas aos apoios;

e ruptura da armadura de suspensdo para as cargas pendura-
das.

Assim, o calculo e o detalhamento das armaduras devem ser
feitos de acordo com modelos que levem em conta esses possiveis
tipos de ruina. O célculo pode ser feito empregando-se modelos elés-
ticos, modelos ndo lineares ou modelos de bielas e tirantes. A seguir,
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conclui-se que a equagdo (4.3.13) € igual a equacdo (4.3.1), usada

para o célculo da armadura do banzo inferior da viga.
Do modelo da Fig. 4.3.4, verifica-se que a inclinagdo e a forca

de compressao na biela de concreto sdo dadas por
47 R
1gd=—" , F,=—42 (4.3.14)
[ sen@

Para evitar o esmagamento do concreto, € necessario limitar as
tensdes de compressdo na regido dos apoios. Essas tensdes de com-
pressdo sdo obtidas através da analise do né de apoio do modelo,

F.

conforme ilustrado na Fig. 4.3.5.

o) G2d
o ©1 .7
I”,
/
u=2d' /I —>» Ry
1 i
|
C g
A A A A A
Gd

Fig. 4.3.5 - Tensoes de compressdo em apoios de extremidade

Na Fig. 4.3.5, ¢ representa o comprimento do apoio e d’ é a
distancia do centroide das armaduras do banzo tracionado até a face
inferior da viga-parede. A altura do n6 de apoio é u =2d".

As dimensdes ¢; e ¢, , indicadas na Fig. 4.3.5, sdo dadas por
(4.3.15)

¢y =c+ucotgd
(4.3.16)

¢, =(c+ucotg@)send
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4.5 - Consolos curtos

Consolos sdo vigas curtas em balanco, geralmente ligadas aos
pilares, servindo de apoio para uma viga ou outro elemento pré-
moldado, como ilustrado na Fig. 4.5.1. Um consolo também pode ser
uma laje curta em balanco, engastada em uma parede ou em uma
viga, suportando uma carga linear, como na Fig. 4.5.2.

1, viga pré-moldada
pilar

4 segao junto

aparelho de apoio“7” a0 pilar

| il | h
a
h ) *IH

bw
a/1

/I/

Fig. 4.5.1 — Viga pré-moldada apoiada em consolo curto

Aonsolo

A}

pa rede
" ouviga

Fig. 4.5.2 — Laje curta funcionando como um consolo
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*9 Tu=2q'
Z
d d_dl
C,
2cosf

Fig. 4.5.5 - Biela de compressdo no consolo

A tensdo 0 ; no apoio €
L

Gd_bc

(4.5.9)
onde b ¢éalargurae ¢ é o comprimento do aparelho de apoio.

A tensdo 0, na biela inclinada ¢ dada por

Fc
waZ

Ooy = (4.5.10)

onde b,, ¢ a largura do consolo.

Substituindo a expressdo de F, na equagdo (4.5.10), resulta

Py

—_— 4.5.11
b,, c, sen@ ( )

O2g =
onde
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-
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2
NA § 39
NTb N1:1¢12,5-L=185
N2 bns 50 36
\ e
; )
(o)}
/ - 36 ~
N4
N1b:1¢12,5-L=179
L 50
50 85
85 8,5
39
N2: 3 ¢ 6,3-L=125 19
N3:2¢6,3-L=97
25
N4:2¢6,3-L=54

30
Fig. 4.5.12 — Armacgdo do consolo



Capitulo 5

RESERVATORIOS DE EDIFICIOS

5.1 - Introducao

Os reservatdrios usuais dos edificios sdo formados por um
conjunto de placas, podendo ter uma ou mais células. A divisdo do
reservatorio em células tem a finalidade de permitir a limpeza do
mesmo sem que ocorra uma interrupgao no abastecimento de agua do
prédio. Usualmente, sdo projetados dois reservatorios: um reservato-
rio inferior, abastecido diretamente pela rede publica, e um reservatd-
rio superior, abastecido por bombas de recalque instaladas no proprio
edificio.

A NBR-5626 [21] exige que as instalagdes de dgua potavel se-
jam projetadas e construidas de modo a preservar a qualidade da
agua de abastecimento, evitando sua contaminacdo pela presencga de
insetos ou outros animais, pela d4gua da chuva ou do lencol fredtico,
etc. A principio, um reservatorio de dgua potavel ndo deve ser enter-
rado total ou parcialmente, tendo em vista o risco de contaminagao
proveniente do solo. Caso isso ndo seja possivel, o recomendavel ¢
que esses reservatorios sejam localizados dentro de um compartimen-
to proprio, mantendo um afastamento livre minimo de 60 cm entre
suas faces. Esse compartimento deve ser convenientemente drenado.
Desse modo, nao deve ser permitido o uso de reservatdrios enterra-
dos para o armazenamento de agua potavel, como se fazia antiga-
mente. Assim, os procedimentos de calculo dos esfor¢os nos dois
tipos de reservatdrio sdo analogos. Por esse motivo, apenas os reser-
vatorios elevados serdo detalhados ao longo deste capitulo.

Quando o reservatorio for destinado ao armazenamento de ou-
tros liquidos, que nao seja agua potavel, é possivel projetar o reserva-
torio enterrado. Nesses casos, devem-se considerar as hipoteses de
reservatorio cheio e reservatorio vazio, para levar em conta o empu-
x0 de solo. As consideragdes para o calculo dos reservatorios enter-
rados podem ser encontradas nas referéncias [10,12].
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Normalmente, o reservatorio elevado se apoia nos pilares da
caixa da escada do edificio. A altura desses reservatorios ndo deve
ultrapassar cerca de 2,5 m, para evitar esforgos exagerados nas lajes,
mesmo que isto obrigue que algumas paredes do reservatorio fiquem
em balanco em relacdo aos pilares [22].

Na laje da tampa dos reservatorios devem existir aberturas de
inspecdo independentes para cada uma das células. As dimensdes
usuais dessas aberturas sdo de 60x60 cm, sendo cobertas por placas
pré-moldadas apoiadas em refor¢os nas bordas, capazes de evitar a
entrada de agua da chuva ou de animais.

Na Fig. 5.1.1, indicam-se alguns detalhes tipicos dos reserva-
torios dos edificios.

P1 Par.1 *h3 P2
I | 22 h3
3
g < 0
AS 5 g A
T _1 (misulas)
1 1 1
P3 Par.2 P4
(corte horizontal)
tampa: h=5
4N 5 >6
T 2
_—ﬁl 60x60c:m+|-l‘_=
A
(aberturas
na tampa)
+
pilL, L Th, Lilpo
(corte A-A)

Fig. 5.1.1 - Detalhes tipicos dos reservatorios

No reservatorio da Fig. 5.1.1, a parede 4, que separa as duas
células, esta apoiada nas paredes 1 e 2. Estas tltimas estdo apoiadas
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N

I
: ;N T (_f
p

—

P, P,
—

P, B B

b l A YR l (AN

&Y S% 7 S

(corte vertical) (corte horizontal)

N
7/
‘_

w

Fig. 5.3.1 - Defini¢cdo das condig¢oes de contorno das placas

Quando as placas tendem a girar no mesmo sentido, pode-se
admitir que a aresta seja um apoio simples, pois 0s momentos nega-
tivos que surgem nessa ligacdo sdo pequenos. Desse modo, a tampa
pode ser calculada como uma laje simplesmente apoiada nas quatro
bordas. Se a tampa for uma laje continua, em reservatorios de duas
ou mais células, o bordo comum deve ser considerado engastado.

Por outro lado, considera-se que a aresta seja um engaste per-
feito, quando as placas tendem a girar em sentidos opostos. Assim, o
fundo € considerado como uma laje engastada nos quatro lados. Nos
encontros entre as paredes também se deve considerar um engaste
perfeito.

Na Fig. 5.3.2, encontram-se representadas as diferentes lajes
com suas condi¢des de contorno.

RLIIIIIIIIII ISR

3 3
1 i g g
tampa fundo paredes
1 i g g
i 4 Y ——— U
carga .
arg carga carga triangular
uniforme uniforme

Fig. 5.3.2 - Condigéoes de contorno das lajes

Os momentos fletores e as reagdes de apoio na tampa € no
fundo podem ser obtidos com as Tabelas A2.1 ¢ A2.6 do Volume 2,
respectivamente. Os momentos fletores nas paredes sdo obtidos com
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25% do maior dos menores vaos, acrescido do comprimento de anco-
ragem. Observa-se que € necessario fazer o lago mostrado na figura,
para evitar o empuxo ao vazio. Um desenho andlogo deve ser feito
para representar as armaduras das paredes 3 e 4.

Parede1 = Parede2

7 101
265 256
A 1L
18 260 18 —
i P .
208 - 287 NG "
19x28c.13-287 1 ~ 1 118 .
(pele) 18
H 21$8¢.13-543
287
— 9
6¢12,5-313 (3 cam.) 20
Ganchos semicirculares 109 21¢8c.13-90
no plano horizontal 21¢8c.13-236 50
D2>5 9
¢ 5 105 9 20

Fig. 5.5.9 - Armaduras das paredes 1 e 2

Na Fig. 5.5.10, apresentam-se os detalhes de ligacdo entre as
paredes. Na Fig. 5.5.11, indicam-se as armaduras positivas do fundo
e da tampa. O detalhe da abertura de inspecdo ¢ mostrado na Fig.
5.5.12.



Capitulo 6

LAJES NERVURADAS

6.1 - Introducao

Usualmente, os pisos dos edificios de concreto armado sdo
projetados em lajes macicas. Entretanto, quando os vaos sdo grandes,
essa solucdo pode ser antiecondmica, em virtude da elevada espessu-
ra da laje. Nesses casos, a solugdo em laje macica pode exigir espes-
suras tdo grandes que a maior parte do carregamento passa a ser
constituida por seu peso proprio.

Para reduzir o peso proprio da estrutura, pode-se adotar a solu-
¢do em lajes nervuradas. Nessas lajes, a zona de tragdo é constituida
por nervuras, entre as quais podem ser colocados materiais inertes,
de forma a tornar plana a superficie externa. Os materiais inertes
devem ter peso especifico reduzido em comparagdo com o peso es-
pecifico do concreto, podendo ser empregados tijolos ceramicos fu-
rados, blocos de concreto leve, blocos de isopor, etc.
Alternativamente, os espagos entre as nervuras podem ser preenchi-
dos com formas industrializadas que, apoés sua retirada, deixam a
mostra as nervuras da laje.

Na Fig. 6.1.1, apresenta-se um corte transversal em uma laje
nervurada, onde um material inerte foi colocado na zona de tragéo.

| 4 e e o o o o o o o J oI

D >> VVyJ D >> VVyJ
h 77 ) g
" _ _ _»x = ™

bv\d lo material inerte

Fig. 6.1.1 - Laje nervurada com superficie plana

Na laje nervurada da Fig. 6.1.2, as nervuras ficam aparentes
apos a retirada das formas.
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bw lo nervuras

Fig. 6.1.2 - Laje nervurada com nervuras aparentes

No caso usual de lajes nervuradas com nervuras inferiores,
como indicado nas figuras 6.1.1 e 6.1.2, as nervuras funcionam como
vigas T para momentos fletores positivos. Se a laje for continua, tor-
na-se necessario que as faixas proximas aos apoios intermedidrios
sejam macigas, como representado na Fig. 6.1.3.

Fig. 6.1.3 - Laje nervurada continua

Em geral, as lajes nervuradas exigem uma espessura total 7
cerca de 50% superior & que seria necessaria para as lajes macicas.
Entretanto, o peso proprio da laje nervurada (e o consumo de concre-
to) ¢ inferior ao da laje maciga, resultando em uma solu¢do mais
econdmica para vaos acima de 8 metros, aproximadamente.

6.2 - Prescricoes da NBR-6118
De acordo com a NBR-6118 [1], as lajes nervuradas podem

ser calculadas como as lajes macicas, através de processos elasticos,
desde que sejam respeitadas as prescricdes apresentadas a seguir.

a) A distancia S entre os eixos das nervuras ndo deve ultrapassar
110 cm, isto é,
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0,2/ =0,2x820 =164 cm. Logo, o nimero de barras em cada dire-
¢d0 é n=164/10 =16 barras. As barras devem penetrar dentro das

vigas o comprimento de ancoragem com gancho [}, ,,,. =17 cm._

Solucdo: malha com 164 6,3 c. 10 cm em cada direcao.

1) Disposicdo das nervuras na laje

De um modo geral, o vao livre da laje ndo é multiplo do espa-
camento S entre as nervuras em determinada dire¢do. Assim, é ne-
cessario definir uma disposicdo para as nervuras, de modo a vencer
todo o vao livre. Isto pode ser feito de diversas maneiras, como nas
trés opgdes apresentadas na Fig. 6.4.5.

Opcéo 1

M
"l

Fig. 6.4.5 — Alternativas para a disposicdo das nervuras
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LAJES COGUMELO

7.1 - Introduciao

Lajes cogumelo sao as lajes apoiadas diretamente em pilares,
sem a presenga de vigas, que possuem capitéis. A denominagdo "la-
jes lisas" € empregada para as lajes que se apoiam diretamente sobre
pilares sem capitéis.

Em geral, a capacidade resistente das lajes cogumelo é deter-
minada pelas tensdes tangenciais de pun¢do que ocorrem no entorno
dos pilares de apoio. Para reduzir essas tensdes de cisalhamento, po-
dem-se alargar as se¢des de topo dos pilares, o que d& origem aos
capitéis, conforme mostrado na Fig. 7.1.1. As espessuras minimas
exigidas pela NBR-6118 também sao indicadas nessa figura.

laje laje |
J Ih P - ' h
pilar capitel
pilar /_jl/__
Laje lisa (h>16cm) Laje cogumelo (h>14cm)

h < Ih

engrossamento da
laje
Laje nervurada

Fig. 7.1.1 - Lajes lisas e lajes cogumelo

Conforme se observa na Fig. 7.1.1, a laje também pode ser
nervurada. Entretanto, na regido dos pilares ela deve ser macica.
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contraventamento, como paredes estruturais ou pilares-parede nas
caixas dos elevadores, para garantir a indeslocabilidade horizontal.

7.2 - Célculo dos esforcos pelo método dos poérticos virtuais

O célculo dos esforcos nas lajes cogumelo pode ser feito com
o emprego de métodos numéricos, como o método dos elementos
finitos. Tabelas para o calculo dos esfor¢os sdao disponiveis apenas
em alguns casos muito particulares [5,23]. Entretanto, em algumas
situagoes, pode-se efetuar um calculo simplificado.

De acordo com a NBR-6118, quando os pilares estiverem dis-
postos em filas ortogonais, de maneira regular e com vaos pouco
diferentes, os esforcos podem ser calculados considerando-se porti-
cos multiplos (de varios pisos) em cada dire¢do. Para isto, admite-se
que a laje esteja dividida em duas séries ortogonais de vigas, como
representado na Fig. 7.2.1. Para cada portico assim formado, consi-
dera-se a carga total.

— =>\

— ®

L §

l,2/2 £ =

1,212 e o

42 & xS

y o =

A A A -
! i ! i

Tho!/2| 1o/ 211x3/2 | 1ea/2] X

pb, | (kN/m) |
v vyt 4+ L+ d 4

Pdrtico na diregao x

Fig. 7.2.1 - Defini¢cdo dos porticos multiplos
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30cm
b> 10/15:400/15:27cm = b>30cm
Zy/20:600/202300m

Para o calculo da laje, consideram-se as seguintes cargas:
- peso proprio = 25h = 25x0,24 = 6,0 kN/m*
- revestimento = 1,0 kN/m?
- paredes divisorias = 1,0 kN/m’
- carga variavel = 2,0 kN/m’
Carga permanente: g = 8kN/m”. Carga variavel: ¢ = 2 kN/m’.
Carga total: p =10 kN/m”.

A seguir, apresenta-se o calculo dos momentos fletores segun-
do a direcdo x de acordo com os trés modelos: portico com pilares
engastados nos andares vizinhos, viga continua com ligagdo eléstica
apenas nos pilares de extremidade, viga continua sem ligagdo eléstica

com os pilares.

A) Modelo 1: Calculo como portico

Na Fig. 7.3.2, apresenta-se o portico tipo segundo a diregdo x

e a viga equivalente com as molas de rigidez rotacional G .

L// L// L// L//
pby (kN/m) g

ol 40 I I

100 700 700 cm 700 1000 8

T 1
p (kN/m?)

S S S S N N |

G\_A_ G\_A_ G\_A_ G\_B_

Fig. 7.3.2 — Porticos segundo a direcdo x
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A seguir, apresenta-se a formulagdo do CEB/90 [3] para o pro-
blema. Essa formulagdo também foi incluida na NBR-6118 [1]. Al-
gumas simplifica¢des introduzidas na norma espanhola EHE [18] e
no EC2 [4] também sdo consideradas.

A resisténcia das lajes submetidas a forcas concentradas ¢ ve-
rificada empregando-se uma tensdo de cisalhamento nominal em uma
superficie critica concéntrica a regido carregada. Essas tensdes tan-
genciais atuando na superficie critica ndo tém significado fisico, mas
esse procedimento empirico permite representar satisfatoriamente os
resultados experimentais disponiveis.

A superficie critica ¢ definida a uma distancia igual a 2d do
contorno da area de aplicacdo da forca e deve ser construida de ma-
neira a minimizar o seu perimetro u; . A altura util da laje, d , é con-

siderada constante e dada por

d=(d,+d,)/2 (7.5.1)

onde d, e d,, sdo as alturas uteis nas duas dire¢des ortogonais x e

), respectivamente.

Na Fig. 7.5.2, sdo representados os perimetros criticos para
cargas concentradas ou pilares de apoio situados no interior da laje.

<6d « Uy

U1\‘

Fig. 7.5.2 - Perimetro critico em pilares internos

Conforme esta indicado na Fig. 7.5.2, havendo uma abertura
na laje situada a menos de 6d da face do pilar, ndo se considera para

o calculo do perimetro critico u#; o trecho situado entre as duas retas

que passam pelo centro do pilar e tangenciam o contorno da abertura.
Se o contorno da area carregada apresentar reentrancias (se¢do L da
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Fig. 7.5.2), o perimetro critico ¢ determinado a partir do poligono
convexo circunscrito ao contorno da regido carregada.

Na Fig. 7.5.3, indicam-se os perimetros criticos para os pilares
situados em uma borda livre e em um canto da laje. Observa-se que o
perimetro critico ndo ¢ contado até as bordas da laje.

c
C, ,2d |‘—1’|‘§’| ./b orda
od ~N c, Io,sc251,5d
c 2d
2 o o ~u,
1

2d J borda 0,5¢,<1,5d
borda — = o
da laje 0,5¢,<1,5d

Fig. 7.5.3 - Perimetro critico em pilares de borda e de canto

Na Fig. 7.5.4, encontram-se representados os esforgos transmi-
tidos ao pilar em uma unido com a laje. No caso dos pilares internos,
quando a for¢a de compressdo ¢ suposta centrada, os momentos
M ;1 e M 4, sdo nulos.

Fa1
Mas

laje

/

— —

C1

| “— pilar
Maz W
F

d2

Fig. 7.5.4 - Esforcos atuando no pilar



Capitulo 8

FUNDACOES

8.1 - Introducio

O estudo das fundagdes ¢ uma das etapas de maior complexi-
dade dentro do projeto de um edificio. A escolha do tipo adequado
de fundacdo envolve estudos relativos as caracteristicas do solo, tais
como sua deformabilidade e resisténcia. Além disso, essa escolha
deve ser compativel com caracteristicas da superestrutura, como sua
capacidade de acomodagio plastica e cargas atuantes.

De um modo geral, uma boa fundagao deve satisfazer os se-
guintes requisitos:

- deve se situar a uma profundidade adequada, para evitar da-
nos causados por escavagdes ou por futuras construgdes na sua vizi-
nhanga;

- deve ser segura contra a ruptura do solo;

- seus recalques devem ser compativeis com a capacidade de
acomodacdo da estrutura, especialmente os recalques diferenciais.

A andlise desses requisitos é objeto de estudos da Mecanica
dos Solos, devendo-se recorrer a bibliografia especializada.

As fundagdes podem ser classificadas em superficiais e pro-
fundas. As sapatas e as placas de fundacdo sdo exemplos de funda-
¢oes superficiais, enquanto as estacas sdo fundacdes profundas.

As sapatas sdo indicadas quando o terreno apresenta, ja na sua
superficie, resisténcia satisfatoria para as cargas da estrutura e ¢é sufi-
cientemente homogéneo para evitar recalques diferenciais importan-
tes.

As placas de fundag@o sdo empregadas quando o solo é menos
resistente ou menos homogéneo, ou para estruturas mais pesadas e
com menor capacidade de acomodacdo. Com essa solugdo, consegue-
se aumentar a area de contato com o solo e reduzir os recalques dife-
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pode-se considerar um comprimento de ancoragem reduzido. Assim,
a altura da sapata também deve respeitar a condicao

h> 0,60, +5cm (8.4.3)

onde /, é o comprimento basico de ancoragem das armaduras verti-

cais da parede.

A armadura vertical da parede, ou do pilar quando for o caso,
deve ser prolongada até o fundo da sapata, apoiando-se sobre a ar-
madura horizontal da sapata por meio de dobras (ganchos a 90°). Se a
armadura estiver comprimida, ela serd ancorada por aderéncia ao
longo do trecho reto dentro da sapata. Se algumas barras da armadura
estiverem tracionadas, devido a presenca de acdes horizontais na
parede, por exemplo, o gancho permitira a redu¢do do comprimento
de ancoragem, de modo que a altura dada na equagdo (8.4.3) também
sera suficiente.

Na Fig. 8.4.2, representa-se a sapata submetida a carga de cal-

culo N, a qual ¢ transmitida até a base através de uma série de bie-

las inclinadas que se apoiam no tirante inferior representado pela
armadura. As bielas mais distantes do eixo da parede possuem uma

inclinagio aproximadamente igual a tg@ = 2h/ (A—a). Como a

sapata ¢ rigida, tem-se que 7g6 >1/2.

, Y
0 : l' .
~Red ~
R H L 'y

LT T T T T T T T T Tp
A

Fig. 8.4.2 - Modelo de bielas e tirante
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A tensdo o ; aplicada no topo da sapata ¢ dada por

Na _ 77Nk
a a

o, = (8.4.4)

onde N, ¢ a forca de célculo transmitida pela parede, por unidade
de comprimento da sapata, e ¥ ; = 1,4 nos casos usuais.

No caso de paredes de alvenaria, essa tensdo de contato € pe-
quena e, em geral, ndo ha risco de esmagamento das bielas de com-
pressdo. Nesses casos, a tensdo o; € limitada pela resisténcia da
propria alvenaria.

Em se tratando de uma parede de concreto armado, a tensdo
o ; pode ser superior a resisténcia do concreto da sapata, o que indi-

ca que a secdo de contato ndo ¢ capaz de absorver a forca N, sem o

auxilio das armaduras da préopria parede. Neste caso, as bielas de
compressdao devem convergir para um plano horizontal situado a uma
profundidade x a partir do topo da sapata, onde as tensdes de com-
pressdo no concreto ja tenham sido reduzidas o suficiente para que
nao seja necessario contar com a colaboragdo da armadura da parede
[22]. Esse plano horizontal é mostrado na Fig. 8.4.3.

Gd
YV VY
V4 N\
, / Ovd \ R X

/xlzotge a xcotS&
/ \ h
/ ¢ v \
/ \
)/ 0 A,=a+2xcotg6 9\<
l A )
¢ "

Fig. 8.4.3 - Tensdo normal em um plano horizontal dentro da sapata
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Na Fig. 8.5.10, encontram-se representadas as armaduras.

L 160cm K
¢ ql
g — — 15
g g
-~ ~
o | € ol=
m s |8 JE
S = ~| s
= =
7¢10c.16-176cm < s
- 15

15| 7¢10c.16-176cm |45
150

Fig. 8.5.10 - Armaduras da sapata isolada

Exemplo 2: Resolver o problema anterior adotando sapata com ba-
langos iguais

1) Projeto geométrico

S =15750cm?; a =30cm; b =20cm

a—b a—b\
A:( j+ ( 5 ) +S — A4=130,60cm

2

S 15750

A4 130,60

=120,60 cm

Valores adotados: 4 =130cm ; B=120cm
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solo no sentido longitudinal da sapata. Conforme foi mostrado na
secdo 8.3, esse problema pode ser resolvido considerando-se a sapata
como uma viga sobre base elastica. Na pratica, podem-se considerar,
também, as distribuigdes uniformes e triangulares indicadas na Fig.
8.3.6.

»B gt
Al A_TI__T H
C+ +C h Iho
b B A
o o, ,
e re corte B-B

corte C-C'

Fig. 8.6.1 - Sapata continua sob trés pilares

A distribuicdo uniforme fornece os maiores momentos fletores
longitudinais e, portanto, fica a favor da seguranga para o calculo da
viga. Porém, se a viga for flexivel e o solo for pouco deformavel,
deve-se adotar uma distribuicdo triangular para verificar a pressdao no
solo.

Em geral, adota-se para a viga uma altura / entre 1/6 ¢ 1/9
do maior vao entre pilares. Com essa rigidez da viga, pode-se admitir
que as reagdes do terreno sejam uniformes ou variem linearmente ao
longo do comprimento da sapata. O calculo da sapata na diregdo
transversal ¢ idéntico ao da sapata sob parede, apresentado anterior-
mente. Para a sapata ser considerada rigida, ela deve ter uma altura
h>(A-a)/4.

Se a resultante R das cargas dos pilares passar pelo centro da
sapata (carga centrada), a distribui¢do de pressdes no solo € unifor-
me. Se essa resultante for excéntrica, a distribuigdo de pressdes ¢é
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trapezoidal, conforme representado na Fig. 8.6.2. Neste ultimo caso,
a diferenga de pressdo sob os pilares podera causar recalques dife-
renciais importantes, o que provocara o surgimento de esforcos adi-
cionais na superestrutura. Por isso, sempre que possivel, deve-se
evitar a sapata com carga excéntrica.

|/2|R Rﬁ
R by o

Lirts 113~

/2 /2

carga centrada carga excéntrica

Fig. 8.6.2 - Reagées do solo sob a sapata

Para centralizar a resultante das cargas dos pilares, pode-se
projetar a sapata com balangos desiguais ou uma sapata trapezoidal,
conforme est4 indicado na Fig. 8.6.3. Em ambos os casos, a resultan-
te R das cargas dos pilares deve passar pelo centroide da sapata
(ponto O da figura).

— ’ Rl ] |<|—3>
IR T

Lo L | :o |
2R

/ e

sapata trapezoidal balangos desiguais

Fig. 8.6.3 - Centralizacdo da carga na sapata

Para a sapata sob dois pilares e com balangos desiguais, pode-
se escrever
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8.7 - Vigas de equilibrio

Conforme foi salientado na se¢do 8.2, quando uma sapata esti-
ver na divisa do terreno, a carga transmitida pelo pilar sera excéntrica
em relagao ao centro da sapata. As maiores pressdes no solo ocorrem
nas proximidades do terreno vizinho, onde ha a possibilidade de se-
rem realizadas escavagdes futuras. Nesses casos, € sempre recomen-
davel projetar uma viga de equilibrio para deslocar a carga para o
centro da sapata. Dessa forma, pode-se considerar que as pressoes no
solo se distribuam uniformemente sob a sapata da divisa.

Na Fig. 8.7.1, apresentam-se a geometria da viga de equilibrio
e o carregamento atuante. A carga de servigo do pilar situado na di-
visa ¢ ;. No pilar interno, ao qual a viga de equilibrio esta ligada, a
carga de servigo ¢ N,. A pressdo no solo sob a sapata da divisa ¢
iguala p.
<+ divisa do terreno

F"
viga de equilibrio
P |

b/2

LITTTTe

B I

4 I\

. S RN

Fig. 8.7.1 - Sapata de divisa com viga de equilibrio
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sistema de eixos x — ) com origem no eixo do pilar, sendo a e b
as dimensdes do pilar segundo as direcdes x e y , respectivamente.

Na Fig. 8.8.1, s@o indicadas as regras praticas para a determi-
nagdo da geometria dos blocos, adaptadas das referéncias [16,18,
22,30], com a modificagdo sugerida para a altura util d . Deve-se
salientar que a adocdo de valores maiores para a altura do bloco ¢
sempre favoravel, tanto na redugdo das armaduras quanto na segu-
ranga das bielas de compressdo, como se verifica pelo desenvolvi-
mento apresentado a seguir.

40cm
h> < 1,50
0,6lp+10 cm*

d>r/1,7

~I~

0,25a

[N

| 1

k\
|250m AN |
€ M1 M

* Nota: adotar Iy nec+10 cm para bocos sobre uma estaca

Fig. 8.8.1 - Geometria dos blocos rigidos

Para determinar a carga em cada estaca, pode-se admitir que
elas funcionem como birrotuladas, o que consiste em desprezar os
esforgos de flexdo provocados pelo engastamento das estacas no blo-
co e no terreno. Essa hipotese ¢ valida, desde que as estacas sejam
flexiveis, o que ocorre na maioria das vezes. Nesses casos, os esfor-
¢os normais sdo determinantes para o dimensionamento das estacas.
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Nos casos de estaqueamentos isostaticos, a carga em cada es-
taca ¢ obtida pela simples aplicacdo das equagdes de equilibrio. Se o
problema for hiperestatico, admite-se que o bloco seja infinitamente
rigido e aplica-se a equacdo de compatibilidade de deslocamentos.
Nesse caso, o problema ¢ analogo ao da determinacdo das tensdes
normais em uma se¢do submetida a flexdo composta.

Na Fig. 8.8.2, encontra-se representado um bloco sobre varias

estacas, submetido a for¢a normal N, com as excentricidades e, e

e, em relacdo ao sistema de eixos que passa pelo centroide ¢ do

estaqueamento.

Fig. 8.8.2 - Determinagdo da carga em cada estaca

A carga Fj em uma estaca genérica, situada na posi¢do
(xi,yi ), ¢ dada por

1 e
Fi=Ny|—+%x +2 (8.8.1)
n I, I,

L n
. , _ 2 _ 2
onde n ¢ o numero de estacas, [, = E xXi, 1, = E Vi
j=1 Jj=1

Havendo, também, uma forca horizontal H ;, basta inclinar
algumas estacas de um angulo &, como indicado na Fig. 8.8.2. A
componente vertical F; da carga na estaca ¢ calculada com o em-

prego da equacdo (8.8.1). Portanto, a for¢a normal na estaca €
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Ny =F;/cosa. A componente horizontal da carga é F,iga .

Logo, pode-se projetar um determinado niimero de estacas inclinadas
para satisfazer a equacao de equilibrio

D Fytga;=Hy (8.8.2)

Quando a forga horizontal atuar em varias dire¢des, ¢ necessa-
rio determinar um arranjo para as estacas inclinadas capaz de garantir
o equilibrio. Se as forgas horizontais s3o devidas exclusivamente a
acdo do vento e ndo ultrapassam 3% das cargas verticais, ndo ¢ ne-
cessario projetar estacas inclinadas [16].

Na Fig. 8.8.3, apresenta-se o modelo de bielas e tirante para
um bloco sobre duas estacas. Conforme se observa, o angulo € de
inclinagio das bielas é tal que 1g@ = Z/r, onde Z=d —0,5x é o
braco de alavanca e r ¢ a distdncia do eixo da estaca até o ponto
situado a 0,25a da face do pilar.

I
r=1-0,25a

a

I
0,5N 0,5N4

X‘ /f/ : IO,5X
d e )
// ¥E Ay 7=d-0,5x

0 ;de RSd 6\

05NA— ] |'|A|O’5Nd

Fig. 8.8.3 — Modelo de bielas e tirante para bloco sobre
duas estacas

De maneira analoga ao que foi mostrado para as sapatas isola-
das, para garantir a seguranca contra o esmagamento das bielas de
concreto junto ao topo do bloco, as armaduras do banzo tracionado
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devem ser calculadas considerando o braco de alavanca
Z =d —0,5x, onde d ¢ a altura 1til do bloco e x ¢ a profundidade

do plano horizontal onde a tensdo vertical o,; € igual a

0,851, sen’8, sendo @ o angulo de inclinagio da biela mais aba-

tida. Como o angulo @ ¢ fungdo de x, este problema s6 pode ser
resolvido através de um processo iterativo, como no modelo desen-
volvido pelo Autor [32].

Para evitar o processo iterativo, pode-se arbitrar um angulo de
inclinagdo @" independente de x . Fusco [22], por exemplo, adota o

valor fixo " =26,6° para o calculo da drea ampliada 4, e da pro-

fundidade x do plano horizontal. Entretanto, se 8" = 26,6° for mui-
to inferior ao angulo real @ de inclinagdo das bielas, surgem tensdes
de tragdo na regido superior do bloco, o que da origem ao esfor¢o de
fendilhamento 7', como mostrado na Fig. 8.8.4.

0,5Ng 0,5Ng

=

Fig. 8.8.4 — Diferentes opgoes para o espalhamento da carga abaixo
do pilar para cdlculo da area ampliada

Outra opgdo ¢ usar o angulo @', obtido ligando-se as faces do
pilar as faces externas das estacas, como na Fig. 8.8.4. Neste caso, a
solugdo serad inteiramente analoga aquela adotada para as sapatas
corridas sob parede (comparar com a Fig. 8.4.3). Além de ndo surgir
a forga de fendilhamento, pode-se resolver o problema sem iteragoes.
Em geral, a diferenga entre @' ¢ 6 ndo é importante, podendo-se
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Ny

area= A.;=ab

Fig. 8.8.6 — Distribuic¢do da carga na diregdo vertical para um bloco
sobre quatro estacas

A tensdo vertical de compressdo na profundidade x ¢
o, =Ny /AV . Considerando as equagdes (8.8.3) ¢ (8.8.5) e fazen-

do o,;, =0,85f., sen’@, chega-se a

X 20,5120 V—Oz “1]>0 (8.8.6)
a 0,85sen“0

Observa-se que essa expressdo ¢ a mesma (8.4.11), uma vez
que a tensdo no topo do bloco é oy = N, /(ab)=v, f.q.

A) Blocos sobre varias estacas

Neste caso, o problema ¢ idéntico ao da sapata rigida isolada e
a solucdo é dada na equacdo (8.5.12). Adotando a altura util d do
bloco no lugar da altura total 4 da sapata, tem-se:



Capitulo 9

PROJETO EM SITUACAO DE INCENDIO

9.1 - Introducao

Ao longo de toda essa colecdo, foram apresentados os proce-
dimentos de projeto das estruturas de concreto armado em situagdes
normais de uso. Nessas condigdes, consideram-se as resisténcias dos
materiais obtidas na temperatura padrdo de 20 °C, bem como as
acoes que possuam grande probabilidade de ocorréncia ao longo da
vida util da estrutura.

Entretanto, em algumas situagdes torna-se necessario elaborar
o projeto da estrutura para suportar a acdo de um incéndio. Nesse
caso, tem-se a ocorréncia de uma ac¢ao excepcional, como foi defini-
do no capitulo 3 do Volume 1. Por se tratar de um evento excepcio-
nal, de curta duracdo, podem-se reduzir os valores dos coeficientes
parciais de seguranca. Entretanto, devem-se considerar os efeitos
nocivos das altas temperaturas nas resisténcias do concreto e do ago.

Os objetivos gerais do projeto em situagdo de incéndio, como
definido na NBR-15200 [39], sdo de limitar o risco a vida humana, o
risco da vizinhanca e da sociedade, e o risco da propriedade exposta
ao fogo. Para isto, o projeto de uma edificagdo deve levar em conta
um conjunto de requisitos de protecdo contra incéndio, visando:

- reduzir o risco de incéndio;

- controlar o fogo nos estagios iniciais;

- limitar a area exposta ao fogo (compartimento corta-fogo);

- criar rotas de fuga;

- facilitar as operacdes de combate ao incéndio;

- evitar a ruina prematura da estrutura, permitindo a fuga dos
usuarios e as operacgdes de combate ao incéndio.

Do ponto de vista do projeto estrutural, deve-se garantir que a
estrutura mantém as seguintes fungdes:
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- funcdo corta-fogo: a estrutura ndo permite que o fogo a ultra-
passe ou que o calor a atravesse em quantidade suficiente para gerar
combustdo no lado oposto ao incéndio inicial. Segundo o EC2 [40], a
elevacdo maxima da temperatura no lado oposto a face exposta ao
fogo, deve ser limitada em 180 °C;

- funcdo de suporte: a estrutura mantém sua capacidade de
suporte da constru¢do como um todo ou de cada uma de suas partes,
evitando o colapso global ou o colapso local progressivo.

Essas duas fun¢des devem ser mantidas durante certo tempo
de exposicdo da estrutura ao incéndio, denominado “tempo requerido
de resisténcia ao fogo (TRRF)”. Edificacdes grandes, sobretudo mais
altas, contendo maior carga de incéndio, devem atender a exigéncias
mais severas. Por outro lado, as exigéncias em relacdo a resisténcia
da estrutura ao fogo podem ser aliviadas, quando sdo tomadas medi-
das no projeto para reduzir o risco de incéndio ou sua propagacao,
bem como para facilitar a fuga dos usudrios e as operagdes de com-
bate ao fogo.

Na Tabela 9.1.1, indicam-se os valores do TRRF conforme as
recomendagdes do ACMC [41].

Tabela 9.1.1 — Tempo requerido de resisténcia ao fogo de elementos
estruturais (conforme o ACMC [41])

Elemento Numero de TRRF (min)
pavimentos

Vigas isoladas - 60

Pilares e paredes la4 60

estruturais 5al4 120

15 ou mais 180

Pavimentos lag* 60

(sistema laje-viga) 5 ou mais * 120
* Numero de pavimentos acima do elemento

A norma brasileira NBR-14432 [42] apresenta as exigéncias
de resisténcia ao fogo para os elementos estruturais das edificagdes,
considerando o uso da edificagdo, sua altura, a carga de incéndio, etc.
Além disso, ha uma série de regras para se dispensar a verificacdo da
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Fig. 9.3.2 — Varia¢do da temperatura em uma parede ou laje

9.4 — Efeito da temperatura nas propriedades mecanicas dos
materiais

As propriedades mecanicas do concreto e dos acos sofrem
grandes variagdes com a temperatura, como ¢ apresentado na NBR-
15200[39] e no EC2[40]. Para a maioria das analises, basta conhecer
os efeitos da temperatura na resisténcia a compressao do concreto e
na tensdo de escoamento dos agos.

O coeficiente de redugdo da resisténcia do concreto com a

temperatura, k., ¢ dado por

kc _ fck,T
fck

onde f,; r ¢ aresisténcia caracteristica na temperatura T °C e f; ¢

(9.4.1)

a resisténcia caracteristica na temperatura de 20 °C.
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