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APRESENTACAO

Este Curso de Concreto Armado é dirigido aos estudantes de
graduacdo em Engenharia Civil e aos profissionais ligados a érea de
projeto estrutural. Para uma melhor apresentacdo, a obra foi dividida
em quatro volumes, com uma sequéncia que nos parece apropriada
do ponto de vista didético.

N&o é nossa inten¢do abordar todos os aspectos relativos ao
tema, 0 que seriaimpraticavel em virtude de sua abrangéncia. Nosso
anico objetivo é apresentar um curso completo e atualizado sobre os
meétodos de calculo das estruturas usuais de concreto armado. Em
particular, o Curso € dedicado ao projeto das estruturas dos edificios.

Nesta terceira edicdo de Curso de Concreto Armado, fizemos
diversas alteracdes, além dainclusdo de novos contetidos e exemplos
numéricos. O leitor ird constatar que novos procedimentos de projeto
foram adotados, em relacdo a edicdo anterior. No volume 1, por
exemplo, foram alterados os limites para 0 dimensionamento a flex&o
simples com armadura dupla, para garantir que as vigas tenham uma
maior ductilidade no estado limite Ultimo. Diversas inovacdes sobre
o célculo de lgjes macigas, lges nervuradas e lgjes cogumelo foram
introduzidas nos volumes 2 e 4. No volume 3, incluimos novos
conteldos sobre o contraventamento dos edificios e o
dimensionamento dos pilares. No volume 4, acrescentamos um
capitulo sobre o projeto estrutural em situacdo de incéndio. Além
disso, foram incorporados ao texto os mais recentes resultados de
Nnossas pesquisas relacionadas ao projeto das estruturas de concreto
armado. Enfim, esta edigdo sofreu uma completa reestruturagéo,
tanto em termos de contelido, quanto em termos de procedimentos de
projeto.

Rio Grande, Setembro de 2010.

José Milton
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Capitulo 1

DIMENSIONAMENTO A TORCAO

1.1- Introducéo

Quando uma barra reta € submetida a umatorgdo simples, suas
secOes transversais, inicidmente 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 ator¢cdo € denominada “torcéo de Saint' Venant”.

Por outro lado, se 0 empenamento das secdes for impedido,
surgem tensdes normais de tragdo e de compressdo ao longo da barra,
além das tensdes tangenciai s presentes na tor¢do de Saint' Venant.

Algumas formas de se¢do, como a circular, por exemplo, ndo
tendem a empenar, de modo que as tensbes normais serdo sempre
nulas.

Na pratica, sempre existe certo grau de restricdo ao
empenamento imposto pelos apoios. Assim, nessas regides ocorrem
tensdes tangenciais e tensdes normais, as quais se dissipam conforme
éindicado nafig. 1.1.1.

______ —— N

h
<n e X

Fig. 1.1.1 - Dissipagéo das tensbes hormais nas
proximidades de um engaste

No caso do concreto armado, as tensdes normais S30
dissipadas pela fissuracBo. Assim, os efeitos da restricdo ao
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modo, todas as expressoes apresentadas a seguir sdo particularizadas

para bielas com inclinagio 6 = 45°.

Ensaios realizados em laboratério mostraram que, apds o
surgimento das fissuras de tor¢do, somente uma peguena casca de
concreto, junto a face externa da se¢do transversal da barra, colabora
na resisténcia a torgéo. Esses resultados mostraram que a resisténcia
atorcdo de uma secéo cheia é equivaente a resisténcia de uma secéo
vazada com as mesmas armaduras. Conclusdes andlogas foram
obtidas comparando-se a rigidez a tor¢do das duas segdes. Conclui-
se, portanto, que o nlcleo da secdo € pouco solicitado e pode ser
desconsiderado  no  dimensionamento. Dessa forma, o
dimensionamento ator¢cdo de uma segdo cheia é feito para uma secéo
vazada equivalente.

No caso de secBes poligonais convexas, a secdo vazada
equivalente apresenta o0 mesmo contorno externo da secdo cheia
original e possui uma espessura de parede t, dada por

=250, (1.2.1)
U

onde A é a&rea da secdo cheia, i € o perimetro da segéo cheia e
C, éadistancia entre o eixo da armadura longitudinal do canto e a
face lateral da peca, como indicado nafig. 1.2.1.

linha média

Fig. 1.2.1 — Secéo vazada equivalente para secOes
poligonais convexas cheias



Dimensionamento & tor¢éo

/L
biela de
compressao
A
450 45°
6/ [ . AL (

~

barra
Wdinal

B
>/-|- estribo

Fig. 1.3.1 - Trelicaespacial de Mérsch

Fis

Fig. 1.3.2 - Forgas em um n6 datrelica
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1.5 - Exemplo de dimensionamento

Dimensionar avigaindicadanafig. 1.5.1.

——mm P1-25x25

£ marquise arede: h=1m,
% ; :_—_ i e=15cm
At ™ j 4
E1/Ocm
' —*6
4OI|_| *
R P2-25x25 A-A
025, 15m 23
X

Fig. 1.5.1 - Viga suportando uma marquise
Empregando um concreto com f, = 20MPa, resulta
f
fog =X =14MPa
14

a, =1- fy /250=1-20/250= 0,92
Tou = 0,270, fog = 7y =35MPa

Ty = 0,250, foqg = 7y =3,2MPa

A) Céculo damarquise

As cargas de servigo atuantes na marquise s80 as seguintes:
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Ees = 50x10~° (deformag@o de retracdo); r.s, = 0,98 (coeficiente
obtido databela 6.6.4 do Volume 2).

A flechadalaje, incluindo os efeitos da retracdo do concreto, é
dada por

2
W:W+rcszgcsl—d f, = W=360cm
o

Se for acrescentada a flecha W, = 0,13 cm, decorrente da
torcdo daviga, resultaaflechafind W,, = 3,73 cm.
A flecha admissivel € W,q,, =11,/125=130 cm. Logo, serd

necessario dar uma contraflecha na marquise. A contraflecha pode
ser de 3,73-1,30=2,43 cm (ou sga, aproximadamente igual a
2,5cm).



Capitulo 2

DIMENSIONAMENTO A
FLEXO-TRACAO NORMAL

2.1 - Apresentacéo do problema

Flexo-tragdo é a solicitagdo composta por um momento fletor
e por um esforco normal de tracdo. Se a flexdo se da em um plano
contendo um dos eixos de simetria da se¢do transversal, a solicitacéo
€ denominada flexo-tragdo normal.

Na fig. 2.1.1, representa-se uma secdo retangular submetida a
flexo-trag&o normal.

TX M,
LN

h/2 N
h =3 cT <:> S TC
h/2 S Ie

Fig. 2.1.1 - Secéo retangular sob flexo-trag&o normal

Nafig. 2.1.1, h é aaltura da secdo transversal e C representa
o centroide da secdo de concreto simples. A forca normal de tracéo

de célculo, Ny, atuaem um eixo de simetria da se¢éo e possui uma
excentricidade €. Logo, a solicitagdo pode ser representada pelo par
de esforgos (Ng,Mg4), onde M4 = Nye é o momento fletor de
céculo.

Na fig. 212, sd0 representados o0s dominios de
dimensionamento correspondentes a flexo-trag&o.
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@ »_ regido que deve
> ser evitada
Ve

1 00/00 8yd
Fig. 2.1.2 - Dominios de dimensionamento da flexo-tracéo

A retaa, indicada nafig. 2.1.2, corresponde ao caso particular
de tragéo simples (M4 = 0).

No dominio 1, toda a se¢do esta tracionada. Neste caso, a linha
neutra esta acima da borda superior da se¢do, ou segja, a profundidade
X da linha neutra € negativa. Quando o momento fletor tende a zero,
X tende a — o (caso de tragdo simples). Nesse dominio, 0 momento
fletor é pequeno e a solicitacdo € usuamente denominada de flexo-
trag&o com pequena excentricidade®?.

Aumentando-se 0 momento fletor solicitante, entra-se nos
dominios 2, 3 e 4. Nesses dominios, parte da secéo esta comprimida
e a solicitacdo € denominada de flexo-tracdo com grande
excentricidade®?.

Enquanto a ruina ocorrer nos dominios 2 e 3, tem-se 0
escoamento da armadura tracionada. Nesses casos, a ruina é 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 ago. A ruptura € fragil e a peca é
superarmada.

Observa-se, assim, uma completa analogia com a flexdo
simples. De fato, no dimensionamento a flexo-tragdo com armaduras
assimétricas, adota-se um procedimento inteiramente analogo ao da
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Com essas defini¢des, as equagtes (2.2.6) e (2.2.9) fornecem
as taxas de armadura

af:05a—5w—ﬂ

i0) (2.2.13)
_ % (2.2.14)

Daequacdo (2.2.7), obtém-se
1<051-0)W (2.2.15)

Se 0 momento reduzido for superior a esse limite, o problema
deve ser resolvido conforme é indicado na segdo seguinte.

2.3 - Flexo-tracdo nos dominios 2, 3 e 4 com armadur as
assimétricas
Para resolver o problema do dimensionamento a flexo-tragdo

nos dominios 2, 3 e 4, é conveniente transferir a forca normal de
tracdo, N, para o centroide da armadura tracionada Ay, conforme

estaindicado nafig. 2.3.1.

[
\[\
A~

(d-d')/ZI N

Fig. 2.3.1 - Transferéncia do esforco normal para o centroide
da armadura tracionada
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Tabela2.7.4 - Flexo-tragdo com armaduras simétricas - 0 = 0,20

Vaoresde w

wl

vl 000 | 005 | 010 | 015 | 0,20 | 0,25 | 0,30

0,00 | 000 | 005 | 010 | 016 | 023 | 029 | 0,35

010 | 005 | 0,10 | 016 | 021 | 0,28 | 0,34 | 0,40

020 | 0,10 | 015 | 0,21 | 0,27 | 0,33 | 0,39 | 0,45

030 | 015 | 0,20 | 0,26 | 032 | 038 | 044 | 050

040 | 0,20 | 0,25 | 031 | 037 | 043 | 049 | 0,55

050 | 0,25 | 030 | 0,36 | 042 | 048 | 054 | 0,60

060 | 0,30 | 036 | 041 | 047 | 053 | 059 | 0,65

07 | 035 | 041 | 046 | 052 | 058 | 0,64 | 0,70

080 | 040 | 046 | 051 | 057 | 0,63 | 0,69 | 0,75

09 | 045 | 051 | 05 | 062 | 068 | 0,74 | 0,80

100 | 050 | 056 | 061 | 067 | 0,73 | 0,79 | 0,85

Vaoresde w

ul

vl 03 | 040 | 045 | 050 | 055 | 0,60 | 0,65

000 | 041 | 048 | 054 | 060 | 066 | 0,73 | 0,79

010 | 046 | 053 | 059 | 065 | 0,712 | 0,78 | 0,84

020 | 051 | 058 | 064 | 0,70 | 0,76 | 0,83 | 0,89

030 | 056 | 063 | 069 | O,75 | 081 | 0,88 | 094

040 | 061 | 068 | 0,74 | 080 | 0,86 | 0,93 | 0,99

050 | 066 | 073 | 0,79 | 085 | 091 | 098 | 1,04

060 | 0,71 | 0,78 | 0,84 | 090 | 09 | 1,03 | 1,09

07 | 076 | 083 ] 089 | 09 | 101 | 1,08 | 1,14

08 | 081 | 088 | 094 | 100 | 106 | 113 | 119

09 | 087 | 093 | 099 | 105 | 111 | 1,18 | 1,24

100 | 092 | 098 | 104 | 1,10 | 116 | 123 | 1,29




Capitulo 3

ESCADAS USUAIS DOS EDIFICIOS

3.1 - Introducéo

As escadas dos edificios sdo projetadas nas mais variadas
formas e dimensdes, dependendo do espaco disponivel, do trafego de
pessoas e de aspectos arquiteténicos. 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 localizagdo dos
apoios, elas podem ser classificadas como escadas armadas
transversalmente, escadas armadas longitudinalmente ou escadas
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a
a( -
e ///
espelho e
piso \ el
: ///
% laje
/// “

Fig. 3.1.3 - Dimensdes dos degraus da escada

A altura e dos degraus deve se situar entre 16 e 19 cm e a
largura a deve ficar compreendida entre 26 e 32 cm.

Por exemplo, especificando-se e =17,5cm, a equacédo (3.1.1)
fornece a largura a=29cm. Conhecendo-se a altura H a ser
vencida pela escada, o nimero n de degraus é dado por n=H/e.
Se ndo resultar um nlmero inteiro, adota-se um valor inteiro
n’ imediatamente superior ou inferior ao nimero calculado. Com o

nimero de degraus n', obtém-se o valor correto da altura e=H/n’,

ficando definida a geometria dos degraus.
O éangulo o de inclinagdo da escada pode ser obtido em
fungdo das dimensdes dos degraus, resultando

a
COSt = ——— (3.1.2)
a2 +€

como se observa pela fig. 3.1.3.
Usualmente, a espessura h da laje sob os degraus varia entre
6 cm e 12 cm, dependendo dos véos e das cargas, bem como das

condicdes de apoio da escada.

A seguir, apresentam-se as consideracfes para 0 projeto dos
tipos mais comuns de escadas dos edificios.
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degrau

E|/,F50m _
16

2222 %

= 280cm

16 x 17,5

V2

2

15 x 28 = 420cm

7~

Fig. 3.7.1 - Exemplo de escada com degraus isolados

Essa escada difere da anterior apenas pela auséncia da laje sob
0s degraus. Nesse caso, 0s degraus sdo calculados como uma viga em
balango, engastada na viga lateral. A viga lateral est4 submetida aos
mesmos esforcgos discutidos na secdo anterior.

De acordo com a NBR-6120, os degraus devem ser calculados
para suportarem uma carga acidental concentrada de 2,5 kN, aplicada
na posi¢do mais desfavoravel. Evidentemente, no exemplo analisado,
a posicao mais desfavoravel corresponde a extremidade do balanco.

Esse carregamento ndo deve ser considerado para o calculo
das vigas de suporte dos degraus, pois a probabilidade de ocorréncia
da carga acidental de 2,5 kN em todos os degraus, simultaneamente,
é muito pequena. Dessa forma, as vigas de sustentacdo dos degraus
devem ser calculadas considerando-se a carga acidental
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intermediaria ndo for projetada, a escada ser& autoportante, devendo
ser calculada como uma estrutura espacial hiperestatica.

V1 16f1501413h2|11f10| 9 V2

— >
L s

Y
l
)

Fig. 3.8.1 - Escada de dois lances com patamar intermediario

Se o vdo for grande, pode ser conveniente projetar uma viga
no inicio do trecho inclinado. Neste caso, a laje de piso, com véo |,

sera calculada separadamente da escada. Da mesma forma, pode-se,
também, projetar outra viga no patamar intermediério, isolando-o dos
lances da escada. Neste caso, o célculo da escada é idéntico ao
apresentado na sec¢do 3.5.

Na fig. 3.8.2, indicam-se o modelo de célculo e o diagrama de

momentos fletores na escada. A carga pl(kN/mZ) inclui o peso
préprio das lajes, o revestimento e a carga acidental. Na carga
P, (KN/m®), também ¢ levado em conta o peso dos degraus e as
cargas de parapeito.
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Na fig. 3.11.4, representa-se a projecédo da viga helicoidal no
plano horizontal. A viga € engastada nas extremidades e esta
submetida a uma carga vertical p, uniformemente distribuida ao

longo do seu comprimento. O &ngulo total da abertura é igual a 23
e R representa o raio.

Yhve

Fig. 3.11.4 - Projecé&o da viga no plano horizontal

Os momentos em uma se¢do genérica, definida pelo angulo &,
sdo dados por

M, = pR?(Acosd -1) (3.11.1)

M, = pR*(Asend-0) (3.11.2)
onde

2[(1+ K )sen B — pK cos 3] (3119

" B+ K)+(1-K)sen fcos A

A constante K é dada por

« _ El

=— 3.11.4
X ( )

onde El é arigidez a flexdo e GJ é a rigidez a torcdo das se¢des
transversais da viga.

A inclinagdo da escada é dada por



Capitulo 4

VIGAS-PAREDE E CONSOLOS

4.1 - Introducéo

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

As vigas-parede s&o encontradas nos reservatorios superiores
dos edificios ou nos reservatérios inferiores com idénticas condicdes
de apoio. Nesses casos, além do funcionamento como placas, as
paredes laterais do reservatério se comportam como vigas-parede.
Essas estruturas também sdo encontradas, com frequéncia, nas
fachadas dos edificios, de onde origina o0 nome viga-parede.

A delimitacdo entre vigas-parede e vigas esbeltas é feita de
acordo com a relagdo I/h, sendo | o véo de calculo e h aaltura da

viga. Os limites de esbeltez convencionados para as vigas-parede sdo
os seguintes®?:

- vigas biapoiadas: 1/h<2,0;
- vigas de dois véos: 1/h<25;
- vigas continuas com mais de dois v&os: I/h <3,0.

Os consolos sdo vigas curtas em balango com I/h <1.

No caso das vigas-parede, ndo mais se aplica a cléssica
hipétese das secbes planas de Navier-Bernoulli, em virtude das
grandes distorcdes sofridas pela estrutura. Em consequéncia disto, as

deformagGes normais &, ndo apresentam uma variagdo linear ao
longo da altura da viga. Assim, mesmo para um material eléstico
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Gltimo caso, as barras dobradas devem ter uma inclinagdo entre 50° e
60° em relacdo a horizontal e devem absorver no maximo 60% da
carga concentrada. A &rea das barras dobradas é calculada com a
expressao
:L (4.3.8)
2senafyy

onde Fy <0,6F, é a parcela da forca a ser levantada pelas barras

dobradas e « é o angulo de inclinacdo dessas barras.
A solucdo com estribos e barras dobradas é indicada na fig.
4.3.3.

Estribos para o minimo de 0,4F

i

Barras dobradas
para 0 maximo
de 0,6F,

97
7
i

.%,
|
g
’
Z
’
7
7

|V/4

1

Fig. 4.3.3 - Armadura de suspensao para cargas
indiretas concentradas

A regido restante da parede deve ter uma armadura de pele em
malha, em ambas as faces, com espacamentos ndo maiores que duas
vezes a espessura da parede nem que 30 cm. A taxa geométrica dessa
armadura deve ser no minimo igual a 0,10% em cada face, nas duas
direcdes®.

C) Verificagdo das tensdes de compressdo nos apoios

Conforme j& foi salientado, o célculo das vigas-parede de
concreto armado também pode ser feito com o emprego de modelos
do tipo biela-tirante. Na fig. 4.3.4, indica-se 0 modelo de calculo para



110 Curso de Concreto Armado

4.4 - Exemplo de célculo de viga-parede

Dimensionar a viga-parede indicada na fig. 4.4.1. Nessa
mesma figura, encontram-se indicadas as cargas de servico atuantes
na viga.

P, =3KN/m
Y S R S S S
200
IV ¥V 3 v V11 ps
P,=23KN/m A4
secéo
20l L, 280cm | |20 transversal
VVIV VP
Fig. 4.4.1 - Geometria e carregamento da viga
Solucéo:

A) Cargas e esforcos solicitantes
O peso proprio da viga é dado por
Py3 = 25%0,15%x2 =7,5kN/m
e a carga total de servico é
Pk = Pk1+ Pk2 + Py3 = 34kN/m

Na fig. 4.4.2, indica-se 0 modelo de célculo da viga.
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N1
“\,/ N1
I/Il I_:
(- . N2
\\\ ' E
[ ) [ ] I_
Nz\4 N3 N3

Fig. 4.5.3 - Detalhamento da armadura

Quando o consolo é carregado indiretamente, a carga deve ser
levantada através da armadura de suspensdo formada por estribos
verticais. Esses estribos devem ser distribuidos apenas na zona de
cruzamento do consolo com a viga que transmite a carga. Se a carga
aplicada é grande, pode ser conveniente o emprego de barras
inclinadas.

Na fig. 4.5.4, indica-se um consolo servindo de apoio para
uma viga (carga indireta) e os modelos de calculo da armadura do

tirante e da armadura inclinada.
a ‘O,GPd I—
— del
0
U= - + z Reu
0
‘ O,GPi

Fig. 4.5.4 - Modelos para consolos com carregamento indireto

Conforme se observa na figura, pode-se considerar que 60%
da reacdo da viga sejam levantados para a parte superior do consolo
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Da tabela A3.2, verifica-se que podem ser empregados 3
estribos de 5 mm. A 4rea dos 6 ramos desses estribos é 1,18 cm?.

Na fig. 4.5.9 apresenta-se o0 desenho de armacao do consolo.

40
p
4 ]&
N1 A 40
(
™ NIb N1:1$10-L=167
N2 N3 40 37
-
40
N4
37 ] L2,
p
N1b:1$10-L=161
L 40
40 7
I 7
N2: 3 ¢ 5-L=120 15
N3:1¢5-L=90
25
N4:2¢5-L=55

30

Fig. 4.5.9 — Armacéo do consolo



Capitulo5

RESERVATORIOSDE EDIFICIOS

5.1 - Introducédo

Os reservatérios 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 umainterrupgao no abastecimento de agua do
prédio.

Usualmente, sdo projetados dois reservatérios: um reservatorio
inferior, abastecido diretamente pela rede publica, € um reservatério
superior, abastecido por bombas de recalque instaladas no préprio
edificio.

Todas as instalagdes de &gua fria devem ser projetadas e
construidas de modo a preservar a qualidade da éagua de
abastecimento, evitando sua contaminacdo pela presenca de insetos
ou outros animais, pela agua da chuva ou do lencol fredtico, etc.
Nesse sentido, a NBR-5626"% exige um afastamento minimo de 60
cm entre as paredes do reservatério inferior e qualquer obstaculo
lateral, bem como entre o fundo e o terreno. Quando esses
reservatorios forem construidos dentro de um poco, este deve ser
drenado continuamente.

Desse modo, ndo é permitido o uso de reservatérios enterrados
para 0 armazenamento de agua potavel, como se fazia antigamente.
Assim, os procedimentos de célculo dos esforgos nos dois tipos de
reservatério sdo andlogos. Por esse motivo, apenas 0s reservatorios
elevados serdo detalhados ao longo deste capitulo.

Quando o reservatério for destinado ao armazenamento de
outros liquidos, que ndo sgja &gua potavel, € possivel projetar o
reservatério enterrado. Nesses casos, devem-se considerar as
hipéteses de reservatdrio cheio e reservatério vazio, para levar em
conta 0 empuxo de solo. As consideragbes para o céculo dos
reservatérios enterrados podem ser encontradas nas referéncias [7,9].



128 Curso de Concreto Armado

Normamente, 0 reservatério 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 esforcos exagerados nas lgjes,
mesmo que isto obrigue que algumas paredes do reservatdrio fiqguem
em balanco em relac&o aos pilares™.

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 reforcos nas bordas, capazes de evitar a
entrada de &gua da chuva ou de animais.

Na fig. 5.1.1, indicam-se aguns detalhes tipicos dos
reservatorios dos edificios.

P1 Par.1 *hg P2
1 1 1
T h
4
™ N 0
T @ 3
Aq o g A
_T (misulas)
1 1 1
P3 Par.2 P4
(corte horizontal)
tampa: h=5
—_—_—
i >6
T >6 ;Il
60x60cm
e
(aberturas
| na tampa)
pil, I Th, Lilpo

(corte A-A)

Fig. 5.1.1 - Detalhes tipicos dos reservatorios
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tampa

carga

uniforme

fundo

carga

uniforme

Fig. 5.3.2 - Condicfes de contorno das lgjes

paredes

carga triangular

133

Uma vez que as placas sdo calculadas isoladamente, resultam
dois vaores distintos para 0s momentos negativos em uma aresta
engastada. O valor correto do momento negativo pode ser obtido em
funcdo da rigidez das placas™®', porém ele é razoavelmente
préximo do valor médio encontrado para as placas isoladas.

Na fig. 5.3.3, sdo indicados os momentos fletores positivos e
negativos obtidos considerando-se as lgjes isoladas, para um

reservatorio de uma célula

Par.1
M
X y1
1
Mxl
X " X
2 \f 2
M
™ M )(f yf M 5
X2 X
] — -
$ My?|‘ Y, M, ‘lTvlyz
X X
2 Y, | Y, 2
]
X
1
M
Myl x1
Par.2

Par.4

Fig. 5.3.3 - Momentos fletores resultantes do calculo

das lgjesisoladas
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Tabela5.5.1 - Armaduras
Local M Ny A Armadura
(KNm/m) | (KN/m) | (cm?m)
Tampa 2,7 6,6 15 ¢5c.13
Fundo 11,2 13,0 34 ¢6,3c9
Agmin =23cm?m | 4.6 8,8 23 | $63c13
Paredes1e?2 19 10,4 2,3 $6,3c.13
Agmin=23cm?m | 20 19,7 23 | $6,3c13
Paredes3e4 14 9,8 2,3 $6,3c.13
Asmin =2,3cm’/m 3.9 28,5 23 ¢6,3c.13
Ligacéo parede- 50 23 $6,3c.13
parede
Ligagéo fundo- 9,3 2,6 $6,3c.12
paredesle?
Ligacdo fundo- 135 3.8 $6,3c.8
paredes 3 e4

A.9) Verificagdo da abertura das fissuras

Na tabela 5.5.2, indicam-se os valores limites para a abertura

das fissuras, Wy, , nos diversos pontos do reservatorio.

Tabelab.5.2 - Aberturas limites das fissuras

Local Wijim (Mm)
tampa 0,2
paredes 0,2
fundo 0,2
ligacOes 0,1

Na tabela 5.5.3, sdo indicados os valores obtidos para a
abertura W, das fissuras, admitindo-se as armaduras da tabela 5.5.1.
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Detalhe da abertura

505¢.20-85(4X)

5
51[= P—_ = I 5
" 90 R
X . " 495-48(4x)
10 5
10F woroeg 2~ I
10 60cm 10
NI

Fig. 5.5.12 - Detalhe da abertura de inspecéo

5.6 — Célculo de reservatorios através do método dos elementos
finitos

No método de calculo apresentado anteriormente, os esforcos
na estrutura tridimensional sdo calculados separando-se as diversas
lgjes que compdem o reservatorio. As condigdes de contorno de cada
laje sdo definidas com base nas rotactes das arestas do reservatorio.
Desse modo, basta calcular as lgjes isoladas com as condigdes de
contorno indicadas nafig. 5.3.2.

Apbs o calculo dos esforcos nas lgjes isoladas, adota-se o
momento negativo médio em cada aresta, fazendo-se a correcdo dos
momentos positivos nalaje de fundo com o emprego databela 5.3.1.

Evidentemente, esse € um processo simplificado de céculo
gue deve fornecer apenas valores aproximados dos esforgos
solicitantes. Entretanto, como é maostrado a seguir, apesar de todas as
simplificagbes introduzidas, esse procedimento fornece excelentes
resultados.

Solucdes numéricas muito precisas podem ser obtidas com o
Método dos Elementos Finitos (MEF), empregando-se elementos de
casca.  Alternativamente, pode-se empregar o0 €eemento
isoparamétrico quadrético de oito nés, baseado na teoria de placas de
Mindlin, como descrito no capitulo 3 do Volume 2. Neste caso,
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um eixo perpendicular ao lado. No eixo de smetria y=0, as
condi¢des de contorno sdo v=0 e 6, =0. No eixo de simetria
X=Cc+a/2, as condi¢des de contorno s3o u=0 e 6, =0, como
indicado nafig. 5.6.2.

Na aresta comum as paredes Parl e Par3 tem-se w=0 e
6, =0, paraaparede Parl (lado com x=Cc e y>b/2),ew=0¢e
6y, =0, para a parede Par3 (lado com x<c e y=b/2). Além

disso, é necess&rio estabelecer a continuidade das rotagbes nessa
aresta comum, como é indicado nafig. 5.6.3.

>
S
A
y ///"i
// -
7 //
// //
// // e/yﬂ N
/ 4 //
/ // // —
/o / ¢ éarl
;! / - —
! / -
I exm // ®
|
m
A@A .
TJ) -
[ ] [ ]
(LD
N
Vs >
S Malha X

Fig. 5.6.3 — Continuidade da rotacdo na aresta comum

Para manter a continuidade, a rotagéo 6,,, do né m deve ser
igual a rotacdo Gyn do n6 n. O mesmo deve ser feito para todos os

nos que se correspondem nessa aresta comum. Essa condicdo de
contorno pode ser introduzida através da denominada fungdo de
penalidade'®.
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y A S
tampa
_ 1
c
Par1
Ps
Par3 F
@©
o b/2
€
S F P3 p2
c al2 X
S ||< ¢||< :!

Fig. 5.6.4 — Carregamento nas lgjes
5.7 - Célculo dereservatorios pelo método das for cas

O cdculo dos esforcos solicitantes nos reservatorios
prisméticos também pode ser feito através do método das forgas.
Inicialmente, consideram-se as paredes e alaje de fundo como placas
simplesmente apoiadas, submetidas as cargas perpendiculares ao seu
plano médio.

Na fig. 5.7.1, representam-se as quatro paredes, projetadas no
plano horizontal, juntamente com a lgje de fundo. Para simplificar a
andlise, considera-se que as paredes sdo submetidas a uma carga

uniformemente distribuida com o valor médio p= p;/2.

Nas unifes entre as paredes, atua 0 momento fletor de ligagao,
cujo valor maximo X p ocorre no meio da aresta comum (aresta 1-1

dafig. 5.7.1). Nas ligaces das paredes 1 e 2 com o fundo, o valor
méaximo do momento é Y; (aresta 1-2). Nas ligacOes das paredes 3 e

4 com o fundo, o valor méximo do momento fletor de ligagdo é X ¢
(aresta 1-3). Admite-se que esses trés momentos possuam variagcao
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unitérios X, =1 nas duas bordas de comprimento ¢ e A, éa
rotacéo devida ao momento unitario Yy =1.

y Par 1
1 -
/’AXp @ ka\
c
O _ -
1e Yf( >
3 X
1
[ 1
1 pr ®' —
By1)
y b
N
® || x
// Par 3
Xpﬂ / .
\ »
C X

Fig. 5.7.2 — RotacOes na aresta 1-1

A rotagdo 6,41 no centro da aresta 1-1 da parede 3, € dada por
By11 = 6y(p)+ B X, + By X (5.7.2)

onde Hy( p) é a rotagéo devida & carga uniformemente distribuida
p=p3/2, B, é a rotagdo devida a aplicagdo dos momentos
unitarios X, =1 nas duas bordas de comprimento ¢ e B, é a
rotacéo devida ao momento unitario X =1,
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momentos fletores M, e My no centro das placas sdo obtidos a

partir das segundas derivadas de W(x,y), com as relagdes

apresentadas no capitulo 2 do Volume 2.

Observa-se que, no método das forgas, 0s momentos negativos
de ligacdo entre as lgjes sdo agueles que garantem a continuidade das
rotacbes nas arestas comuns. No processo simplificado, esses
momentos sdo considerados iguais a média dos momentos de
engastamento perfeito das duas lgjes vizinhas, ndo sendo garantida a
continuidade das rotagoes.

Por outro lado, no método das forgas, os momentos positivos
no centro de todas as lajes sdo calculados corretamente, apds a
solucéo do problema hiperestético. No processo simplificado, so é
feita a correcdo dos momentos positivos nalgje de fundo.

As Unicas simplificacBes atribuidas ao método das forcas sdo a
consideracdo de variagdo senoidal dos momentos de ligagdo ao longo
das arestas comuns e a garantia de continuidade das rotacfes apenas
no centro dessas arestas. Entretanto, como sera mostrado a seguir,
essas hipoteses simplificadoras séo perfeitamente compativeis com a
solucdo obtida através do MEF.

5.8 — Compar agdes entr e os tr & métodos de calculo

A) Reservatério dasecdo 5.5

Na fig. 5.8.1 indicam-se os momentos fletores obtidos para o
reservatorio do exemplo de célculo apresentado na se¢do 5.5. Nessa
figura, é feitaa comparacéo entre os resultados obtidos com o MEF e
os resultados do calculo simplificado. Os valores entre paréntesis
foram abtidos através do processo simplificado.

Conforme se observa, os resultados obtidos com o processo
simplificado concordam razoavelmente bem com o MEF. Em geral,
0 método simplificado fica a favor da seguranca. As eventuais
discrepéancias nos resultados sdo cobertas pela armadura minima.
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Fig. 5.9.1 — Quadros para cal culo dos momentos fletores

Os quinhdes de carga da teoria das grelhas podem ser obtidos
com o emprego da tabela 3.1.2, apresentada no capitulo 3 do Volume
2. Deve-se observar que as paredes correspondem ao caso 5 e algje
de fundo ao caso 6 daguela tabela.

Uma vez determinados os quinhdes de carga, basta resolver os
guadros como porticos planos. Devido a simplicidade dos quadros, é
possivel encontrar soluces andliticas para os momentos fletores,
sem maior dificuldade.

Exemplo:

Para exemplificar o uso desse processo, considera-se o
reservatorio resolvido na se¢do 5.5. Os véos de céalculo das lgjes sdo
dados nasfiguras 5.5.3 a5.5.5.



Reservatérios de edificios 175

5.9.4, para comparagéo com os resultados obtidos através do método
dos elementos finitos.

5

i ,27/(_,50> <_I_. 1,38 (3,10)
|
/

=)

o]

2

&

F -9,88 (-5,10) %
2

S
Q'Q
& %10,5 (11,70)
-13,69 (-13,60)
S
v
o %
Ne
-
% erro grosseiro

Fig. 5.9.4 — Momentos fletores obtidos com o processo dos quadros e
com o método dos elementos finitos

Conforme se observa na fig. 5.9.4, os momentos calculados
com o processo dos quadros sdo préoximos dos momentos obtidos
com o método dos elementos finitos. Entretanto, ha dois pontos onde
0 erro € inaceitével, por ficar excessivamente contrério a seguranca
em regides de momentos importantes.

O processo dos quadros é téo trabalhoso quanto o método
simplificado apresentado anteriormente (calculo como placas
isoladas), além de levar a resultados ndo muito confiaveis. Por isso,
n&o se recomenda o uso indiscriminado do processo dos quadros para
céculo dos esforcos nos reservatérios.



Capitulo 6

LAJES NERVURADAS

6.1 - Introducéo

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

Para reduzir o peso préprio da estrutura, pode-se adotar a
solucdo em lajes nervuradas. Nessas lajes, a zona de tracdo 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 comparacao
com o peso especifico do concreto, podendo ser empregados tijolos
ceramicos furados, blocos de concreto leve, blocos de isopor, etc.
Alternativamente, 0s espagos entre as nervuras podem ser
preenchidos com formas industrializadas que, apds sua retirada,
deixam a mostra as nervuras da laje.

Na fig. 6.1.1, indica-se um corte transversal em uma laje
nervurada, onde um material inerte foi colocado na zona de tracéo.

- A

ol L \..ldT

material inerte

Fig. 6.1.1 - Laje nervurada com superficie plana
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lox on
=— 6.3.3
4 5,3, (6.3.3)

A rigidez equivalente pode ser escrita na forma usual

3
Ecs he

D. =
° 1o0-12

(6.3.4)

onde h, é a espessura da laje macica equivalente a laje nervurada.
Considerando as equacfes (6.3.1), (6.3.2) e (6.3.4), resulta

n = [a-en® + n [ 635

Desse modo, os esforcos e a flecha da laje nervurada podem
ser calculados como se a mesma fosse uma laje macica de espessura

he . Para isto, utilizam-se as tabelas apresentadas no Apéndice 2 do
Volume 2.
Empregando-se essas tabelas, obtém-se os momentos fletores

por unidade de comprimento. Para encontrar 0S momentos
correspondentes a cada uma das nervuras, basta multiplicar os

valores obtidos pelos espacamentos S, e Sy entre 0s eixos das
nervuras. Conhecidos 0s momentos por nervura, calculam-se as

armaduras longitudinais através do dimensionamento a flexdo
simples das se¢des T. Para isto, é preciso determinar a largura efetiva

da mesa, by .

A largura efetiva da mesa da secdo T, para uma direcdo
genérica, é dada por

b; =b,, +2b, (6.3.6)
onde
b < { 0la (6.3.7)
0,51,

sendo a dependente do véo, conforme o capitulo 4 do Volume 1.
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Limitando 1, <100cm e considerando que a>5m em
praticamente todos 0s casos para 0s quais se emprega a solugdo em
laje nervurada, verifica-se que b; =0,5l,. Logo, pode-se garantir
gue toda a laje colabora como mesa de compressdo das vigas T.
Assim, nos casos correntes, tem-se by =S .

As reacBes de apoio da laje também podem ser obtidas com o

emprego das tabelas do Volume 2. Uma vez que essas reagdes séo
dadas por unidade de comprimento, elas devem ser multiplicadas

pelos espacamentos S, e Sy, para a obtengdo das reagdes

correspondentes a cada nervura. Com esses valores, verifica-se a
resisténcia das nervuras ao esforco cortante.

6.4 - Exemplo de calculo

Projetar a laje nervurada indicada na fig. 6.4.1, com 0s espacos
entre as nervuras preenchidos com blocos de isopor. A laje é o piso
de um conjunto de salas de escritdrios e sobre a mesma ha uma carga
correspondente ao peso das paredes divisérias de 1,0 kN/m?® As
vigas laterais de apoio tém 20 cm de largura. O concreto possui uma

resisténcia fy, = 25MPae 0 aco é o CA-50.

v4

=+ 20

=

1000

20+ 800 cm 20 X

Fig. 6.4.1 - Dimensdes da laje
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Opcéo 1

f¢ "
Fig. 6.4.5 — Alternativas para a disposicdo das nervuras

Opcdo 2: Neste caso, 0 espaco livre entre nervuras em uma das
extremidades é ¢ < |, . Da fig. 6.4.5, pode-se escrever

L, =n(b, +1,)+c (4.4.4)

O numero de nervuras é calculado com a equacédo (4.4.2). Se
resultar um valor inteiro, significa que € = |0- Em caso contrério,

adota-se para N o primeiro nimero inteiro imediatamente superior e
obtém-se C da equacgdo (4.4.4).

Opcdo 3: Neste caso, o espaco livre entre nervuras nas duas
extremidades é d < |, . Da fig. 6.4.5, pode-se escrever
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Fig. 6.4.6 — Desenho de armacéo da laje nervurada
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—\ 1|
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" 16 nervuras |
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Fig. 6.4.7 — Cortes (sem escala)



Capitulo 7

LAJES COGUMELO

7.1 - Introducéo

Lajes cogumelo sdo as lajes apoiadas diretamente em pilares,
sem a presenca de vigas, que possuem capitéis. A denominacéo
"lajes lisas" é empregada para as lajes que se apoiam diretamente
sobre pilares sem capitéis.

Em geral, a capacidade resistente das lajes cogumelo é
determinada pelas tensdes tangenciais de puncdo que ocorrem no
entorno dos pilares de apoio. Para reduzir essas tensdes de
cisalhamento, podem-se alargar as se¢des de topo dos pilares, o que
da origem aos capitéis, conforme indicado na fig. 7.1.1. As
espessuras minimas exigidas pela NBR-6118 também séo indicadas
nessa figura.

laje laje
J Ih P J Ih J
pilar capitel
pilar
Laje lisa (h>16cm) Laje cogumelo (h>14cm)

h J{ 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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em edificios altos. Nesses casos, é necessario projetar elementos de
contraventamento, como paredes estruturais ou pilares-parede nas
caixas dos elevadores, para garantir a indeslocabilidade horizontal.

7.2 - Célculo dos esforgos pelo método dos pdrticos virtuais

O célculo dos esforcos nas lajes cogumelo pode ser feito com
0 emprego de métodos numéricos, como o método dos elementos
finitos. Tabelas para o célculo dos esforgos sdo disponiveis apenas
em alguns casos muito particulares®*®. Entretanto, em algumas
situacdes, pode-se efetuar um célculo simplificado.

De acordo com a NBR-6118, quando os pilares estiverem
dispostos em filas ortogonais, de maneira regular e com vdos pouco
diferentes, os esforcos podem ser calculados considerando-se
porticos maltiplos (de vérios pisos) em cada diregdo. Para isto,
admite-se que a laje esteja dividida em duas séries ortogonais de
vigas, como indicado na fig. 7.2.1. Para cada pdrtico assim formado,
considera-se a carga total.

VA bx |
i s i i §
' ! - '
p(kN/m?)! | >
| i ) RIS
B----—---- L £ | i
ly2/2 £ £
E i ly2/2 §, — . e
by| - & - " 15 ;8
: : g kS
: : . = =
; 5 /2 ) o
L = = = > '
/2|l 2[lxa/2 | Ix3/2 X
pb, [knm) [ |

NN AN AN

Partico na diregéo x

Fig. 7.2.1 - Definicdo dos porticos maltiplos
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se que, de acordo com esse procedimento, aceitam-se algumas
plastificagdes localizadas na laje, especialmente nas regiGes de
momentos negativos.

Variagéo real de Variagéo real de
yT my(y) em S1 Mex(y) em S2
g \< il >
|y/4 1,1m, / 1,5mey
e G A =7
|y/2 O,9mx Oysmex
___a[_______ ________ — \
|y/4 1,1m; \ 1,5mey
iz £ >—»>
7 /X

S1 S2

Fig. 7.2.5 — Variagdo dos momentos fletores m, e m,, na direcéo
transversal y

Os momentos negativos obtidos com esse método sdo 0s
valores que devem ser usados para o dimensionamento, ndo sendo
permitido o arredondamento do diagrama de momentos fletores
sobre o0s apoios.

Do exposto anteriormente conclui-se que, quando a laje néo
fizer parte do sistema de contraventamento, pode-se efetuar um
calculo simplificado como viga continua de largura unitaria para a

determinagdo dos momentos fletores m, e m,,, 0s quais sdo
distribuidos conforme a fig. 7.2.5. O mesmo procedimento é repetido
para a diregdo y.

Na fig. 7.2.6, apresenta-se a distribuicdo dos momentos
fletores m, e mg, para uma laje com seis painéis. Conforme se
observa, a mesma distribuicdo é repetida para todos os painéis da
direcao y, independentemente dos vaos Iy, ly, e ly3. Essa
simplificagdo sO é aceitavel se o nimero de painéis é grande (no
minimo trés painéis na direcdo transversal a direcdo considerada) e
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se suas dimensdes sdo aproximadamente iguais. Se essa condigédo
ndo se verifica, o processo ndo deve ser utilizado. Para esses casos, é
recomendavel o emprego do método dos elementos finitos.

T My _18m, ___ _time ____]

0,9m,q O,E:mex 0,9m,; lys
m| 1,1myq 1 ’%‘e" 1,1my m|
___________ ]
I .
m] 1,1myq 1’5|%|nex 1,1my 0

0,9myq 0,5:mex 0,9m, ly1
D____1_,1_nTX1___T,urﬁex_____T,Tn?xz_____;J

Mex

- momentos em KNm/m
W ~ M_
M1 Mo
Momentos na viga de largura unitaria
com carga p (kN/m?)

Fig. 7.2.6 — Distribui¢do dos momentos em uma laje de seis painéis

Na fig. 7.2.7, apresenta-se a distribuicdo dos momentos
fletores m, e mg para o caso em que a laje € simplesmente

apoiada em todo o contorno. Esse apoio pode ser feito em paredes ou
em vigas de borda de grande rigidez a flexao.

Para encontrar as forgas normais nos pilares, pode-se adotar a
média entre os valores obtidos considerando-se os dois pdrticos aos
quais pertence o pilar em estudo (um portico em cada direcdo). Essa
forca serd utilizada para verificar a resisténcia da laje & puncéo.
Calculando as vigas com largura unitaria segundo as diregdes x e y,

obtém-se as reagdes R, e R, em um determinado pilar,
respectivamente. A forca transmitida ao pilar € estimada como
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Entretanto, como se trata de um processo simplificado, pode-
se fazer um célculo Unico, distribuindo a rigidez dos pilares segundo
a direcdo transversal y e fazendo um célculo para uma viga de
largura igual a 1 m. Para esse célculo, admite-se que os pilares
possuem secdo quadrada com 40 cm de lado.

7 7 7 2440
pby (KN/m) §
o L 1 + I I
1001 700 700 cm 700 100 Ly g‘
77T T
p (kN/m?)
e 4 I A S
G\_A_ G\_A_ G\_A_ G\_B_

Fig. 7.3.2 — Pdrticos segundo a dire¢ao x

- Inércia da viga de largura unitaria b =100cm:

bh®  100x24°

vig = =115200 cm*/m

- Inércia dos pilares para uma faixa de 100 cm:

_ 3x40"

Isup = Iinf = m = 45714 cm*/m

- Constantes de mola para médulo E. =1:

| .
G =4 ﬂJrll_nf - 4x2X@ =914 cm¥m
Isup Iinf 400
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Para mostrar o efeito da assimetria da estrutura, considera-se a
mesma laje da fig. 7.3.1, adotando-se os vaos |, =400cm e

Iy2 =800 cm. Observa-se que, de acordo com as recomendagdes
dadas anteriormente, o processo simplificado ndo deveria ser
empregado, pois a relagdo entre os vaos dos painéis na direcdo y é
800/400=2>13.

Na fig. 7.3.9, apresentam-se as variagbes do momento fletor

positivo na secdo S1, onde se observa que o processo simplificado
fornece uma distribuicdo de momentos totalmente equivocada para

os painéis inferiores (de véo Iyl =400 cm).

1600— )
Momento m, na segao S1
1T 7z
Faixa externa oo grc/)sseiro
1200 ;
I /
K0
L 4 NG
> /
g Faixa interna MEF (oq\é;
@ 800 \ @y
c /
I 7
o 7 Faixa externa K
8 | sresmns—3 4--p
Faixa externa /
400—----==--~-~ ‘ —
. regido com
Faixa interna > .
/ erro grosseiro
Faixa externa _ \\\\\
C I I I I I I I I I I I I I I I I Ll I Ll I Ll I

24 26 28 30 32 34 36 38 40 42 44 46
Momento my (KNm/m)

Fig. 7.3.9 - Momentos na se¢do S1 para laje sem simetria

Para verificar a indeslocabilidade horizontal do edificio com a
planta da fig. 7.3.1, determina-se o pardmetro de instabilidade «,
como apresentado no capitulo 6 do VVolume 3. Para isto, considera-se

um concreto com fy =30MPa e E  =28517MPa. O peso do
edificio é calculado considerando-se a carga de 10 kN/m?,
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enrijecidas em todo o contorno das lajes cogumelo e, especialmente,
das lajes lisas.

Admitindo-se que a laje lisa seja apoiada em todo o contorno,
pode-se encontrar a solugdo do problema pelo método de Navier,
como descrito no capitulo 2 do Volume 2. Neste caso, obtém-se a
solugdo exata de acordo com a teoria de placas. Além disso,
nenhuma restricdo é feita quanto ao alinhamento dos pilares ou
quanto aos vdos, como no caso do método dos porticos virtuais. A
solucdo serd valida para um caso geral de laje lisa retangular,
simplesmente apoiada em pilares. Essa solugdo deve ser aplicada
com reservas para as lajes cogumelo, pois a presenca dos capitéis
ocasiona um aumento de rigidez no entorno dos pilares, com o
consequente aumento dos momentos negativos.

Na fig. 7.4.1, apresenta-se uma laje lisa, simplesmente apoiada
em todo o contorno e em np pilares localizados arbitrariamente em

seu interior. Um pilar genérico, localizado no ponto de coordenadas
(X;,Yj) , possui secdo retangular com dimensdes ¢; e d,

yA

- Cj

np | —
u O X
O I Idi
. b "
Pilar i
O

39 Obs: vigas de
| X borda rigidas

Fig. 7.4.1 — Laje lisa apoiada em todo o contorno

Conforme foi mostrado no capitulo 2 do Volume 2, a flecha
W(x, y) de um ponto genérico da laje pode ser escrita na forma da
série dupla

w(X,y)= > > Wy, sen %senniby (7.4.1)

m=1n=1
onde
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20,68 kKN/m

17,05 kN/m

326,9 kN 326,9 kN
O O

326,9 kN 326,9 kN
O O

17,05 kN/m

20,68 KN/m

Fig. 7.4.3 — Reac0es de apoio

Momentos fletores My

Fig. 7.4.4 — Deformada da laje e momentos fletores

223
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Variagao de me, na sec¢ao S2

Viga equivalente

Coordenada y (cm)
(@3]
o
o
]
/
\/

200 —— MEF

Série de Fourier
C Ll I Ll I Ll I Ll I Ll I ] I ] I ] I
-80 -70 -60 -50 -40 -30 -20 -10 O
Momento mey (KNm/m)
Fig. 7.4.6 — Variagdo do momento me, na se¢do S2

7.5 — Puncéo em lajes

Puncdo € o estado limite ultimo por cisalhamento no entorno
de forgas concentradas (cargas ou reagdes). Sua analise é diferente
daquela realizada para o estado limite Gltimo por forga cortante,
sendo de fundamental importancia no caso das lajes lisas e
cogumelo. A ruptura por puncdo se d& com a propagacao de fissuras
inclinadas através da espessura da laje, com uma inclinacdo média da
ordem de 26°, como indicado na fig. 7.5.1.

A sequir, apresenta-se a formulacdo do CEB/90®* para o
problema. Essa formulagdo também foi incluida na NBR-6118%.
Algumas simplificacdes introduzidas na norma espanhola EHE®® e
no Eurocode 2Y também s&o consideradas.
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Admite-se que a forca normal Fyy produz tensbes de
cisalhamento uniformes 7¢y; = Fgy /(u;d) na superficie critica de
area Uyd . As tensbes de cisalhamento 7 ,, devidas a0 momento

kM ¢4 , sdo distribuidas conforme é indicado na fig. 7.5.5.

Fig. 7.5.5 — Distribuig&o das tensdes de cisalhamento devidas ao
momento KM ¢4

De acordo com a fig. 7.5.5, a equagdo de equilibrio do
momento KM ¢4 é escrita na forma

kMgg = [ “rg 2 d rdl (7.5.2)

onde r ¢ a distancia do segmento infinitesimal dl , tomado ao longo
do perimetro critico, ao eixo que passa pelo centro do pilar e em
torno do qual atua o momento fletor Mgy .

Admitindo que a tensdo 7y , € uniforme, resulta

KM
dw,

TSd,Z = (753)
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5115 1 15 |5
'2d=40 cm’

Detalhe das chapas com
pinos soldados

Fig. 7.5.9 — Disposicdo da armadura de puncéo

E) Verificacdo na zona exterior a armadura de puncdo

Raio do perimetro up, o : R =95cm (ver fig. 7.5.9)
Upef =27R = 2X7x95 = 597 cm

Faq 458
Uperd  597x20

Tsdn = =0,038kN/cm® = 74, = 0,38 MPa

Como 7¢y, < 7,41, fica concluido o dimensionamento.

7.6 — Detalhamento da armadura de flexao

A armadura de flexdo é obtida a partir dos momentos fletores
resultantes do calculo como porticos maltiplos, ou de processos mais
rigorosos, como a formulagdo em série de Fourier ou 0 método dos
elementos finitos. O dimensionamento dessa armadura segue 0S
procedimentos apresentados para as lajes macicas e para as lajes
nervuradas, conforme seja o caso.
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FUNDACOES

8.1 - Introducéo

O estudo das fundacbes é uma das etapas de maior
complexidade dentro do projeto de um edificio. A escolha do tipo
adequado de fundag&o 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 acomodacao plastica e cargas atuantes.

De um modo geral, uma boa fundagdo deve satisfazer os
seguintes requisitos:

- deve se situar a uma profundidade adequada, para evitar
danos causados por escavacbes ou por futuras construcdes na sua
vizinhanga;

- deve ser segura contra a ruptura do solo;

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

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

As fundagdes podem ser classificadas em superficiais e
profundas. As sapatas e as placas de fundacdo sdo exemplos de
fundacGes superficiais, enquanto as estacas sdo fundag6es profundas.

As sapatas sdo indicadas quando o terreno apresenta, ja na sua
superficie, resisténcia satisfatéria para as cargas da estrutura e €
suficientemente homogéneo para evitar recalques diferenciais
importantes.

As placas de fundacdo 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
diferenciais. As placas também sdo indicadas quando a fundagdo
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variagdo linear. Na fig. 8.3.1, representam-se as distribuices

usualmente empregadas, em funcdo do tipo de terreno e da rigidez da
sapata®®).

A Il '

&

g ' '

% == | £33 W
% solo rochoso | solo argiloso | solo arenoso

Fig. 8.3.1 - Distribui¢Oes aproximadas das pressdes de contato

Assim, exceto para o caso de fundacdo sobre rocha, as reacfes
do terreno sob a base de uma sapata rigida podem ser consideradas
uniformes, quando a carga é centrada, ou com uma variacao linear,
quando a carga é excéntrica, conforme esta indicado na fig. 8.3.2.
Nessa figura, representa-se uma sapata corrida sob parede.

LN,

Fig. 8.3.2 - Reagdes do solo sob uma sapata rigida
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Observa-se que, em todos os casos, a largura da sapata é
obtida considerando-se as cargas de servico. O coeficiente de
seguranca é introduzido no valor da pressao admissivel no solo.

Para o dimensionamento da sapata, consideram-se as reacoes
do solo obtidas para as cargas transmitidas pela estrutura com os seus
valores de calculo, ou seja, para as cargas majoradas.

8.4 - Sapatas rigidas sob paredes

Para as sapatas rigidas, a distribuicdo de deformacBes em uma
secdo transversal € ndo linear e, portanto, ndao é aplicavel a teoria de
flexdo de vigas. Neste caso, a sapata deve ser analisada através do
modelo de bielas e tirantes.

Para reduzir o consumo de concreto e aliviar o peso da sapata,
ela pode ser executada com a forma trapezoidal, indicada na fig.
8.4.1. O angulo de inclinacdo da face superior da sapata deve ser

pequeno (B <30°), para evitar o emprego de formas nessas faces
inclinadas™.

As sapatas devem se apoiar sobre uma camada de concreto
magro, com consumo minimo de 250 kg de cimento por metro
cubico. Essa camada deve possuir uma espessura minima de 5 cm.

Na fig. 8.4.1, indica-se uma secdo transversal da sapata.

h

] J F >5Cm
X g concreto magro

Fig. 8.4.1 - Sapata corrida sob parede

Para que a sapata possa ser considerada rigida™*®, sua altura
h deve ser superior a metade do balango |. Em funcéo da largura A
da sapata e da espessura a da parede, essa condigdo é dada por
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Empregando a formulacdo do CEB/90 (se¢do 7.3 do Volume
2), obtém-se a abertura das fissuras w, =0,27mm, o que é

satisfatorio até a classe de agressividade I11.
8.5 - Sapatas rigidas isoladas

O célculo das sapatas rigidas isoladas segue um procedimento
idéntico ao que foi apresentado para as sapatas corridas sob parede.
A principal diferenca é que, neste caso, as armaduras séo calculadas
para as duas direcdes.

Na fig. 8.5.1, indicam-se as dimensdes da sapata sob um pilar.

=
2
Ib B 0
" A N ) o
1€ " ey

Fig. 8.5.1 - Sapata rigida sob pilar

A érea da base da sapata, S = AB, é determinada conforme a
secdo 8.3. Se a carga € centrada, emprega-se a equacdo (8.3.5).

Conhecida a area S, deve-se fixar uma relacéo entre os lados
A e B. Por exemplo, pode-se adotar

A B
—=— 8.5.1
P (85.1)

onde a e b séo as dimensdes da se¢éo do pilar.
Com essa restri¢éo, resulta

A= |®s . B=["s (8.5.2)
b a
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8.6 - Sapatas continuas sob pilares

Esse tipo de sapata deve estar sempre associado a uma viga
central de grande rigidez, capaz de distribuir as cargas concentradas
dos pilares. A sapata, propriamente dita, pode ser rigida ou flexivel.

Na fig. 8.6.1, representa-se uma sapata continua sob trés
pilares, possuindo uma viga central.

O grande problema relativo ao célculo de sapatas continuas
sob pilares consiste na determinacdo da distribuicdo das reacfes do
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 distribuicdes uniformes e triangulares indicadas na fig.
8.3.6.

A distribuicdo uniforme fornece os maiores momentos fletores
longitudinais e, portanto, é a favor da seguranca para o célculo da
viga. Porém, se a viga é flexivel e o solo é pouco deformavel, deve-
se adotar uma distribuico triangular para verificar a presséo no solo.

»B S
Al AT Y
C+ +C h Iho
b B A
| o, ,
2 corte B-B

corte C-C'

Fig. 8.6.1 - Sapata continua sob trés pilares
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«— divisa do terreno

\viga de equilibrio

2
b/ e

4

Fig. 8.7.1 - Sapata de divisa com viga de equilibrio

b/2 )‘il’lNl

0]
v
TI1T17e
| TR
;i

B

¢ Mg

Fig. 8.7.2 - Modelo de célculo da viga de equilibrio
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comportamento, muito menos em relacdo aos demais parametros
geométricos do bloco, como se verifica nas referéncias [13,15,17,25].

A norma espanhola EHE[15], por exemplo, classifica como
rigidos os blocos cuja altura h € maior ou igual a 0,51, 4y , ONde

lo max € @ distancia do eixo da estaca mais afastada até a face do

pilar. Essa classificacdo é coerente com aquela adotada para as
sapatas, bem como com o procedimento de célculo das lajes a
puncdo, onde se admite a ocorréncia de fissuras inclinadas com um
angulo @ = 26,6°, ou seja, tgd =1/2 (ver se¢do 7.5).

Entretanto, como se demonstra mais a frente, para garantir que
as bielas de compressdo tenham uma inclinagdo minima tgé 2]/2,

é necessario adotar a relacdo h > 0,61, +10cm, sendo I, @

distancia da estaca mais afastada até o centro do pilar.

Na fig. 8.8.1, sdo indicadas as regras praticas para a
determinacdo da geometria dos blocos, adaptadas das referéncias
[13,15,17,25], com a modificacdo sugerida para a altura h. Deve-se
salientar que a adocdo de valores maiores para a altura do bloco é
sempre favoravel, tanto na reducdo das armaduras, quanto na
seguranca das bielas de compressdo, como se verifica pelo
desenvolvimento apresentado a seguir.

0,6lmaxt+10 cm

>
,>15cm 40cm
h> 1,56.
dao
2,0 O 0,6l,+10 cm «

s

i : >5cm
e 1>2 Soel mEA

L
— LI L L

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

Fig. 8.8.1 - Geometria dos blocos rigidos
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Na fig. 8.8.9, indicam-se as armaduras de um bloco sobre
quatro estacas.

armadura secundaria

estribos verticais horizontal
S i i i
T V1) T
HHH %Y Nl
%ﬁ ] ] ] ] Efjf

Zarmadura principal
estribos verticais

| gi?
e
i

armadura principal

|—..‘_‘
LI/

Fig. 8.8.9 - Armaduras de bloco sobre quatro estacas

armadura secundaria

8.9 - Sapatas e blocos flexiveis

Para as sapatas e blocos flexiveis, pode-se aplicar a teoria
geral de flexdo. As armaduras principais sdo obtidas através de um
dimensionamento a flexdo simples. A resisténcia as tensoes
tangenciais deve ser comprovada em relacdo ao esforgo cortante e em
relacdo ao puncionamento. A seguir, apresenta-se o procedimento de
projeto recomendado pela norma espanhola EHE®™.

Para o célculo da armadura de flexdo, define-se uma secéo de
referéncia S;, como indicado na fig. 8.9.1. A altura Gtil d desta
secdo de referéncia € igual a altura Gtil da sapata ou do bloco na face
do pilar ou da parede.
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Se as equaches (8.9.2) e/ou (8.9.3) ndo forem atendidas, o
elemento de fundacéo deve ser provido de armadura transversal. Em
virtude dessas verificagOes, é conveniente que as sapatas e 0s blocos
flexiveis possuam altura constante.

No caso de blocos sobre estacas, deve-se verificar o
puncionamento junto ao pilar e junto a&s estacas isoladas mais
solicitadas. Quando varias estacas estdo proximas, 0s seus perimetros
criticos podem se superpor, como indicado na fig. 8.9.5. Neste caso,
consideram-se a envoltéria dos perimetros criticos e a reacdo
transmitida pelo grupo de estacas.

estaca

estaca perimetro critico u,

Fig. 8.9.5 - Perimetro critico para um grupo de estacas

8.10 - Vigas e placas sobre base elastica

Conforme foi apresentado na secdo 8.6, as sapatas continuas
sob pilares podem ser calculadas de modo aproximado, admitindo-se
que as reacBes do terreno se distribuem uniformemente. No caso
mais geral, pode-se admitir que as pressdes sob a sapata possuam
distribuicdes uniformes ou triangulares por trechos, como mostrado
na fig. 8.3.6.

Uma andlise mais coerente desse problema consiste em
considerar a sapata apoiada em um solo elastico. No sentido
transversal, a distribuicdo das reacGes do solo é uniforme. A
distribuicdo das reacfes no sentido longitudinal é obtida através da
analise de uma viga sobre base elastica.
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Na fig. 8.10.1, representa-se uma viga com rigidez a flexao
El apoiada em um solo com médulo de reagdo k e submetida a
uma carga genérica p(X).

O médulo de reacdo k =k,B, onde B ¢ a largura da viga e
k, € igual a pressdo que é necessario aplicar ao solo para que o

mesmo sofra um afundamento unitario. Por exemplo, se ao aplicar
sobre o solo uma pressédo igual a 2 kN/cm? o afundamento verificado

for igual a 1 cm, o coeficiente k, serd igual a 2 kN/cm?. Logo, o
madulo de reacdo k é expresso em kN/cm?,

El

p(x)

TTI7I1L
W(x) v

Fig. 8.10.1 - Viga sobre base elastica

A equacdo diferencial de equilibrio da viga sobre base eléstica
é dada por
d“w

El —— +kW = p(x 8.10.1
i p(x) (8.10.1)

A solucdo dessa equacdo diferencial, juntamente com as
condicbes de contorno, fornece os deslocamentos transversais
W =W x) do eixo da viga. Encontrado W , obtém-se os esforgos
solicitantes na viga por simples diferenciacdo. As reacdes do solo
sob a viga sdo iguais a kW (x).

Algumas solugbes analiticas para problemas particulares
podem ser encontradas na referéncia [26]. Nos casos gerais de
carregamento e condi¢bes de contorno, torna-se necessario o
emprego de métodos numéricos, como 0 método das diferencas
finitas e 0 método dos elementos finitos.
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esforcos solicitantes na laje s@o obtidos isostaticamente para as duas
direcdes™.

Nos casos de fundacbes em placas, devem-se verificar com
cuidado os possiveis recalques diferenciais que possam produzir uma
inclinacdo do edificio. Para evitar esse problema, a fundagéo deve ser
projetada de forma que a resultante das cargas transmitidas pela
estrutura passe o mais perto possivel do centro da placa.



Capitulo 9

PROJETO EM SITUACAO DE INCENDIO

9.1 - Introducéo

Ao longo de toda essa colegdo, foram apresentados 0s
procedimentos de projeto das estruturas de concreto armado em
situacbes normais de uso. Nessas condi¢cGes, consideram-se as
resisténcias dos materiais obtidas na temperatura padrdo de 20 °C,
bem como as ac¢des que possuam grande probabilidade de ocorréncia
ao longo da vida util da estrutura.

Entretanto, em algumas situagdes torna-se necessario elaborar
0 projeto da estrutura para suportar a acdo de um incéndio. Nesse
caso, tem-se a ocorréncia de uma acdo excepcional, como foi
definido no capitulo 2 do Volume 1. Por se tratar de um evento
excepcional, 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 aco.

Os objetivos gerais do projeto em situacdo de incéndio, como
definido na NBR-15200 [29], 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 edificacdo deve levar em conta
um conjunto de requisitos de protecdo contra incéndio, visando:

- reduzir o risco de incéndio;

- controlar o fogo nos estégios iniciais;

- limitar a &rea exposta ao fogo (compartimento corta-fogo);

- criar rotas de fuga;

- facilitar as operagdes de combate ao incéndio;

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

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

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

Essas duas fungbes devem ser mantidas durante certo tempo
de exposi¢do da estrutura ao incéndio, denominado “tempo requerido
de resisténcia ao fogo (TRRF)”. Edificagdes grandes, sobretudo mais
altas, contendo maior carga de incéndio, devem atender a exigéncias
mais severas. Por outro lado, as exigéncias em relagdo a resisténcia
da estrutura ao fogo podem ser aliviadas, quando sdo tomadas
medidas no projeto para reduzir o risco de incéndio ou sua
propagacdo, bem como para facilitar a fuga dos usuarios e as
operacdes de combate ao fogo.

Na tabela 9.1.1, indicam-se os valores do TRRF conforme as
recomendacdes do ACMC [31].

Tabela 9.1.1 — Tempo requerido de resisténcia ao fogo de elementos
estruturais (conforme o ACMC [31])

Elemento Namero de TRRF (min)
pavimentos

Vigas isoladas - 60

Pilares e paredes la4 60

estruturais 5al4 120

15 ou mais 180

Pavimentos lad™ 60

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

9.2 — Combinacdo das ac¢Oes em situacdo de incéndio

Para a andlise estrutural na situacdo de incéndio, devem-se
considerar as combinacgdes excepcionais das agdes no estado limite
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incéndio, seja capaz de suportar pelo menos 70% do carregamento
normal de calculo Fg,. Empregando-se uma analise linear, isto

equivale a exigir que os esforcos resistentes de calculo R(T),

considerando as resisténcias dos materiais a temperatura T , sejam
no minimo iguais a 70% dos esforcos solicitantes de célculo em
situacdo normal de uso.

9.3 - Distribuicdo de temperatura na estrutura

O primeiro passo na andlise estrutural em situacdo de incéndio
consiste na determinacdo da distribuicdo de temperatura na estrutura.
O problema é apresentado na fig. 9.3.1, para o caso de condugdo de
calor unidimensional ao longo da espessura de uma laje ou de uma
parede.

Laje com
<h T (y,t) temperatura <

)T inicial T,

temperatura do ar: T(t)

[

Fig. 9.3.1 — Conducéo de calor em uma laje

Para 0 caso unidimensional, a equacdo diferencial da
transferéncia de calor é dada por

o, oT) @
a_y(kyEJ_E(CpT)_ 0 (9.3.1)

onde ky, C e p sdo a condutividade térmica, o calor especifico e a

massa especifica do material e T :T(y,t) ¢ a temperatura, a qual
depende da coordenada espacial y e do tempo t.
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O coeficiente de reducéo da tenséo de escoamento do ago, K,
é dado por

(9.4.2)

onde f, 1 €atensdo de escoamento caracteristica na temperatura T

°Ce fy ¢éatensdo de escoamento caracteristica na temperatura de
20 °C.

Na fig. 9.4.2, apresentam-se as variacdes de K, conforme a
NBR-15200.

1.0
\ N Tragado (CA-60)

0.9 \

N X
X \\ Trag&o|(CA-50)

“\if 0.7 ___0'_61_/4_3__
2 os Y
no Compressao}\\\
& 05 —(CA-50 ou CA-64
5 |
2 04 | \
= |
3 o3 '
© A\
0.2 :
R
|
0.1 i N
| ~
0.0 . . : . . .

0 200 400 600 800 1000 1200
Temperatura T (°C)

Fig. 9.4.2 — Fator de reducdo da resisténcia do aco de armadura
passiva em fun¢édo da temperatura
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- calcular a temperatura média na zona comprimida, integrando a
equacdo (9.3.3). Com essa temperatura, obter o coeficiente k. da

fig. 9.4.1;
- verificar se a equagdo (9.6.2) é atendida. Em caso contrario, variar

X; € repetir o passo anterior até a convergéncia;
- calcular o momento de ruina My com o emprego da equagdo

(9.5.3), fazendo Z; =d —0,4;.

Na fig. 9.6.2, apresentam-se as variacdes da relacdo
M i /Mg, em fungdo do tempo para diversos valores do TRRF.
Para cada TRRF, considera-se o parametro d’ minimo exigido pelo
EC2, conforme indicado na tabela 9.5.2. Observa-se que, em todos
os casos, resulta My >0,7My, para a duracdo do incéndio

considerada, o que mostra que 0s procedimentos das normas de
projeto ficam a favor da seguranca.

1.2

11— N N

1.0— %,

1 2 %«7

0.9 | |'$)’$3<\ 9
: N\ R

0.8—- | | | N

0.7 —\ ! A\
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5 | \
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=S50 I W AN G
o 0.6 | | | | I
'g - I I | | I
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@ 04— 1 N i\ I e |
- [ | % '9,?% |
0.3 | | |
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Fig. 9.6.2 — Variacdo de Mdi/Mdn em funcdo do tempo de exposi¢do
ao incéndio
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Tabela 9.7.9 — Dimensdes minimas para tirantes

Combinagdes de b, /d’

TR_RF (mm/mm)

(min) 1 2
30 80/25 200/10
60 120/40 300/25
90 140/55 400/45
120 200/65 500/45

De acordo com a NBR-15200, devem ser consideradas as
seguintes observacoes:

a) na elaboragéo das tabelas foi considerada a condigédo de fogo por
baixo da laje. Para vigas e nervuras, considerou-se fogo nas faces
laterais e na face inferior;

b) na verificacdo de vigas de largura variavel, deve ser considerada a
largura no nivel do centroide da armadura longitudinal;

C) para vigas com taldo, deve-se considerar para a largura 0 menor
valor entre a largura do taldo e sua altura média;

d) no célculo das espessuras minimas e distancias a face do concreto
(d"), pode-se considerar o revestimento, respeitadas as seguintes
prescricdes:

- revestimentos aderentes de argamassa de cal e areia tém 67%
de eficiéncia em relagdo ao concreto;

- revestimentos aderentes de argamassa de cimento e areia tém
100% de eficiéncia em relacdo ao concreto;

- revestimentos a base de gesso, vermiculita ou fibras com
desempenho equivalente, desde que aderentes, tém 250% de
eficiéncia em relacdo ao concreto; isto é, podem-se multiplicar suas
espessuras por 2,5 antes de soméa-las a dimensdo do elemento
estrutural revestido.
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e) os valores minimos de d’ apresentados nas tabelas séo suficientes
para limitar a temperatura nas armaduras passivas (acos para
concreto armado). Para armaduras ativas (acos para concreto
protendido), esses limites devem ser acrescidos de 10 mm, para
barras, e de 15 mm, para fios e cordoalhas.
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