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Ha algum tempo, estudos vém sendo realizados quanto a utilizacdo de concretos da
classe de resisténcia acima de 50 MPa até 90 MPa e por esse motivo realizou-se uma
revisdo na norma gerando a versdo NBR 6118 (2013), que incluem os chamados
concretos de alto desempenho. Logo, veio a necessidade da comparagdo do
dimensionamento de pilares de edificios, elementos estruturais que trabalham
predominantemente a compressao, demonstrando as vantagens dos concretos de alto
desempenho. Neste trabalho foram feitos dois modelos no programa SAP2000, um
utilizando concreto C40 e um concreto C60 (alto desempenho) de um edificio
submetido a acdo do vento, e feita uma analise de cada. A partir dos resultados obtidos,
foram selecionados quatro pilares para serem dimensionados e comparados. Foi
concluido que o concreto de alto desempenho permitiu uma maior reducdo na area de
concreto do pilar, bem como a reducdo da armadura utilizada. Por isso pode ser
considerado mais vantajoso para a construcdo dos edificios do ponto de vista financeiro

e estético, por permitirem elementos mais esbeltos.
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Studies have been performed presently regarding the use of concretes with resistance
above 50 MPa up to 90 MPa. In this way, there was a revision in the Brazilian Standard,
generating the version 2013 of NBR 6118, which includes the high performance
concretes. Therefore, it is apparent the necessity of comparison of the design of building
columns, structural elements whose behavior is basically in compression, for showing
the advantages of these high performance concretes. In this work two models were
made in the software SAP2000, using concrete C40 and concrete C60 (high
performance) have been made, of a building under the wind action, performing the
analysis of each of them. From the obtained results, four columns have been selected for
being designed and compared. It has been concluded that the columns of high
performance concrete allowed a reduction of the column areas as well as a reduction of
the adopted reinforcement. Therefore, it can be considered as advantageous for the
construction of buildings, regarding economical and aesthetical aspects, for allowing

slender columns.
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1. INTRODUCAO

Ate o presente momento no Brasil, toda estrutura de concreto armado tem sido
dimensionada com base na NBR 6118 (2007) que se limita aos concretos
compreendidos na classe de resisténcia do grupo | (até C50, ou seja, f« = 50 MPa)
indicados na norma NBR 8953. Mais recentemente, a norma vem sendo revisada, dando
lugar a versdo NBR 6118 (2013) que inclui para fins de dimensionamento das estruturas
de concreto armado, os concretos compreendidos na classe de resisténcia do grupo Il
(acima de C50 até C90), também indicados na norma NBR 8953, considerados
concretos de alto desempenho.

O presente trabalho tem como objetivo a analise do comportamento de uma
edificacdo submetida a acdo do vento comparando-se um exemplo utilizando um
concreto do grupo | e um exemplo utilizando um concreto do grupo Il da NBR 8953.
Nesse caso foram selecionados o concreto C40 (grupo | — f,« = 40 MPa) e o concreto
C60 (grupo Il — fy = 60 MPa) para a analise.

A NBR 6118 (2013) define pilares em seu item 14.4.1.2 como ‘“elementos
lineares de eixo reto, usualmente dispostos na vertical, em que as forcas normais de
compressdo sdo preponderantes”, com isso, tornando os pilares os melhores exemplos
de comparacéo entre as duas classes de resisténcia a compressdo do concreto.

Em cada caso serdo dimensionados alguns dos pilares da edificacdo. Lajes e
vigas ndo serdo abordadas neste trabalho. Para essa anélise, a edificacdo serd modelada
no programa de computador SAP2000, versdo 15.0.0 que utiliza o método dos
elementos finitos. Para fins de comparacdo serdo extraidos para cada modelagem a
deformada da edificacdo, assim como os diagramas de esforgos normais, de esforcos
cortantes e de momentos fletores nos pilares.

Para verificacdo do dimensionamento, serdo utilizados gréaficos de curvas de
interacdo com a finalidade de avaliar se as dimensdes determinadas para o pilar e as

armaduras calculadas sdo adequadas ao bom funcionamento da estrutura.



2. HISTORICO

Cerca de 4000 a.C., povos ndomades coletores e cacadores comecaram a se
fixar, tornando-se sedentérios e agricultores (na Mesopotamia e no Egito); isso exigiu a
construcdo de moradias. Com a geracdo de excedentes e a centralizacéo politica, surgiu
uma elite politica e religiosa, levando a construcéo de obras publicas de irrigacdo, obras
funerarias, palacios e templos. Os materiais de construcdo utilizados foram a madeira e
a pedra; algumas obras de pedra resistiram aos séculos.

Dentre algumas obras notaveis da antiguidade, podem ser citados o0s canais de
irrigacdo e pirdmides egipcias e os templos gregos e romanos. Um material de
construcdo similar ao concreto armado moderno, na forma de uma argamassa de cal e
pozolana, foi utilizado pelos romanos. Estradas e pontes foram essenciais para o
desenvolvimento do Império Romano (a partir de 100 d.C., sendo 0 seu maior arquiteto
Vitruvius), podendo-se citar como obras notaveis, ainda existentes: Ponte du Gard (25
m de vao), Ponte de Alcantara (30 m de vao), Panteon (43 m de vao “record” por 1800
anos, até a construcdo do Pavilhdo de Breslau em 1912) e Muro de Adriano (120 km de
extensdo). Entre a época romana e o Séc. XIX como obras notaveis de engenharia,
podem ser citadas as catedrais goticas.

A partir do Séc. XIX, com a utilizagdo do concreto e das ligas metalicas (como
o ferro fundido e o ago), comeca a fase moderna das grandes construcdes. O concreto
armado foi viabilizado pelo desenvolvimento do cimento Portland, a partir de 1824, por
Aspdin, na Inglaterra e pela ideia da colocacdo de barras de aco na parte tracionada de
pecas feitas de argamassa de cimento. Os primeiros resultados praticos da nova
tecnologia e as primeiras patentes foram obtidos, a partir de 1849 por Lambot (com um
pequeno barco, e depois com pilares e vigas) e por Monier (com vasos de flores).
Monier chegou ao concreto armado como hoje o conhecemos, com a obtencéo, a partir
de 1867, de sucessivas patentes para a construcdo, com éxito, de tubos, tanques, lajes,
escadas, canais e pontes, apesar de fazé-lo de forma totalmente empirica, sem nenhuma
base teorica.

Foi a partir da compra das patentes de Monier pelas firmas que hoje constituem
a "Wayss & Freytag"”, que o concreto pdde se desenvolver com base cientificamente
consistente, pela publicacdo, em 1902 das teorias de Emil Mérch e de Ritter. As ideias
de Mdrch, com seus modelos extremamente simples de bielas e tirantes, constituem até

hoje a base da idealizagdo do comportamento do concreto armado a flexdo e ao
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cisalhamento. O concreto protendido foi criado por Freyssinet, que o patenteou em
1928.

Foram expressivas as contribuicbes da engenharia brasileira no
desenvolvimento do concreto armado e protendido. O primeiro arranha-céu do mundo,
com 24 pavimentos, em concreto armado, foi o edificio do jornal "A Noite", ainda
existente na Praca Maug, no Rio, projetado por Emilio Baumgart em 1931. A primeira
ponte do mundo em balangos sucessivos, projetada por Paulo Fragoso, foi construida
sobre 0 Rio Peixe, sendo por muito tempo 0 maior vdo do mundo (68 m) em concreto
armado. Estruturas como as de Brasilia, sdo também internacionalmente conhecidas
pela sua beleza pléastica e arrojo. Inimeros outros exemplos de obras notéaveis
construidas no Brasil, como a Ponte Rio - Niterdi, projetada por B. Ernani Diaz, e 0
Museu de Arte Contemporanea, em Niteroi, com arquitetura de Oscar Niemeyer e
estrutura de Bruno Contarini, podem ser tambem citados.

O concreto armado é material de construcdo de estruturas mais utilizado hoje,
no mundo. Sdo produzidos alguns bilhdes de metros cubicos deste material, anualmente
(aproximadamente 1m®, per capita, por ano). O concreto &, certamente, um dos

fundamentos do desenvolvimento da civilizacdo moderna.



3. INTRODUCAO AS ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO

Em uma obra civil, a estrutura é a parte da construgdo responsavel por que esta
possa resistir a todas as solicitagdes e esforcos que poderdo vir a ocorrer durante a sua
vida uatil. A estrutura deverd manter a seguranca e a funcionalidade exigidas pelas
normas de projeto e pela boa pratica da Engenharia Civil.

Na construcdo das estruturas, dependendo das caracteristicas especificas de
cada obra, podem ser utilizados diversos materiais, como 0 aco estrutural, a madeira, a
alvenaria, o concreto armado e o concreto protendido. Dentre estes, 0 mais utilizado é o
concreto armado.

Para a elaboracdo do projeto estrutural de um edificio ou residéncia, devem ser
fornecidos, como dados de entrada para o engenheiro de estruturas, os desenhos do
projeto de arquitetura e os boletins de sondagem do solo. A primeira fase do projeto
estrutural consiste no lancamento das férmas pelo calculista. Esta é a fase mais
importante do projeto, a que exige maior talento, visao espacial e experiéncia por parte
do engenheiro, sendo as etapas subsequentes realizadas de acordo com metodologias
mais ou menos mecanicas. Nesta fase, sdo tomadas as decises qualitativas que irdo ter
impacto significativo na economia da construcdo. S&o definidos, juntamente com o
arquiteto e o proprietario da obra, materiais de construcéo, alturas de vigas, pés direitos,
posicionamento de colunas, tipo de fundagdo, necessidade de pilares de transicéo,
sistemas de contraventamento, tipo de lajes a usar (convencional, cogumelo, nervurada,
etc.), dimensdes de pilares para embutimento nas alvenarias, etc.

Durante o lancamento das estruturas, € definido o posicionamento dos pilares
que suportardo as vigas de cada pavimento, assim como 0 posicionamento de vigas
principais e secundarias, o que definird o esquema estrutural e os vaos das lajes dos
pisos.

A segunda fase do projeto consiste no levantamento das cargas nos pilares do
edificio, ja que normalmente hd urgéncia para a definicdo das fundacGes. Para este
levantamento, é necessario um pré-dimensionamento rapido da estrutura, ou seja, uma
avaliacdo das espessuras das lajes e das dimensdes de vigas e colunas. Definidas estas
dimensdes, passa-se ao calculo das cargas atuantes em cada uma das lajes, considerando
0 peso proprio, revestimento, cargas variaveis (acidentais), peso das alvenarias, etc.

Conhecidas as cargas nas lajes, passa-se ao célculo de reacGes das lajes nas

vigas. A partir destas reacOes das lajes, podemos determinar a carga em todos 0s véo
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das vigas, através da soma com seu peso proprio e das alvenarias sobre elas diretamente
apoiadas.

Conhecidas as cargas nos varios vaos das vigas, passamos a sua analise,
considerando-as como vigas continuas e observando os requisitos da norma, por
exemplo, quanto ao engastamento em pilares extremos e pilares internos largos, etc.
Apos isso, sdo determinadas as reacfes das vigas nas colunas. Totalizando as reacdes
das vigas, piso a piso da estrutura, e adicionando-se 0s pesos préprios das colunas,
chegamos as cargas totais aplicadas pelas colunas as fundacdes.

A escolha do tipo de fundagdes a ser empregado em uma dada estrutura, é
condicionada por diversos fatores: caracteristicas dos materiais do subsolo; nimero de
pavimentos; nimero e espacamento dos pilares em planta e cargas nos pilares;
facilidade (ou dificuldade) e preco de alocacdo de equipamentos para implementar
determinada solucédo de fundacdes, entre outros.

Concluido o projeto das fundagGes, passa-se ao dimensionamento final de cada
pavimento, definindo-se as dimensdes finais de cada elemento estrutural, e calculando e
detalhando as armaduras destes diversos elementos: pilares, vigas, lajes, escadas, etc.

O produto final do projeto estrutural, a ser entregue aos clientes, sdo 0s
desenhos executivos de formas e de armaduras e, de acordo com as exigéncias de cada

contrato, memoriais de calculo, especificacdes construtivas e de materiais, etc.



4. ESTADOS LIMITES

4.1. Definigéo dos Estados Limites

O estado limite é definido como sendo o estado em que a estrutura se encontra,
de modo efetivo ou convencional, inutilizavel ou deixa de atender de alguma maneira as
condicOes estabelecidas para a sua utilizacdo. De acordo com o item 10.2a NBR 6118
(2013), os estados limites a serem considerados séo os estados limites Ultimos (ELU) e
0s estados limites de servigo (ELS).

Os estados limites ultimos estdo relacionados com o colapso progressivo, perda
de equilibrio ou esgotamento da capacidade resistente que torne inutilizavel o uso das
estruturas. Segundo a NBR 6118 (2013), item 10.3, a seguranca das estruturas de
concreto deve sempre ser verificada em relacdo aos seguintes estados limites Gltimos:

- estado limite Gltimo da perda do equilibrio da estrutura, admitida como corpo
rigido;

- estado limite Gltimo de esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no
seu todo ou em parte, devido as solicitacdes normais e tangenciais, admitindo-se a
redistribuicdo de esforcos internos, desde que seja respeitada a capacidade de adaptacao
plastica, e, admitindo-se, em geral, as verificaces separadas das solicitacdes normais e
tangenciais;

- estado limite dltimo e esgotamento da capacidade resistente da estrutura, no
seu todo ou em parte, considerando os efeitos de segunda ordem;

- estado limite altimo provocado por solicitacGes dinamicas;

- estado limite altimo de colapso progressivo;

- outros estados limites que eventualmente possam ocorrer em casos especiais.

Os estados limites de servico estdo relacionados a durabilidade, a utilizacédo
funcional, a aparéncia e ao conforto, sejam em relacdo aos usuarios, ou mesmo em
relacdo os equipamentos utilizados. De acordo com a NBR 6118 (2013), item 10.4, as
estruturas de concreto armado devem ser verificadas aos seguintes estados limites de
Servico:

- estado limite de abertura das fissuras (ELS-W);

- estado limite de deformacdes excessivas (ELS-DEF);

- estado limite de vibragdes excessivas (ELS-VE).



4.2. AgOes e Resisténcias

Para ser realizada a analise estrutural devem ser consideradas as influéncias de
todas as acOes que exercam esforcos significativos na estrutura, levando-se em conta
todos os possiveis estados limites Gltimos e os de servico.

De acordo com a NBR 8681 (2003), as acdes classificam-se em permanentes,
variaveis e excepcionais. Para todos os tipos de estruturas analisadas, as agdes atuantes
devem ser consideradas com suas peculiaridades e as normas a elas aplicaveis devem
ser respeitadas.

Do ponto de vista das condi¢cGes analiticas de seguranca, define-se que as
resisténcias disponiveis ndo podem ser menores que as solicitagdes atuantes, com
relagéo a todos os estados limites e a todos os carregamentos. A NBR 6118 (2013), no
seu item 12, define os valores a serem utilizados nas analises para as resisténcias dos

materiais.

4.2.1. Valores das Acles

As acOes atuantes em estruturas sdo caracterizadas através de seus valores
caracteristicos, representativos e de célculo de acordo com a NBR 6118 (2013), item
11.6.

4.21.1. Valores caracteristicos

Os valores caracteristicos a serem considerados para as acdes, Fx, S0
estabelecidos em funcdo de uma probabilidade de estes valores serem ultrapassados
durante a vida util da construcao.

Para as acdes permanentes, os valores caracteristicos devem ser adotados iguais
aos valores médios das respectivas distribuicGes de probabilidade, sejam valores
caracteristicos superiores ou inferiores. Estes valores sdo definidos pela NBR 6118
(2013) ou em Normas Brasileiras especificas, como a NBR 6120 (1980).

Para as agOes variaveis, 0os valores caracteristicos das acdes, Fq, estabelecidos
por consenso e indicados em Normas Brasileiras especificas, correspondem a valores
que tém de 25% a 35% de probabilidade de serem ultrapassados no sentido

desfavoravel, durante um periodo de 50 anos. Assim como os valores caracteristicos



para as ac0es permanentes, estes valores sdo definidos pela NBR 6118 (2013) ou em
Normas Brasileiras especificas.

4.2.1.2. Valores representativos

Os valores definidos como representativos para as acdes podem ser 0s préprios
valores caracteristicos das acdes permanentes ou varidveis, valores convencionais
excepcionais, que sdo os valores arbitrados para as acdes excepcionais, ou ainda 0s
valores reduzidos, em funcdo da combinacao de acdes.

Nas verificacbes de estados limites ultimos, quando a acdo considerada €
combinada com a agéo principal, os valores reduzidos para as agdes ndo principais sao
determinados através da expressdo woFk, que considera muito baixa a probabilidade de
ocorréncia simultanea dos valores caracteristicos de duas ou mais acdes variaveis de
naturezas diferentes.

Nas verificagfes de estados limites de servigo, os valores reduzidos sdo
determinados através das expressdes wiFx e woFk, que estimam valores frequentes e

guase permanentes, respectivamente, de uma agdo que acompanha a acéo principal.

4.2.1.3. Valores de calculo

Os valores de célculo, Fgy, para as agdes sdo definidos pela NBR 6118 (2013),
item 11.6.3. Esses valores levam em conta a variabilidade das ac¢Ges, a simultaneidade
da atuacdo das acOes, desvios gerados na construcdo ndo explicitamente considerados
no célculo e as aproximacdes feitas no projeto do ponto de vista das solicitacGes.

Os valores de calculo das acdes sdo obtidos a partir dos valores representativos,

multiplicando-os pelos respectivos coeficientes de ponderacao y:.

Fq =vr X Fy

4.2.1.4. Ponderacédo das agdes

No estado limite Gltimo, as acGes devem ser majoradas através da aplicacéo

dos coeficientes de ponderacéo, ys, que sdo definidos pela NBR 6118 (2013), item 11.7.



Ye = Yr1 X Y2 X Vg3 (ELU)

As Tabelas 4.1 e 4.2, extraidas da NBR 6118 (2013), apresentam os valores
dos coeficientes de ponderacéo ysu x ys3 € Vi, respectivamente.

Para os pilares e paredes estruturais com espessura entre 14 e 19 cm e lajes em
balanco com espessura entre 10 e 19 cm, o coeficiente y; deve ser majorado pelo
coeficiente de ajustamento vy, de acordo com o item 13.2.3 da norma NBR 6118 (2013).
Essa correcdo se deve ao aumento da probabilidade de ocorréncia de desvios relativos e
falhas na construcao nestes casos.

No estado limite de servico, o coeficiente de ponderacdo das agdes é dado pela

expressao:
Yr = Yr2 (ELS)

onde s, tem o valor variavel conforme a verificagdo que se deseja fazer.
Para combinacdes raras yr, = 1, para combinacdes frequentes yr, = y; e para

combinagdes quase permanentes g, = yo.

Tabela 4.1 - Coeficiente p¢= p X s

Acdes
Combinacées Permanentes Variaveis Protensao Recalques de apoio
de acbes (9) (q) (p) e retracdo
D F G T D F D F
Normais 1,4U 1,0 1,4 1,2 1,2 0,8 1,2 0
Especiaisoude |, 4 1,0 1,2 1,0 1,2 0,9 1,2 0
construcao
Excepcionais 1,2 1,0 1,0 0 1,2 0,9 0 0
Onde:
D é desfavoravel, F é favoravel, G representa as cargas variaveis em geral e T é a temperatura.
"Para as cargas permanentes de pequena variabilidade, como o peso préprio das estruturas, especialmente as
pré-moldadas, esse coeficiente pode ser reduzido para 1,3.




Tabela 4.2 - Coeficiente yg,

Yz
Acbes m
Ve 2 e
Locais em que ndo ha predominancia de
pesos de equipamentos que permanecem
; . 0,5 0,4 0,3
fixos por longos periodos de tempo, nem de
elevadas concentragdes de pessoas 23
Cargas
acidentais de | Locais em que ha predominancia de pesos
edificios de equipamentos que permanecem fixos por
. 0,7 0,6 0.4
longos periodos de tempo, ou de elevada
concentracdo de pessoas 3
Biblioteca, arquivos, oficinas e garagens 0,8 0,7 0,6
Vento Pressdo dindmica do vento nas estruturas 0.6 0.3 0
em geral
Temperatura Varlagée\s ur:ufprmes de temperatura em 0,6 0,5 0,3
relacdo & média anual local
") Para os valores de y relativos as pontes e principalmente para os problemas de fadiga, ver segéo 23.
% Edificios residenciais.
9 Edificios comerciais, de escritorios, estages e edificios publicos.

4.2.1.5. Combinacéo das ac¢des

Os carregamentos atuantes nas estruturas sdo definidos pelas combinacdes das
acOes que tém probabilidades ndo despreziveis de atuarem simultaneamente sobre a
estrutura. A finalidade das combinacdes de carregamento é identificar os efeitos mais
desfavoraveis que possam surgir durante a vida util da estrutura. A verificacdo de
seguranca em relacdo aos estados limites ultimos e aos estados limites de servigo devem
ser realizadas em funcdo das combinacGes Ultimas e combinacGes de servico,
respectivamente.

Na NBR 6118 (2013), item 11.8.2, sdo definidas as classificacbes das
combinagdes ultimas. Uma combinacdo Ultima pode ser classificada como normal,
especial ou de construcdo e excepcional.

As combinacbes ultimas normais sdo aquelas onde devem estar incluidas as
acOes permanentes e a acao variavel principal, com seus valores caracteristicos e as
demais acBes varidveis, consideradas como secundarias, afetadas dos coeficientes de
reducdo, conforme NBR 8681.

As combinacgfes Ultimas especiais ou de construcdo sdo aquelas onde devem
estar presentes as acdes permanentes e a acdo variavel especial, com seus valores
caracteristicos e as demais agdes variaveis com probabilidade ndo desprezivel de

ocorréncia simultanea, afetadas pelos coeficientes de reducao.
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As combinagdes Ultimas excepcionais sdo aquelas onde em cada combinacéao
devem estar presentes as acfes permanentes e a acdo varidvel excepcional, com seus
valores representativos e as demais a¢des varidveis com probabilidade ndo desprezivel
de ocorréncia simultanea, afetadas dos coeficientes de reducao.

A seguir € apresentada a Tabela 4.3, extraida da NBR 6118 (2013), que descreve

as combinacdes Ultimas usuais para o estado limite dltimo.

Tabela 4.3 - Combinagdes Gltimas

Combinagoes

ltimas (ELU) Descricao Calculo das solicitacdes

Esgotamento da capacidade
resistente para elementos

estruturais de concreto Fa = YoFgic + YeoFegk + Ya (Fatk + X WoiFa) + Yea Wor Fak

armado”

Esgotamento da capacidade | Deve ser considerada, quando necessario, a for¢a de
Normais resistente para elementos protensdo como carregamento externo com os valores

estruturais de concreto Pimax © Pimin para a forca desfavoravel e favoravel,

protendido respectivamente, conforme definido na segdo 9

S (Fsa) 2 S (Fna)

Perda do equilibrio como
9 Fea= Yos Gsk + Ra

corpo rigido

Fnd = "Ygn Gnk +7q CJnk - Yos Os‘mm: onde: Onk = O1k +XZ Woj qk

Especiais ou de

construcdo 2) Fa= Ya ng +Yeg ngk +Yq (Fg+ X Wej qu ) + Yeq Woe Feak

. -~ 2)
Excepcionais Fg = Vg ng + Yeg chk + Fyiexe + Yq & Woj Fq_ik + Yeq Woe Fegk

Onde:

Fqé o valor de calculo das agbes para combinagéo dltima;

Fyk representa as acdes permanentes diretas;

F. representa as agbes indiretas permanentes como a retragéo F.g e variaveis como a temperatura Fg;
Facrepresenta as agdes variaveis diretas das quais Fqix € escolhida principal;
Yo, Yea: Ya» Yeq — Ver tabela 11.1;

Waj, Woe - Ver tabela 11.2;

Fsqrepresenta as agbes estabilizantes;

Fna representa as agdes nio estabilizantes;

G:x € o valor caracteristico da acao permanente estabilizante;

R; é o esforgo resistente considerado como estabilizante, quando houver;
Gk é o valor caracteristico da ag&o permanente instabilizante;

m
Q=04+ Ith‘Jo]Ojk ;
Qu € o valor caracteristico das agdes variaveis instabilizantes;
Qi € o valor caracteristico da acéo variavel instabilizante considerada como principal;
o @ Qi séo as demais acdes varidveis instabilizantes, consideradas com seu valor reduzido;

Q:,min € 0 valor caracteristico minimo da agao variavel estabilizante que acompanha obrigatoriamente uma agao variavel
instabilizante.

" No caso geral, devem ser consideradas inclusive combinagdes onde o efeito favoravel das cargas permanentes seja
reduzido pela consideracéo de y5 = 1,0. No caso de estruturas usuais de edificios essas combinaces que consideram
g reduzido (1,0) néo precisam ser consideradas.

2 Quando Fgik ou Fgiexc atuarem em tempo muito pequeno ou tiverem probabilidade de ocorréncia muito baixa vy, pode
ser substituido por ;. Este pode ser o caso para agdes sismicas e situagéo de incéndio
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Na NBR 6118 (2013), item 11.8.3, sdo definidas as combinagdes de servico de
acordo com sua permanéncia na estrutura em quase permanentes, frequentes ou raras.

As combinagOes de servico quase permanentes sdo aquelas que podem atuar
grande parte do periodo de vida da estrutura e sua consideracdo pode ser necessaria na
verificagdo do estado limite de deformagdes excessivas.

As combinacdes de servico frequentes sdo aquelas que se repetem muitas vezes
durante o periodo de vida da estrutura e sua consideracdo pode ser necessaria na
verificagdo dos estados limites de formacdo de fissuras, de abertura de fissuras e de
vibracdes excessivas. Podem também ser consideradas para verificacbes de estados
limites de deformacOes excessivas decorrentes de vento ou temperatura que podem
comprometer as vedagdes.

As combinacOes de servigo raras sdo aquelas que ocorrem algumas vezes
durante o periodo de vida da estrutura e sua consideracdo pode ser necessaria na
verificacdo do estado limite de formacéao de fissuras.

A seguir é apresentada a Tabela 4.4, extraida da NBR 6118 (2013), que

prescreve as combinagdes ultimas para o estado limite de servico.

Tabela 4.4 - Combinacdes de servico

Combinacbes

de servigo (ELS)

Descricao

Calculo das solicitagbes

Combinagbes
quase
permanentes de
servico (CQP)

Nas combinagdes quase permanentes de servigo, todas
as agOes variaveis séo consideradas com seus valores
quase permanentes vy, Fg

Fa ser=E Fgix+ X Wz Fok

Combinagbes
frequentes de
servigo (CF)

Nas combinagdes frequentes de servigo, a acéo
varidvel principal F,, & tomada com seu valor frequente
V1 i € todas as demais acoes variaveis sdo tomadas
com seus valores quase permanentes y, Fy

Faser = X Fgix + Wy Fque + £ Wz Fo

Combinagbes
raras de servigo
(CR)

Nas combinacdes raras de servigo, a acdo variavel
principal Fy; é tomada com seu valor caracteristico Fgik
e todas as demais ag0es sdao tomadas com seus
valores frequentes v, Fg

Faser=X Fgix + Fqu + Z Wqj Faj

Onde:

Faser € 0 valor de calculo das agdes para combinagoes de servigo;
Fq1x € 0 valor caracteristico das agdes variaveis principais diretas;

w1 & o fator de reducéo de combinacgéo frequente para ELS;

w2 & o fator de redugao de combinagao quase permanente para ELS.
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4.2.2. Valores das Resisténcias

As resisténcias dos materiais empregados nas estruturas de concreto armado e
protendido sdo definidas através de seus valores caracteristicos e de calculo de acordo
coma NBR 6118 (2013), item 12.

4.2.2.1. Valores caracteristicos

Os valores caracteristicos a serem considerados para as resisténcias, fx, sdo
aqueles que dentro de um lote do material tém uma determinada probabilidade de serem
ultrapassados, no sentido desfavoravel para a seguranca. Além dos valores médios das
resisténcias, fm, existem os valores da resisténcia caracteristica inferior, fi i, € superior,
fi.sup- Normalmente € de interesse fy inf,pois seu valor € menor que fy,.

A resisténcia caracteristica inferior, fiinr, € definida na NBR 6118 (2013) como
sendo o valor que tem apenas 5% de probabilidade de ndo ser atingido pelos elementos
de um dado lote de material, admitindo-se uma distribuicdo do tipo normal para essas

resisténcias.

4.2.2.2. Valores de calculo

Os valores de célculo das resisténcias sdo estabelecidos pela NBR 6118, item
12.3, a partir dos respectivos valores caracteristicos e dos coeficientes de ponderacdo
das resisténcias. Estes coeficientes levam em conta a variabilidade da resisténcia dos
materiais envolvidos, as diferencas entre resisténcias medidas em corpos-de-prova e nas
estruturas, os desvios ocorridos na construcdo das estruturas e as aproximacdes feitas no
projeto, do ponto de vista das resisténcias.

Para verificacGes estruturais realizadas com ago ou concreto (de idade igual ou

superior a 28 dias) sao utilizadas as seguintes expressoes:

fea = fck/yc
fta = fe/ Ve
fyd = fyk/ys

fycd = fyck/)/s
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No caso especifico da resisténcia de célculo do concreto, quando a verificacdo se
faz em data j inferior a 28 dias, adota-se a expressao:

fea = fckj/]/c = B Xfck/yc

onde,

28

1
2
B =expis X 1—(7)

sendo,
s = 0,38 para concreto de cimento CPIII e 1V;
s = 0,25 para concreto de cimento CPl e II;
s = 0,20 para concreto de cimento CPV-ARI,
t a idade do concreto, em dias.

4.2.2.3. Ponderacéao das resisténcias

No estado limite uUltimo, as resisténcias devem ser minoradas através da

aplicacdo dos coeficientes de ponderacao, ym, que sdo definidos pela NBR 6118, item
12.4.

Ym = Vm1 X Ym2 X Vm3 (EI—U)

A Tabela 4.5, extraida da NBR 6118 (2013), apresenta os valores dos

coeficientes de ponderacdo das resisténcias no estado limite altimo (ELU).

Tabela 4.5 - Valores dos coeficientes yse y.

Concreto ACo
Combinacies
Ve ¥,
Marmais 1.4 1,15
Especiais ou de construgio 1.2 1,15
Excepcionals 1.2 1.0

Para a execucdo de elementos estruturais nos quais estejam previstas condigdes

desfavoraveis (por exemplo, mas condigdes de transporte, ou adensamento manual, ou
14



concretagem deficiente por concentracdo de armadura), o coeficiente y. deve ser
multiplicado por 1,1.
Os limites estabelecidos para os estados limites de servico ndo necessitam de

minoracgéo, portanto, y,, = 1,0 (ELS).

4.3. Caracteristicas do concreto

A NBR 6118 (2013), item 8.2.1, define as classes de resisténcia para o
concreto. Para superestruturas de concreto armado, o concreto deve ser no minimo de
classe C20 (fe = 20 MPa). Para estruturas de fundacfes e em obras provisorias pode ser
usado o concreto de classe C15 (f.« = 15 MPa). Essa mesma norma aplica-se a
concretos compreendidos nas classes de resisténcia dos grupos | e 1, indicadas na NBR
8953, ou seja, até C90.

A resisténcia caracteristica do concreto a compressdo € determinada a partir
dos resultados de ensaios em corpos de prova cilindricos, de 15 cm de didmetro e 30 cm
de altura, moldados de acordo com a NBR 5738, com a idade de 28 dias, rompido como
estabelece a NBR 5739.

A resisténcia do concreto a tragdo indireta, fesp, € @ resisténcia a tracédo na
flexdo, fer, devem ser obtidas em ensaios realizados segundo a NBR 7222 e a NBR
12142, respectivamente. A resisténcia a tracdo direta, f,, pode ser considerada igual a
0,9 fesp OU 0,7 ferr. Na falta de ensaios, o seu valor médio ou caracteristico pode ser
estimado através das seguintes equacdes, de acordo com a NBR 6118 (2013), item
8.2.5:

ferinf = 0,7 X feem

fctk,sup = 13X fct,m

para concretos de classes até C50:

from = 0,3 X foi />

para concreto de classes de C50 até C90:

feem = 2,12 x In(1 4+ 0,11 X fgy)

sendo, feim € fek expressos em megapascal.
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Os parametros estabelecidos na NBR 6118 se aplicam aos concretos de massa
especifica normal, ou seja, concretos que depois de secos em estufa, tém massa
especifica, pc, entre 2.000 kg/m?3 e 2.800 kg/m3. Nos casos em que a massa especifica
real ndo é conhecida, pode-se considerar, para efeito de célculo, o valor de 2.400 kg/m?3
para o concreto simples e 2.500 kg/m? para o concreto armado. Se forem realizados
testes para avaliar a massa especifica do concreto simples, pode-se considerar a massa
especifica do concreto armado aquela do simples acrescida de 100 kg/m3 a 150 kg/m3.

O coeficiente de dilatacdo térmica, para efeito de andlise estrutural, pode ser
admitido como sendo igual a 10°/°C.

O mddulo de elasticidade deve ser obtido segundo ensaio normalizado na NBR
8522. Quando ndo forem feitos ensaios e ndo existirem dados mais precisos sobre o
concreto usado na idade de 28 dias, pode-se estimar o valor do médulo de elasticidade
inicial usando as expressdes a seguir:

- para f de 20 MPa a 50 MPa:

Eqi = ag X 5600 X /for

- para f de 55 MPa a 90MPa:
1/3

Eq = 21,5 X 103 X a X (%+ 1,25)

Sendo:

ag = 1,2 para basalto e diabasio

ag = 1,0 para granito e gnaisse

ag = 0,9 para calcario

ag = 0,7 para arenito

Nas analises elasticas de projeto, deve ser utilizado 0 modulo de deformacéo
secante, especialmente na determinacdo de esforcos solicitantes e verificagcbes dos
estados limites em servico, tal que:

E;s =a; XE;
Sendo:
a; = 0,8+0,2><%s 1,0
A Tabela 4.6 apresenta os valores estimados arredondados que podem ser

usados no projeto estrutural.
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Tabela 4.6 — Valores estimados de médulo de elasticidade em funcdo da resisténcia

caracteristica a compressao do concreto (considerando o uso de granito como agregado graudo)

Classede | ~ 4 | o5 | c30 | ¢35 | c40 | ca5 | c50 | ceo | c70 | cso | coo
resistencila
Ea 25 | 28 | 31 | 33 | 35 | 38 | 40 | 42 | 43 | 45 | 47
(GPa)
Eee 21 24 27 29 32 34 37 40 42 45 47
(GPa)
a 085 | 085 | 088 | 0,89 | 0,90 | 091 | 0,93 | 0,95 | 0,98 | 1,00 | 1,00

O coeficiente de Poisson do concreto, assim como o mdédulo de elasticidade
transversal, G, sdo estimados para valores de tenses de compressao menores que 0,5 f;

e tensdes de tracdo menores que fg, tal que:

v=20,2
ECS
Ce=24

O diagrama tensdo-deformacéo idealizado a ser usado nas analises no estado
limite Gltimo, para o concreto a compresséo, € definido na Figura 4.1, de acordo com a
NBR 6118, item 8.2.10.1.

Observe-se que o concreto de alto desempenho tem um comportamento mais
fréagil, relativamente ao concreto usual.

R

fck

0,85fcd

( €o Euv &

Para f,, £ 50 MPa: n=2

070,85 f.q [1 = (1 — E_‘)n] Para f,, > 50 MPa:
c ’ cd. Ec2 n=14+234 [‘90 a fck)moolq

Figura 4.1 - Diagrama tensdo-deformacéo idealizado para o concreto

Os valores a serem adotados para os parametros ¢, (deformacéo especifica de
encurtamento do concreto no inicio do patamar plastico), ., (deformacdo especifica de
encurtamento do concreto na ruptura) e a. (pardmetro de redugdo da resisténcia do

concreto na compressdo) sao definidos a seguir:
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- para concretos de classes até C50:

Ec2 = 2'0 O/OO Eocu = 3,5 0/00

- para concretos de classes de C50 até C90:

€2 =2,09%/p0+0,085% 0 - (for — 50)°>3

90—fck

Eou = 2;60/00 + 350/00' [ 100 ]4

4.4, Caracteristicas dos acos

A NBR 6118, em seu item 8.3.1, define que para as estruturas de concreto
armado deve ser utilizado ago classificado pela NBR 7480 com o valor caracteristico da
resisténcia de escoamento nas categorias CA-25, CA-50 e CA-60.

Para os calculos nos estados limites ultimos, considera-se o diagrama tensao-
deformacdo bilinear genérico para os acos, definido pela NBR 6118 em seu item 8.3.6.

A Figura 4.2 mostra o diagrama simplificado para os agos.

tya

O A S

Es
-}'-S“-'f-:m €y = €y \ I{}”-'fnn

E)_| EH

i}l.'§|

OO ETEZON

Figura 4.2 - Diagrama tensdo-deformacao para acos de armaduras passivas
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O patamar de escoamento é bem definido e sem acréscimo de tensdes apds a
deformac&o de escoamento. Este diagrama € valido para intervalos de temperatura entre
-20°C e 150°C e pode ser aplicado para tragdo e compressdo. Esse mesmo intervalo de
temperatura é adotado como limitante para o uso do coeficiente de dilatacdo térmica dos
acos estabelecido pela NBR 6118 em 10°/°C.

Na NBR 6118 (2013), item 8.3.3, € definido ainda que a massa especifica a ser
adotada para acos de armadura passiva é de 7.850 kg/m3,

Sempre que ndo existirem dados de ensaios ou valores fornecidos pelo
fabricante, o0 mddulo de elasticidade do aco pode ser admitido igual a 210 GPa, segundo
a NBR 6118 (2013) , item 8.3.5.

4.5. Estadios de comportamento a flexdo

Os esfor¢os numa estrutura séo obtidos da analise de um modelo estrutural, onde
0 comportamento do material é pressuposto (elastico, plastico, linear, ndo-linear). A
dificuldade de se estabelecer um modelo de analise para as pecas de concreto armado
reside no fato de que o comportamento a flexdo apresenta diferentes fases, isto é, a
rigidez a flexao EI depende da intensidade das solicitaces e da armadura da sec¢do, que
em geral sdo incognitas do problema.

O comportamento de um trecho de viga, de material homogéneo, isotropico e
elastico-linear, solicitado a flexdo pura, ilustrado na Figura 4.3, é idealizado pela
Resisténcia dos Materiais através das seguintes hipéteses:

- a hipotese de Bernoulli, ou da secdo plana, que estabelece que a secéo
transversal permaneca plana e perpendicular ao eixo fletido;

- da lei de Navier, tem-se que a deformacéo longitudinal especifica de uma fibra

distante y da linha neutra é dada por:

& =kXy

- da lei de Hooke, para o material elastico-linear com modulo de Young, E, a

tensdo normal desta fibra € dada por:

oy =EXe, =EXyxk
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- do equilibrio das tensdes com as forgas normais:
N=j o, dA = f E><y><de=Ek><f ydA=0
A A A

onde Ek#0 - Qg = fA y dA = 0, conclui-se que a linha neutra passa pelo centréide

da se¢do transversal, pois 0 momento estatico da se¢do em relacéo ao eixo z é nulo.

- do equilibrio com 0 momento fletor M:
sz o, X ydA = j EXyzxdezEkXJ y 2dA
A A A

onde I =1, = fA y*dA é o momento de inércia da secdo em relagdo ao eixo z

centroidal, conclui-se que a relagdo momento-curvatura é linear: M = (EI)k.

S

Posipiioda
Linha nentra

M
> _'.} _____ guﬁéﬁhﬁ_“ oot 4

(’_‘\*E

S

[a]
e o4
deformagties tensfies Segan Tranmrersal Felagdn Ik
AL live ar

=gy + 243/ h =curmtura
£t = alongamerto especifico maxmo
g = encurtatmento especi i co mAsimoa, em valor absolito

Figura 4.3 - Trecho de viga, material homogéneo, isotrépico e elastico-linear, solicitada a flexao
pura

Para essa hipétese de viga, a posicdo da linha neutra é definida exclusivamente
pela geometria da secdo transversal, pois o material ndo fissurou ainda e o
comportamento a tracdo e a compressao do material € o0 mesmo. A rigidez a flexao EI é

uma constante, dada pelas caracteristicas geomeétricas da se¢do transversal e pelo
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mddulo de elasticidade do material, sendo seu valor independente da intensidade da
solicitacdo. Portanto, para qualquer valor da solicitacdo M, a curvatura é diretamente
determinada através da relacdo linear M-k: k = M/ (EIl). A partir da curvatura podem-se
determinar as deformacdes e as tensdes.

As vigas em concreto armado tém comportamento nao linear. A rigidez El ndo é
constante, ao contréario, ela depende da intensidade da solicitacdo e da armadura
existente na peca. A medida que a solicitacio aumenta sio formadas fissuras no
concreto tracionado, mudando assim a inércia (inércia fissurada). O diagrama momento-
curvatura que se obtém para o carregamento progressivo de um trecho de viga em
concreto armado com armadura longitudinal de tracdo de area As constante, tem o
aspecto representado na Figura 4.4.

Neste diagrama M-k sdo observadas 4 fases distintas de comportamento a flexéo
ao longo do carregamento. Em todas as fases, conhecidas como estadios de
comportamento, a hipotese da secdo plana permanece valida. Porém, a posicéo da linha

neutra e a distribuicdo das tensdes normais, de tracdo e compresséo variam fase a fase.

ﬂ An
MWy .
Iha ngitma) M.
I >
(em servigo)
Mﬂ
M
=
.. i Lt | L k
Estadios: | [a  EsadioD Estadin 111

Figura 4.4 - Diagrama M-k na se¢éo transversal da viga de concreto armado

45.1. Estadio |

No Estadio I, M < M,,. Para as pequenas deformacBes decorrentes da baixa
intensidade da solicitacdo M, o comportamento do concreto e do aco pode ser admitido
como elastico-linear, tanto a compressdo como a tracdo, pois se admite que o esforco

ndo ultrapassou a resisténcia do material na fibra mais alongada. O comportamento no
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estadio | € o descrito pela Resisténcia dos Materiais. Para M = M,, na fibra inferior, a

mais alongada, inicia-se a plastificacdo do concreto a tracéo.

45.2. Estadio la

No Estadio la, M,; < M < M,,,. Esse estadio apresenta relacdo M-k ndo linear,
com plastificacdo do concreto a tracdo. A relacdo é ndo-linear pois com o surgimento
das fissuras, a inércia ndo € mais constante. A fissuracdo na parte tracionada do concreto
ndo representa a ruina da peca, pois se a armadura for dimensionada adequadamente,
essa pode substituir o concreto tracionado do ponto de vista estético.

Para M=M,, o panorama de fissuracdo da viga tende a se estabilizar numa

configuracédo definitiva.

4.5.3. Estadio Il

No Estadio I, M., <M < M, Os esforcos de tracdo sdo absorvidos
unicamente pela armadura disposta na zona do concreto tracionado. Assim, é usual se
desprezar totalmente a contribuicdo do concreto a tracdo. O concreto a compressao
continua em regime linear-elastico até que em M=M,, na fibra mais encurtada, inicia-

se a plastificagdo a compressdo do concreto.

4.5.4. Estadio Il

No Estadio Ill, M,y <M < M,. A relagdo M-k é ndo-linear, com plastificacdo
progressiva do concreto a compressao. Em M=M,,, atinge-se a situacdo limite, com
ruptura da secdo por compressdo do concreto. Nesta fase, pode também ocorrer um
alongamento excessivo da armadura tracionada, o que &, convencionalmente,

considerado como uma situacdo ultima da peca fletida.

22



e (n (o
T,‘_ -
IIII .\\\ l&
\
I". \‘1‘ i I
D A\ \ N
—_ .J.III. —
I"'. b:. =0 o, =0
Ill
-
Ta f,
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M= Iy Iy = MW= Iy, Iy, = M= Iy Iy = M= My

Figura 4.5 - Distribuicéo das tensdes normais no concreto nos diversos estadios

Em geral, o funcionamento das pecas de concreto armado para as cargas de
servico se da no estadio Il. Desta forma, nos calculos envolvendo a verificacdo dos
estados limites de servico, o funcionamento da secdo é suposto sob as hipoOteses do
estadio Il. Para a verificacdo dos estados limites ultimos, considera-se o funcionamento
da secdo no estadio I11, tomando-se os valores de calculo para as solicitagOes e para as

resisténcias dos materiais.

4.6. Hipdteses basicas no dimensionamento a flexdo no estado limite altimo

No estudo da capacidade resistente, sdo considerados os estados limites ultimos,
para 0s quais o comportamento da secdo a flexdo € admitido no estadio IlI, sob as
seguintes hipoteses bésicas:

- as secOes transversais se mantém planas apos a deformacdo (hipdteses de
Bernoulli e Navier);

- a deformacdo das barras de aco é admitida como igual a deformacdo do
concreto em seu entorno;

- as tensOes de tracdo no concreto normais a se¢do transversal sdo desprezadas;

- as distribuicGes de tensdes no concreto se fazem com o diagrama parabola-
retangulo, com tensao de pico igual a 0,85fcd. Este diagrama pode ser simplificado para
um diagrama retangular, conforme Figura 4.6, com profundidade igual a y = A X, sendo

x a profundidade efetiva da linha neutra e o parametro A pode ser tomado igual a:

A= 0,8 para fyx <50 MPa
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A=08- % para fy > 50 MPa

A tensdo constante atuante até a profundidade y pode ser tomada igual a o..feq caso a
largura da secdo diminua a partir da linha neutra em dire¢do a borda mais comprimida

ou 0,9.ac.fq caso ndo diminua, sendo o, definido como:

a, = 0,85 para concretos de classes até C50;

a. = 0,85 x [1,0 - %} para concretos de classes de C50 até C90

- 0s estados limites Gltimos sdo caracterizados quando a distribuicdo de
deformacdes na secdo transversal atingirem uma das configurages definidas nos
diversos dominios de dimensionamento a compressdo, tracdo e flexdo simples ou

composta, normal ou obliqua, estabelecidos pela NBR 6118 (2013), como mostrado na
Figura 4.7.

Ecu & fed A fea o 09 fea

) y=h

(Drominio 3)

=5

Figura 4.6 - Simplificacdo do diagrama parabola-retangulo para o concreto.

Alongamento Encurtamento

- \\2

Figura 4.7 - Dominios no estado limite Ultimo de uma secao transversal

24



Ruptura convencional por deformacdo plastica excessiva:

—reta a: tragdo uniforme;

—dominio 1: tracdo ndo uniforme, sem compressao;

— dominio 2: flexdo simples ou composta sem ruptura a compressdo do
concreto (g < & € COM 0 maximo alongamento permitido).

Ruptura convencional por encurtamento limite do concreto:

— dominio 3: flexdo simples (secdo subarmada) ou composta com ruptura a
compressao do concreto e com escoamento do aco (s > eyd);

— dominio 4: flexdo simples (secdo superarmada) ou composta com ruptura a
compresséo do concreto e ago tracionado sem escoamento (&s < €yq);

— dominio 4a: flexdo composta com armaduras comprimidas;

— dominio 5: compressao ndo uniforme, sem tracéo;

—reta b: compressao uniforme.
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5. DIMENSIONAMENTO A FLEXAO COMPOSTA RETA

A flex&do composta reta acontece quando se submete uma se¢do a um esforco
normal e a um Unico momento atuante em um eixo coincidente com um eixo central
principal de inércia dessa secdo. Nos pilares circulares, como todos 0s eixos sdo eixos
principais centrais de inércia, qualquer que seja a direcdo de atuacdo dos momentos, a
sua resultante pode ser obtida vetorialmente e entdo se recai num caso de flexdo
composta reta. Devido a esse fato, era pratica usual projetar pilares circulares ou

octogonais (para facilitar a férma).

5.1. Dominios de deformacdes especificas

O dimensionamento, ou verificacdo, para se¢des de concreto submetidas a flexéo
composta reta é feito ao se percorrer todos os dominios de deformac6es especificas no
estado limite ultimo. Durante a transicdo entre os dominios (tracdo simples, flexdo
composta com tracdo, flexdo simples, flexdo composta com compressdo e compressao
simples) a profundidade da linha neutra varia de - a +oo.

-Dominio 1: —0 <x <0

- Dominio 2: 0< x < 0,259d

- Dominio 3e4:0,259d < x < d

-Dominio4a:d<x<h

- Dominio 5: h < x < 4+

Para auxiliar a definicdo das equacdes que regem o equilibrio na secdo nos
diversos dominios, as Figuras 5.1 e 5.2 mostram as notacdes a serem utilizadas para

definir todas as variaveis e constantes envolvidas.

i Aﬂf
e e ey

Secéo transversal

Figura 5.1 - Secdo transversal — notacdes
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M, f N

h/2

Sepdo longitudinal

Figura 5.2 - Secéo longitudinal — nota¢des

Das Figuras 5.1 e 5.2, tem-se:

- b e h—largura e altura total da secdo de concreto;

- Aq e Ay, — armaduras, mais proximas, respectivamente, da face inferior e
superior da secéo;

- d” e d”’ — distancias dos centros de gravidade das armaduras Ag; e A, as faces
de concreto mais proximas;

-d = h — d'- altura (til da secdo;

- ¢ = d — d"- distancia entre centros de gravidade das armaduras Ag; € As ;

- A e tj —armadura genérica e sua respectiva distancia a face inferior da secéo;

- Ng e My — esforco normal de calculo e momento fletor de calculo referidos ao
centro de gravidade da secéo retangular;

Séo definidas como positivas as forcas e tensGes normais de tracdo e 0s

momentos que tracionam as fibras inferiores da secéo.

5.1.1. Equacbes para o Dominio 1

O Dominio 1 corresponde as situac@es de tracdo pura (tracdo simples), reta a, e
as situacOes de tracdo composta com flexdo em que as deformacBes no concreto sdo
todas positivas. Como a resisténcia do concreto a tracdo € desprezada, as tensdes no
concreto sdo nulas. Para essas situagdes, apenas a armadura caso estritamente
dimensionada, equilibra o par de esfor¢os solicitantes Ng e Mgy. Nessa situacdo, o estado
limite se caracteriza pelo esgotamento da capacidade de deformag&o especifica do aco
(gs = 10%o).
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O dominio 1 € definido pelas seguintes condi¢des de deformacgéo especifica:

€51 = 10%o0; €. = 10%o0 a 0%o0

onde, &g € &, sdo0 as deformacgdes especificas da se¢do, respectivamente, aos niveis da
armadura mais inferior e da fibra correspondente a face superior do concreto. Como nao
existe regido comprimida de concreto, nesse dominio ndo faz sentido avaliar a

profundidade da linha neutra.

=t
i 1
] Asz
M
E Ne n| d
[:S [ Ag
A.s‘f
-
d’n’

Figura 5.3 — Esquema de deformacdes no Dominio 1

A Figura 5.4 mostra as relacbes geométricas para se obter as deformaces

especificas ao nivel da armadura genérica i:

S5l -Ge S

el i 4 d

€:1 [i—d’
Figura 5.4 — RelagBes geométricas no Dominio 1

t — d’ €51~ &i (851 B Ec) X (ti B d,)
© & = Es1- d

d €51 — &

Como no Dominio 1, €3 = 10%o, temos:
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(10 — &) x (t; —d")
d

Ei — 10 —

De acordo com o diagrama tensdo-deformacdo dos acos, as tensbes nas

armaduras serao:
Gui = Esi
St |£si|

Osi = &5 X Eg,se |eg] < gyq com Eg = 21000 kN/cm?

X fyd ,se |egi| = €yd

A forca Fs na armadura genérica i é dada por:

Fi = Agi X oy

O equilibrio entre forcas externas aplicadas e forcas internas leva aos esforcos
externos equilibrantes:

h
Nd=ZFi e Mdsz XE_ZFiXti

5.1.2. Equacdes para o Dominio 2

O Dominio 2 corresponde a diversas situacoes de flexdo composta com tragéo,
flexdo simples e flexdo composta com compressdo. Nesse dominio existem diversas
condicBes de equilibrio em que a parte superior da secdo estd comprimida e as
armaduras superiores encontram-se tracionadas ou comprimidas. O estado limite se
caracteriza pelo esgotamento da capacidade de deformagao especifica do ago (g5 =

10%o). Na Figura 5.5, tem-se 0 esquema das deformacdes na se¢éo.

M, N
. hl d| k
Ay

d’ T

Figura 5.5 — Esquema de deformagdes no Dominio 2

29



O Dominio 2 é definido pelas seguintes condi¢6es de deformacéo especifica:

€51 = 10%0; €. = 0%o0 a &y

A linha neutra ja se encontra dentro da secdo e a sua profundidade pode ser

obtida através da seguinte relacdo:

_SC
x=dX——
_SC + 851
Como, no Dominio 2, &g = 10%eo:
x=dX —
—&.+10

As tensbes, e as deformacdes especificas, nas diversas armaduras genericas
podem ser calculadas para a mesma expressdo apresentada para o Dominio 1,
observando-se que, neste caso, &; tem sinal negativo.

A forca de compressédo F, resultante das tensées de compressao no concreto é
determinada com a expressdo a seguir, com o sinal negativo para representar a

compressao:
Fo=—a.XfqXbXAXx

Para o equilibrio de momentos é necessario definir a distdncia do ponto de

aplicacdo da forca F. a face inferior da secdo:
A
t. = h — E X X

O equilibrio entre forcas externas aplicadas e forcas internas leva aos esforcos

externos equilibrantes:
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Ng=F.+3F e Mg=Ng x2—F.Xtc— YF;xt

5.1.3. Equagdes para o Dominio 3

O Dominio 3 corresponde a diversas situacdes de flexdo simples e flexdo
composta com compressdo. Nesse Dominio existem diversas condigdes de equilibrio em
que a parte superior da se¢do estd comprimida e as armaduras encontram-se tracionadas
ou comprimidas. O estado limite se caracteriza pelo esgotamento da capacidade de
encurtamento do concreto, suposto com sua maxima deformagao especifica (g; = €q). A
deformacdo especifica do aco na armadura mais inferior ¢, no minimo, igual a
deformacdo especifica no escoamento.

O Dominio 3 é definido pelas seguintes condi¢des de deformacéo especifica:
€1 = 10%o0 a gyq; €. = €cy

O célculo da profundidade da linha neutra pode ser realizado pelo mesmo
procedimento do Dominio 2, sendo que no Dominio 3, deve-se considerar que & = €.

As expressdes do Dominio 2 para o célculo das deformacdes especificas no nivel
da armadura genérica i, de tensdes e forcas nas armaduras, da forca de compresséo no
concreto e de equilibrio entre forcas externas aplicadas e forcas internas permanecem

validas.
5.1.4. Equacbes para os Dominios 4 e 4a

O Dominio 4 corresponde a diversas situacdes de flexdo simples e composta
com compressdo. E importante ressaltar que a transicio entre os dominios 3 e 4
representa a transicao entre o campo das pecgas subarmadas para as pecas superarmadas,
sendo assim as pecas no limite da transicdo sdo ditas pecas normalmente armadas. A
ruptura se da de maneira fragil, sem aviso (formacéo de fissuras), pelo esmagamento do
concreto e 0 aco ndo esta trabalhando com a tensdo de escoamento. Por esta razdo, a
NBR 6118 ndo permite a utilizacdo do dominio 4 na flexdo simples. Nesse Dominio

existem diversas condi¢es de equilibrio em que a parte superior da secdo esta
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comprimida e as armaduras encontram-se tracionadas ou comprimidas. O estado limite
se caracteriza pelo esgotamento da capacidade de encurtamento do concreto, suposto
com sua maxima deformagdo especifica (g = &¢y). A deformacdo especifica no ago na
armadura mais inferior é inferior a de escoamento. O Dominio 4 ¢é definido pelas

seguintes condi¢des de deformacédo especifica:
€1 = €yq @ 0%0; & = £y

As expressdes do Dominio 2 para o calculo das deformacdes especificas no
nivel da armadura genérica i, de tensdes e forcas nas armaduras, da forca de compressao
no concreto e de equilibrio entre forcas externas aplicadas e forgas internas permanecem
vélidas.

O dominio 4a corresponde a uma transicdo matematica entre os Dominios 4 e 5.
O concreto estd comprimido, e a armadura inferior passa de um estado de tracéo para
um estado de compressdo. A mudanca da altura efetiva da secdo de d para h provoca
uma pequena compressdo na armadura inferior. Este caso pode ser tratado,

conservadoramente, com as expressdes do Dominio 4.

5.1.5. Equacbes para o Dominio 5

O Dominio 5 corresponde a diversas situacfes de flexdo composta com
compressdo e de compressao simples. Nesse Dominio existem diversas condicdes de
equilibrio em que a secdo esta totalmente comprimida, estando as armaduras tambem
comprimidas. O Dominio 5 é definido pelas seguintes condicGes de deformacao
especifica:

—14— 4 x g,
€& = €wu A& € Ecinf = f

Portanto:

€cinf = 0%o0 a g,

sendo &qins @ deformacdo especifica na face inferior do concreto, devendo ser
consideradas ambas as deformagdes com seus respectivos valores negativos. Na Figura

5.6, tem-se 0 esquema de deformacdes na secao.
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Figura 5.6 — Esquema de deformacdes no Dominio 5

A Figura 5.7 mostra as relacbes geométricas para se obter as deformacdes

especificas ao nivel da armadura genérica i.

h

S S
r s

Xx-h

Figura 5.7 — Rela¢Bes geométricas no Dominio 5

As deformacdes especificas no nivel da armadura genérica i sdo obtidas, por

relacGes geométricas, com o auxilio da figura acima:

€c X (ti+x—h)
—_— = — % €. = ¢ X —_——
Esi ti+X—h st ¢

As expressdes do Dominio 2 para o célculo de tensBes e forcas nas armaduras,
da forca de compressdao no concreto e de equilibrio entre forcas externas aplicadas e

forcas internas permanecem validas.
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6. ESTRUTURA ANALISADA

6.1. Caracteristicas da edificagdo

O edificio em anéalise ¢ um prédio comercial localizado no Centro do Rio de
Janeiro. Tem 18 pavimentos e pé direito de 3m totalizando 54m de altura e as
dimensdes em planta s&o mostradas na Figura 6.1, caracterizada pela planta de
arquitetura que deu origem a planta de férmas do pavimento tipo na Figura 6.2.

—
2.0m
_\k
2,0m
] [ ] —
6,0 m
— - —_—h
2,0m
_"n.,.
2,0m
—"a,\
E S;D m 3,.:' m E‘,ﬂ m ,

Figura 6.1 — Planta de arquitetura do pavimento tipo
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Figura 6.2 — Planta de formas do pavimento tipo (sem escala)

6.2. Pré-dimensionamento da estrutura

O pré-dimensionamento consiste em estimar as dimensées iniciais da estrutura
antes mesmo dos célculos dos esfor¢os e das armaduras. Isto deve ser feito para os
elementos estruturais mais solicitados a partir de um levantamento preliminar das
cargas. As dimensdes das lajes, vigas, pilares e fundacBes sdo inicialmente estimadas
em funcdo dos vaos e dos esforcos solicitantes, calculados de uma maneira aproximada.

Os valores obtidos neste pré-dimensionamento serdo muito Uteis para que o engenheiro

possa avaliar se 0 langcamento da estrutura esta satisfatorio.
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6.2.1. Carregamentos atuantes

Yeoncreto = 25 kKN/m? - peso especifico do concreto armado
Ytijolo = 13 kN/m?* -> peso especifico do tijolo para as paredes

Yrev,par = 19 kN/m?* -> peso especifico do revestimento para as paredes

6.2.1.1. Cargas permanentes

C1 — Peso proprio da estrutura

PPlajes = hlaje X Yconcreto (kN/mZ)
PPVigals = Asegéo,viga X Yconcreto (kN/m)

PPpilares = Asegéo,pilar X pé direito X Yconcreto (kN) , por pavimento
C2 — Paredes

Para uma parede de tijolos furados, de 15 cm de espessura, considerando-se que

um total de 5 cm corresponde ao revestimento, temos que a carga linear sera de:

Qpar,. = Pé€ direito X (espessurap,, X Yijjolo + €SpeSsUra, e, X Yreypar) (KN/m)

dpar,. = 3,0 X (0,10 X 13 + 0,05 X 19) = 6,75%N (carga distribuida linearmente)

Para fins de pré-dimensionamento, a carga das paredes pode ser considerada

distribuida por area de acordo com a NBR 6120 como:

kN
dpara = 1:0F

C3 — Revestimento

De acordo com a norma NBR 6120, essa carga pode ser considerada como:

kN
Qrev = 0,5 W

C4 - Imperfeicdes geométricas globais

36



6.2.1.2. Cargas variaveis

C5 — Sobrecarga

De acordo com a norma NBR 6120, essa carga pode ser considerada como:

kN
Jsob = 2,0 F

C6 — Acdo do vento

De acordo com a NBR 6123.

6.2.2. Pré-dimensionamento das lajes

A espessura h pode ser estimada em:

L
40

h

IR

>8cm, sendo L (cm) o menor véo da laje

A laje selecionada para o pré-dimensionamento das demais é a maior laje, ou

seja, a laje L4 e a menor dimenséo de seu véo € de L =500 cm, logo:

h~500—125
=0 =12 cm

Como este valor é calculado sempre com folga, para todas as lajes foi adotada a

seguinte espessura:

hlajes =12cm

Carregamento nas lajes:

qlajes = l:)Plajes + Qsob T qpar,A + Qrev
Qrajes = (0,12 X 25) + 2,0 + 1,0 + 0,5 = 6,5 kN/m?
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6.2.3. Pré-dimensionamento das vigas

O pré-dimensionamento das vigas é feito para os vdos mais criticos das vigas
mais solicitadas do piso. Nem sempre 0s vdos maiores sdo 0s mais solicitados. De uma
maneira geral, é preciso levar em considera¢do o tamanho dos véaos e 0s carregamentos
atuantes sobre eles.

A altura h da viga continua pode ser estimada em funcdo do vao | da viga:

h= cemmememeee = 30cm

Em geral, adota-se uma altura constante ao longo de toda a viga para facilitar a
execucdo. No caso de uma viga apoiada em outra viga (apoio indireto), recomenda-se
que a altura da viga apoiada seja menor do que a altura da viga de apoio.

Adotando b= 15 cm a altura sera estimada considerando | = 600 cm (maior

distancia entre pilares).

Logo, com a finalidade de otimizar os calculos, todas as vigas serdo
dimensionadas com mesma sec¢do transversal adotando as dimensdes de 15x40 cm.

Carregamento nas Vvigas:

l:)Pvigas = (Asegéo,viga X Yconcreto)
PPyigas = (0,15 x 0,40) X 25 = 1,5 kN/m

6.2.4. Pré-dimensionamento dos pilares
As cargas verticais nos pilares em cada pavimento podem ser estimadas por

areas de influéncia, obtidas por linhas entre os vaos vizinhos do pilar considerado.
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As cargas verticais nos pilares, no nivel da fundacéo, sdo dadas pelo somatdrio
das cargas N; de cada pavimento, sendo que o0 peso proprio pode ser estimado em 5%
desta carga total :

NTOTAL: 1.05 X N;—

Quando a disposicao dos pilares for muito irregular ou algumas vigas estiverem
apoiadas em outras vigas esse método pode produzir valores distorcidos. Nesse caso, a
estimativa da carga no pilar pode ser feita pelas reagdes das vigas, consideradas como
simplesmente apoiadas.

Para concretos com fg usual pode-se entdo estimar a area de concreto na base

dos pilares como:

N
Ac =
10.000a 12.000

Sendo:
N emKkN ; Ac em nm?
Com a éarea de concreto calculada, obtemos as dimensdes da secdo transversal.

Se o pilar for retangular, as dimens6es devem ser as seguintes:

a>20cm ; b>a

Levando em consideracédo a area de influéncia, foram escolhidos os pilares P6 =

P10, pois sdo os de maior area de influéncia e consequentemente os mais carregados.
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Figura 6.3 — Area de influéncia do pilar mais carregado (sem escala)

Avrea de influéncia do P6:
Ainfluencia = 4,0 X 5,0 = 20,0 m?
Carga do pilar no pavimento Ni:
Ni = Qiajes X Ainfluencia = 6,5 X 20,0 = 130,0 kN

Carga vertical no pilar P6:

Ny = 1,05 X z N; =1,05x 18 x 130,0 = 2457,0 kN
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Area de concreto estimada para o P6:

N 2457
Ac =15 000 = 2*°7%/15,000 = 0,20475 m? = 20475 cm?

Adotaremos para todos os pilares as mesmas dimensdes, logo todos eles teréo
secdo transversal de 30 cm x 70 cm (A:=2.100 cm?).

6.2.5. Imperfei¢des Geométricas Globais

N&o séo consideradas por conduzirem a esfor¢cos globais muito inferiores aos do
vento (NBR 6118, item 11.3.3.4.1).

6.2.6. Acao do vento na estrutura

Considerando que a edificagdo situa-se no Centro do Rio de Janeiro, a agao do
vento sobre a estrutura pode ser determinada de acordo com a NBR 6123 adotando-se as
seguintes premissas:

a) a velocidade basica do vento, V,, adequada ao local onde a estrutura sera
construida, é determinada de acordo com o disposto no item 5.1 da NBR 6123;

b) a velocidade basica do vento € multiplicada pelos fatores S;, S, e S3 para ser
obtida a wvelocidade caracteristica do vento, Vi, para a parte da edificacio em

consideracdo, de acordo com os itens 5.2 a 5.5 da NBR 6123:
VK:VOXS:LXSZXSg (m/S)

c) a velocidade caracteristica do vento permite determinar a pressao dindmica
pela expressdo:
q=0613x Vx> (N/m?)
Sendo:
V, — Velocidade basica do vento: velocidade de uma rajada de 3 s, excedida na
média uma vez em 50 anos, a 10 m acima do terreno, em campo aberto e plano;

S1 — Fator topografico;
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S, — Fator que considera a influéncia da rugosidade do terreno, das dimensdes
da edificacdo ou parte da edificacdo em estudo, e de sua altura sobre o terreno;

Sz — Fator baseado em conceitos probabilisticos.

Vo, = 35 m/s (Rio de Janeiro)

S; = 1,0 (para terrenos planos ou fracamente acidentados)

O valor de S pode ser obtido na Tabela 6.1.

Tabela 6.1 - Fator S;

Grupo Descricdo s,

Edificacbes cuja ruina total ou parcial pode afetar a
seguranca ou possibilidade de socorro a pessoas apés
1 uma tempestade destrutiva (hospitais, quartéis de 1,10
bombeiros e de forgas de seguranca, centrais de
comunicacao, etc.)

2 Edificacdes para hoteis e residéncias. Edificacdes para 1,00
comercie e inddstria com alto fator de ocupacado

Edificacfes e instalacfes industriais com baixo fator de

ocupacao (depositos, silos, construgfies rurais, etc ) 0,95
Vedagdes (telhas, vidros, painéis de vedacgdo, etc.) 0,88
5 Edificacdes temporarias. Estruturas dos grupos 1 a 3 0,83

durante a construgdo

S; = 1,0 (para edificagdes comerciais)

Os valores de S, podem ser obtidos na Tabela 6.2 referente a tabela 2 da NBR
6123 (1988), em funcdo da rugosidade do terreno (categoria) e dimensdes da edificacao
(classe), para este projeto foram adotados as seguintes categoria e classe:

Categoria V — Terrenos cobertos com obstaculos numerosos, grandes, altos e
pouco espacados (centro de grandes cidades);

Classe C — Toda edificacdo ou parte de edificacdo para a qual a maior dimensao
horizontal ou vertical da superficie frontal exceda 50m.

Como o valor de S, depende da altura da edificacdo, a estrutura sera dividida em
trés partes iguais e os valores de S, serdo calculados para 18m, 36m e 54m, a partir da

interpolacdo dos valores da Tabela 6.2.
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Tabela 6.2 - Fator S,

Categoria
I n i v v
Z
Classe Classe Classe Classe Classe
(m)

SEIEE ¢ | A |8 |c| Aa]lB|lec|a|B|lc|lAa]|B |c
<5|106|104]|101|094]|092|089|088|086|082|079|076|073|074|072|067
10 | 1,10 1,09|1.06|100|098| 095|094 |092|088|086|083|080|074 (072|067
15 [1.13[1,12[1,09104[102| 099|098 |096|093|090| 088|084 (079|076 (072
20 [1.15|1,14[1,12]| 106|104 1.02| 1,01 | 099|096 | 093| 0,91 | 0,88 | 0,82 | 0,80 | 076
30 [1,17|117[1,15| 1,10 1.08| 1,06 | 105|103 100|098 096|093 | 087|085 082
40 |120[1,19]1.17| 113|111 1,09| 108|106 | 1.04| 101|099 | 096|091 |089 086
50 |121)121[1,19]1,15|1.13]1,12| 1,10 109|106 | 1,04| 102|099 | 0,94 | 093 | 089
60 |1.22|122(121]| 116 1.15( 1.14| 1,12 | 1,11 | 1,09 | 1,07| 1,04 | 1,02 | 097 | 0,95 | 0.92
80 [125|124(123|1.19|1.18] 1,17 | 1,16 | 1.14| 1,12 | 1,10| 1,08 | 1.06 [ 1,01 | 1,00 | 0.97
100 | 1,26 [ 1,26 [ 125|122 1,21 1.20 | 118 [ 1,17 [ 1,15 [ 1,13 1.1 [ 1,09 | 1,05 | 1.03 | 1,01
120 | 128 (128 | 127|124 123 1,22| 120 [ 120 [ 1,18 | 1,16 1,14 [ 1,12 | 1,07 | 1,06 | 1,04
140 [ 129129128 | 125|124| 124 | 122|122 120|118 1,16 | 1,14 [ 1,10 | 1,09 | 1,07
160 | 1,30 [ 1,30 [ 1,29| 127 [ 1.26| 1.25| 124 [ 123 | 1.22| 120 1,18 | 1,16 | 1,12 [ 1,11 | 1,10
180 [ 1,31 131131128 127|127 1.26 | 1.25 | 1.23 | 1.22] 120 | 1.18 [ 1,14 | 1,14 | 1,12
200 | 132132132129 1.28]| 128|127 [ 1.26 [ 1.25[ 1.23| 1.21 [ 1.20| 1,16 | 1.16 [ 1,14
250 1,34 | 134 133|131 131|131 130|129 1.28|127|125|1.23|120|120] 1.18
300 | - | - | - |134|133[133]|132]|132]| 131|129 127]|126(123]123[122
350 s || =] = - | - |134|134]133[132]130[129(126|126]1.26
400 | - | - : - - - - |- |134]132]1.32]129]1.29]1.29
420 ) -t - < - |- [135]135[133|130]|130]130
450 | - - - - - -l - | - [132]132]132
500} = | == ] =] - -0 -1 JH EY - - | - 134134134

Interpolando os valores da tabela, temos:

h=18m > S, =0,744
h=36m-> S, =0,844
h=54m > S, = 0,902

Como a forca do vento depende da diferenca de pressdo nas faces opostas da

parte da edificacdo em estudo, os coeficientes de pressdo sdo dados para superficies

externas e superficies internas. Para os fins desta Norma, entende-se por presséo efetiva,

Ap, em um ponto da superficie de uma edificacdo, o valor definido por:

Ap = Ape - Api

Onde:

Ape = pressdo efetiva externa

Api = pressdo efetiva interna
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Portanto:
P =(Cpe - Cpi) X1

Onde:
Cpe = coeficiente de presséo externa: Cpe = Ape/ q

C,i = coeficiente de presséo interna: Cpi = Api/ q

Valores positivos dos coeficientes de pressdo externa ou interna correspondem a
sobre pressdes, e valores negativos correspondem a succgoes.

Um valor positivo para Ap indica uma pressdo efetiva com o sentido de uma
sobre pressdo externa, e um valor negativo para Ap indica uma pressdo efetiva com o

sentido de uma sucgéo externa.

6.2.6.1. Coeficientes de pressdo externa

Os coeficientes de pressao externa podem ser obtidos a partir da Tabela 6.3.
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Tabela 6.3 — Coeficientes de presséo e de forma, externos, para paredes de edificacGes de

planta retangular

Valores de C, para
Altura relativa a=0° o =90 ¢, médio
i
AeB | AeB [ D A B | C,eD, |CeD, (i
b
1«:35§ -0.8 -05 |+07 | -04|+07|-04 -0.8 -04 -0.9
= b 2
02bouh
(o menor dos
dois) 2{5{4 -08 -04 |+07 [-03| =07 -05 -08 -05 -1,0
h_1 b
h™2
a_3
P 1=—<= -0.9 -05 |+07 [-05| =07 -05 -08 -05 -1.1
? b~ 2
)
lr'ﬂ{é 2{3«-:4 13
3 B3 5= -09 -04 |+07 [-03| =07 -06 -09 -0,5 -1,1
a_3
1‘—*,—)z§ -1.0 -06 |+08 [-06 =048 -06 -1,0 -0.6 -1,2
25%24 -1.0 -05 |+08 | -03| +048 -06 -1.0 -06 -1.2
3_h_¢ .
EHE_-
2h bs/2
i o® F'_?fl{omnordua dois)
b/3 ou uf‘;_l: a, © 8, cy ! co I
(o maoior dos dois, - - > ™
porém 2h) A Bs
— — z._. JE— 90"__ A B -]
-4 Aa BJ -yl —
D Dy | Dg 1L
[
R
Sendo:

h - Altura da edificacdo;
a = Lado maior: a maior dimensdo horizontal da edificacdo; Dimensdo entre

apoios de uma peca estrutural;
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b = Lado menor: a menor dimenséo horizontal da edificacdo; Dimenséo de uma
peca estrutural segundo a direcdo do vento;

o = Angulo de incidéncia do vento, medido entre a dire¢do do vento e o lado
maior da edificagéo.

Os parametros para obtencdo dos coeficientes de pressdo externa sdo entdo

calculados conforme mostrado a seguir:

b/, =54/, = 3886

p=1414=10

a =90°
Pela Tabela 6.3, obtemos os seguintes valores segundo esses parametros:

CpeA = +0,8 CpeB = —0,6

Cpec1 = —1,0 Cpecz = —0,6
6.2.6.2. Coeficientes de pressdo interna

Sera considerado que a edificacdo possui duas faces permeaveis e duas
impermeéaveis com o vento perpendicular a uma face permeavel. Neste caso, segundo a

norma NBR 6123, temos o seguinte valor para o coeficiente de presséo interna:
Cpi = +0,2
6.2.6.3. Pressoes efetivas atuantes

Barlavento - Regido de onde sopra o vento, em relacdo a edificacéo.

Sotavento > Regido oposta aquela de onde sopra o vento, em relacdo a
edificacdo.

A pressdo efetiva serad entdo calculada para o lado A (barlavento) e B (sotavento)

da edificagéo:
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Apa = (cpea — ¢pi) X q = (0,8—0,2) X g

Apy =0,6 X q
Apg = (Cpep — Cpi) X q = (—0,6 — 0,2) X q
ApB = _0r8 X q

As pressdes efetivas podem ser distribuidas por area através de uma parede
ficticia na edificacdo conforme mostra a Figura 6.4.

Aps

/
e

Aps /

Figura 6.4 — Pressdes efetivas distribuidas em trés partes ao longo da altura da edificacao

em paredes ficticias

Tabela 6.4: Pressoes efetivas para os lados A e B

18 0,744 26,04 415,7 249,4 -332,5
36 0,844 29,54 534,9 320,9 -427,9
54 0,902 31,57 611,0 366,6 -488,8
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» »
367 N/m? ¥ 489 N'm?
18 m
» ™
321 Nim? N 428 Nim?
18m
249 N/m? » 333 N/m?
18m

Figura 6.5 - Distribuicéo das press@es efetivas nas paredes ficticias

6.2.6.4. Carregamento linear nos pavimentos

As pressdes efetivas podem ser transformadas também em cargas lineares
aplicadas em cada pavimento. Elas sdo calculadas como a seguir e dispostas conforme
Figura 6.6.

18° pavimento:

Sa; = 1,5 X 367 = 550,5 N/m
Sp; = 1,5 X 489 = 733,5 N/m

13°ao 17° pavimento:

Sa, = 3,0 X367 = 1101 N/m
Sp, = 3,0 X 489 = 1467 N/m
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12° pavimento:

Sas = 1,5 X (367 + 321) = 1032 N/m
Sgs = 1,5 X (489 + 428) = 1375,5 N/m

7° ao 11° pavimento:

Sas = 3,0 X321 =963 N/m
Sgs = 3,0 X 428 = 1284 N/m

6° pavimento:

Sas = 1,5 X (321 + 249) = 855 N/m
Sps = 1,5 X (428 4+ 333) = 1141,5 N/m

1° ao 5° pavimento:

Sae = 3,0 X 249 = 747 N/m
Spe = 3,0 X 333 =999 N/m

térreo:

Sa; = 1,5 X 249 = 373,5 N/m
Sg; = 1,5 X 333 = 4995 N/m
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5505 Nim . #7335 Nm

1101 N'm e 1467 Nm
1101 N'm e 1467 Nm
1101 N'm ’ » 1467 Nm
1101 N'm e 1467 Nm
1100 Nim + 1467 Nim
1032 N'm p 13755 Nm
963 N'm + 1284 Nm
963 N'm :] #1284 Mm
263 N'm * 1284 Nm
963 Nm » 1284 Nm
963 Nim :] » 1284 Nm
£55 Nim » 11415 Nm
747 Nim 999 Nm

747 Nim » 2 999 Nim

747 Nim » 999 Nim

747 Nim 2 999 Nim

747 Nim » 999 Nm

3735 Nm ——d —r—+ 4995 Nm

Figura 6.6 — Distribuicdo das pressdes efetivas linearmente por pavimento

6.2.6.5. Combinacéo das acoes:

Para a modelagem computacional foi utilizada a seguinte combinacao de acdes:

COMB = pp + paredes + revest. +vento + sobrecarga

6.3. Modelagem da Estrutura Tridimensional

Foi feito um modelo tridimensional da estrutura onde o pavimento tipo foi
modelado por elementos finitos no programa SAP2000 da seguinte maneira: para as
lajes e pilares parede foram utilizados elementos de area de 50 cm x 50 cm e para as
vigas e demais pilares elementos lineares. As Figuras 6.7 e 6.8 mostram a modelagem

em planta e 3D, respectivamente, extraidas do programa SAP2000.
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Figura 6.7 — Pavimento tipo da estrutura modelado em elementos finitos

Os elementos azuis representam os elementos estruturais lineares, como vigas e
pilares, exceto pelos pilares parede que foram considerados elementos de area, sendo
entdo representados pelos elementos vermelhos que também representam as lajes.

Figura 6.8 — Imagem 3D da estrutura modelada no programa SAP2000

51



6.4. Dimensionamento com concreto C40

f4 = 40 MPa E.s = 31876 MPa

6.4.1. Resultados da Anélise

Seré apresentada a configuracdo deformada da estrutura e seré feita a verificacdo
quanto a flecha maxima. A deformada pode ser observada na Figura 6.9 e deve-se
observar o deslocamento Ul que no programa SAP2000 corresponde a um
deslocamento na direcdo X global, que é a de interesse nessa analise.

| | Deformed Shape (COMB1) | -

Pt Eim: 13783

U1 = .0237

U2 =-.00001022
-0

1]

StartAnimation | 4a | & [GoBaL  ~l[kumcC ]

Figura 6.9 — Imagem da deformada da estrutura extraida do programa

Analisando a estrutura pelo programa SAP2000, foram obtidos os seguintes
resultados:
Deslocamento horizontal maximo para a combinagdo de carregamentos no ELS:

fy = 0,0237 m
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Considerando-se o fator y;1=0,3 de acordo com a tabela 13.3 da NBR 6118,
aplicavel a verificagdo no ELS:

fgy =0,3x0,0237 = 0,0071 m
Verificagdo de deslocamento maximo lateral da estrutura:

£ = i
lim =4 700 ~ 1.700
fy =0,0071 m < fj;, =0,032m ok!

=0,032m

6.4.1.1. Estabilidade Global

De acordo com o item 15.5.2 da NBR 6118, a verificacdo da estabilidade global

pode ser feita considerando o parametro de instabilidade:

Carga das lajes:
Nigjes = Qiajes X Apay = 6,5 KN/m? x [(14 x 14) — (3 X 6)] m? = 1157,0 kN

Carga das vigas:

Nvigas = l:)Pviga X Z lVigas

Nyigas = 1,5 X [(6 X 14) + (2 X 8) + (3 X 3) + 6] = 172,5 kN

Carga dos pilares:

Npilares = Z PPyitares = 14 X (0,3 X 0,7 X 3,0 X 25) = 220,5 kN

Carga dos pilares parede:

Npilares parede = Z PPyitar parede = 2 X (0,25 X 3,15 X 3,0 X 25) = 118,125 kN
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Carga total por pavimento:

Npav = Nlajes + Nvigas + Npilares + Npilares parede

Npay = 1157,0 + 172,5 + 220,5 + 118,125 = 1668,125 kN
Carga total da edificagéo:

Nior = n? de andares X Np,,

Niot = 18 X 1668,125 = 30026,25 kN
Supondo uma carga horizontal média gmsg CONstante:

0,367 + 0,321 + 0,249 + 0,489 + 0,428 + 0,333

Qmeéa = 10,206 KN/m
Temos que:

_qxH*

5
8E,I,

Sendo 6 o deslocamento encontrado. Logo:

E] = qxH* _10,206x54*
c'c 86 8%0,0237

= 457712 x 10 kN.m?

Com isso temos que o parametro de instabilidade é igual a:

5ax |o002025 43y
a= 457712 x 105

a=0437<a, =05 ok!

Dispensada a consideracao dos esforcos globais de 22 ordem. O caso do concreto

C60 é menos critico.
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6.4.2. Dimensionamento do pilar P1

Para o dimensionamento do pilar P1, foram extraidos do programa SAP2000 os
diagramas dos esforgos normais, cortantes e momentos fletores nas direc6es globais X e
Y respectivamente que podem ser vistos nas Figuras 6.10 a 6.13.

_J))_( Axial Force Diagram (COMB1) | ~

-1005.374351

¢ | % [eoeal ~feumc ]

Figura 6.10 — Diagrama de esfor¢o normal do pilar P1
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| [ Shear Force 2-2 Diagram (COMB1)

-18.468317

ol }

4 | & [aLosa

~|[kn.m.C

=l

Figura 6.11 — Diagrama de esforcos cortantes do pilar P1

| [ 5 Moment 3-3 Diagram (COMB1)

39.801644

4 | & [erosa

~[knm.c

|

Figura 6.12 - Diagrama de momentos fletores do pilar P1 (Mxx)
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[ Moment2-2 Diagram (COMB1) | -

-33.366798

¢ | & [elosal ~lkumc |

Figura 6.13 - Diagrama de momentos fletores do pilar P1 (Myy)

Com base nos diagramas de esfor¢os obtidos, os valores maximos na secéo deste
pilar sdo dados abaixo, em termos de envoltorias de esforcos, o que € bastante
conservador.

N4 = —1005,37 x 1,4 = —1407,52 kN
M, = 39,8 X 1,4 = 55,72 kN.m
M,, = —33,37 X 1,4 = —46,72 kN.m

yy —
Momento minimo em torno do eixo X:
M, = Ngq % (0,015 + 0,03h)

sendo h a altura do pilar com relacéo ao eixo x.

My = 1407,52 x (0,015 + 0,03 x 0,3) = 33,78 kN.m (ndo critico)
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6.4.2.1. Armadura longitudinal minima e maxima

A percentagem minima de armaduras nos pilares € de:

Ng
As,min = 0,15 X f_ > 0,004 x Ac
yd

A 015 % 1407,52
smin X 50/1,15

0,004 X A. = 0,004 x 30 X 70 = 8,4 cm?
Agmin < 0,004 X A,

4,86 cm?

Agmin = 8,4 cm?

A méxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a
sobreposicdo de armadura existente em regides de emenda. Logo, a percentagem

méaxima de armadura € de 8% da secdo de concreto, resultando em:

Agmax = 8% X A, = 0,08 X 30 X 70 = 168 cm?

Fora das emendas Ag msx = 4% X A = 84 cm?

A NBR impde também limitagdes quanto ao espacamento maximo e minimo das
barras:

os { 40 cm
Pmax 12 1 = 60 cm

2 cm

€SPmin Qbarra
1,2 X Digr

6.4.2.2. Armadura transversal minima

Pela NBR 6118, a armadura transversal minima deve seguir o0s seguintes
critérios:
Diametro igual ou superior a 5 mm ou de ¥4 do didmetro da armadura principal

Espagamento maximo que ndo exceda 20 cm, byiar € 12@parra,
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6.4.2.3. Calculo da armadura longitudinal

Considerando que a espessura dos pilares é h = 0,3 m:

A—346x30—346<35
o 03 ~ 7~

Logo, é dispensada a consideracdo dos esfor¢os locais de 22 ordem.

Foi adotada como base para a armadura longitudinal a armadura minima, logo a
armadura adotada foi de 8 @ 12,5mm.

As,(Z)12,5mm = 1,23 sz

As,adotado =8 x 1,23 cm* = 9,84 cm?

A verificacdo da armadura longitudinal foi feita através do programa Obliqua

gerando o gréafico de interacdo conforme Figura 6.14.

]

Arquivo  Configuragdes Sobre

“maDHulTLIel

Figura 6.14 — Gréfico de interacdo do pilar P1
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Verifica-se também que para a mesma armadura, a secdo de concreto pode ser
reduzida para 30x30 cm, gerando assim o seguinte grafico de interacdo, visto na Figura
6.15.

]

Arquive Configuragdes  Scbre

T ADHUTLE

Linha 1 |

Adicionar
Excluir

Figura 6.15 — Grafico de interagdo do pilar P1 com redugdo da area de concreto

6.4.2.4. Estribos

A forga cortante de célculo maxima para efeito de compressdo na biela é

expressa por:

VRd2=0,27><( 5O)xfdxb xd
V, —027><(1 40)><40'000><03><065
Rdz = % 250 1,4 ’ ’

Vraz = 1263,6 > V4 = 18,47 X 1,4 = 28,86 KN OK!
2/
0,7 x (0,3 x f,>)
fCtd = 1’4
Voo = 0,6 X fiqg X by X d

= 1,75 MPa
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Vo = 0,6 X 1,75 X 103 X 0,3 X 0,65 = 204,75 kKN

h 0,7
Mo = Nic X & = 1005,37 X = = 117,29 kN.m

M,
V, = Vo X (1 +M—)

sd
V. <2XV - na flexo — compressao
V. = 204,75 (1 + 117’29) 635,75 kN
= X =
¢ ’ 55,72 ’

Como V. = 635,75 kN > 2 X V., = 409,5 kN, utilizaremos V., = 409,5 kN
(AS/S) X 0,9 X d X fpyg = Vg — Ve
V4 — V. < 0 - armadura minima

Como foi adotada armadura principal de 8 ® 12,5 mm, o espacamento da

armadura transversal minima sera;

20 cm
bpilar =30cm

12 Oparra = 15cm

Serdo adotados, portanto, estribos de 8 mm a cada 15 cm.

6.4.2.5. Detalhamento da secéo

A armadura do pilar P1 na secdo considerada sera conforme o esquema a seguir.
Foram introduzidos grampos complementares em barras longitudinais intermediarias

para proteger contra a flambagem desta armadura, em casos em que estas barras

distavam mais de 20 @qiribo (16cm) das barras do canto.

—— ) Pilar 30x30
Armadura longitudinal— 8®12,5 mm
Armadura transversal — ® 8 ¢ 15

Cobrimento — 3,5 cm
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6.4.3. Dimensionamento do pilar P5

Para o dimensionamento do pilar P5, foram extraidos do programa SAP2000 os
diagramas dos esfor¢os normais, cortantes e momentos fletores nas direc6es globais X e
Y respectivamente que podem ser vistos nas Figuras 6.16 a 6.19.

[ Axial Force Diagram (COMB1) | x

-1773.606745

€ | & Jeosar ~lkimc ]

Figura 6.16 — Diagrama de esfor¢co normal do pilar P5

_[ B2 Shear Force 2-2 Diagram (COMB1) | -

-37.544835

@ | o Jelosal  ~lkimc ]

Figura 6.17 — Diagrama de esforcos cortantes do pilar P5
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_ [ Moment 3-3 Diagram (COMB1) | hd

71.896151

|

EE

€ | # Jaoeal ~fkumc

Figura 6.18 - Diagrama de momentos fletores do pilar P5 (Mxx)

[ 5 Moment 2-2 Diagram (COMBD) | -

-35.453568

Figura 6.19 - Diagrama de momentos fletores do pilar P5 (Myy)

& | & [elosal  ~l[kimc o
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Com base nos diagramas de esforcos obtidos os valores maximos na sec¢ao deste
pilar sdo:

Ny = —1773,61 x 1,4 = —2483,05 kN
M, =719 X 1,4 = 100,66 kN.m
M,, = —=3545x 1,4 = —49,63 kN.m

yy
Momento minimo em torno do eixo X:

M = Ngq X (0,015 + 0,03h)
M = 2483,05 x (0,015 + 0,03 x 0,3) = 59,59 kN.m (n&o critico)

6.4.3.1. Armadura longitudinal minima e maxima

A percentagem minima de armaduras nos pilares é de:

N
Amin = 0,15 X == > 0,004 X A
yd

015 x 2483,05
’ 50/1,15

0,004 X A, = 0,004 x 30 X 70 = 8,4 cm?
Agmin > 0,004 X A,

Agmin = 8,57 cm?

2

Agmin = 8,57 cm

A maxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a
sobreposicdo de armadura existente em regifes de emenda. Logo, a percentagem

méaxima de armadura é de 8% da secdo de concreto, resultando em:

Agmax = 8% X Ac = 0,08 x 30 X 70 = 168 cm?

Fora das emendas Ag max = 4% X A, = 84 cm?

A NBR impde também limitagdes quanto ao espacamento maximo e minimo das

barras:

o5 { 40 cm
Pmax 12 % b = 60 em
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2cm

€SPmin (Z)barra
1,2 X Dy,

6.4.3.2. Armadura transversal minima

Pela NBR 6118, a armadura transversal minima deve seguir 0s seguintes
critérios:

Diametro igual ou superior a 5 mm ou de ¥4 do didmetro da armadura principal

Espacamento maximo que ndo exceda nenhum dos seguintes valores: 20 cm,
bpilar € 12 Pparra-

6.4.3.3.  Calculo da armadura longitudinal

Foi adotada como base para a armadura longitudinal a armadura minima, logo a

armadura adotada foi de 8 @ 12,5mm.

As,®12,5mm = 1,23 sz

As,adotado =8 X 1,23 cm? = 9,84 cm?

A verificacdo da armadura longitudinal foi feito através do programa Obliqua

gerando o gréafico de interacdo da Figura 6.20.
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Arquivo  Configuragbes Scbre

0ADOH

-2483,05

100,66

4363

Adicionar

Excluir

Figura 6.20 — Grafico de interagdo do pilar P5

Verifica-se também que para a mesma armadura, a secdo de concreto pode ser
reduzida para 30x45 cm, gerando assim o seguinte grafico de interacdo da Figura 6.21.

[ ]

Arquivo Configuragées Sobre

BADOHUTLE

-2483,05

100,66

4963

Linha 1

Figura 6.21 — Gréfico de interagdo do pilar P5 com reducédo da area de concreto
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6.4.3.4. Estribos

A forca cortante de célculo méxima para efeito de compressdo na biela é

expressa por:

f
Vraz = 0,27 X (1 - 2;‘0) X fg X by, x d
v —027><(1 40)><40'000><03><065
Rdz = 250 1,4 ’ ’

Vraz = 1263,6 > V4 = 37,54 x 1,4 = 52,56 kN OK!
2/
0,7 % (0,3 x f,*)
fCtd = 1,4
Voo = 0,6 X foiqg X by, X d
Vo = 0,6 X 1,75 X 103 x 0,3 x 0,65 = 204,75 kN

= 1,75 MPa

h 0,7
My = Ng X = 1773,61 X < = 206,92 kN.m

Mo
Ve =V, X (1 +M—Sd)
Ve <2XV - na flexo — compressao

)

206,92
V. = 204,75 x (1 + 100,66) = 625,64 kN

Como V., = 625,764kN > 2 X V., = 409,5 kN, utilizaremos V. = 409,5 kN
(AS/S) X 0,9 X d X fyg = Vg — Ve

V4 — V. < 0 = armadura minima

Como foi adotada armadura principal de 8 ® 12,5 mm, o espacamento da

armadura transversal minima sera:

20 cm
bpilar = 30 cm
12 Oparra = 15cm

Serdo adotados, portanto, estribos de 8 mm a cada 15 cm.
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6.4.3.5. Detalhamento da secéo

A armadura do pilar P6 na secdo considerada sera conforme o esquema a seguir.
Foram introduzidos grampos complementares em barras longitudinais intermediarias

para proteger contra a flambagem desta armadura, em casos em que estas barras

distavam mais de 20 Qqgiripo (16¢m) das barras do canto.

[ T Pilar 30x45
Armadura longitudinal — 8 ® 12,5 mm

Armadura transversal — ® 8 ¢ 15

Cobrimento — 3,5 cm

6.4.4. Dimensionamento do pilar P6

[ Axial Force Diagram (COMB1)

-2159.205036

€ | & [aoear  <fkvmc |

Figura 6.22 — Diagrama de esfor¢o normal do pilar P6
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[ Shear Force 2-2 Diagram (COMBD) | =

l

& [ 9 Jeoeal ~ffkumc <]

Figura 6.23 — Diagrama de esforgos cortantes do pilar P6

[ Moment 3-3 Diagram (COMB1) | =

-82.537085

|

Figura 6.24 - Diagrama de momentos fletores do pilar P6 (Mxx)

& | & [eoear  ~fumc ]
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[ Moment 2-2 Diagram (COMB1) | M

-42.041639

€| & Joosar fkumc <]

Figura 6.25 - Diagrama de momentos fletores do pilar P6 (Myy)

Com base nos diagramas de esforcos obtidos sdo extraidos os valores dos

esforcos na secao mais desfavoravel deste pilar séo:

Ng = —2159,21 x 1,4 = —3022,89 kN
M,, = —82,54 x 1,4 = —115,56 kN.m

My, = —42,04 X 1,4 = 58,86 kN.m

Momento minimo em torno do eixo X:
M = Ngq X (0,015 + 0,03h)
M = 3022,89 x (0,015 + 0,03 x 0,3) = 72,55 KN.m (ndo critico)

6.4.4.1. Armadura longitudinal minima e maxima

A percentagem minima de armaduras nos pilares € de:

N
Agmin = 0,15 X ﬁ > 0,004 X A,
y
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3022,89
50/1,15

0,004 X A. = 0,004 x 30 X 70 = 8,4 cm?
Agmin > 0,004 X A,
Agmin = 10,43 cm?

Ag min = 0,15 X = 10,43 cm?

A méxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a
sobreposicdo de armadura existente em regides de emenda. Logo, a percentagem

maxima de armadura € de 8% da secdo de concreto, resultando em:

Agmax = 8% X A, = 0,08 X 30 X 70 = 168 cm?

Fora das emendas Ag msx = 4% X A = 84 cm?

A NBR impde também limitacdes quanto ao espagamento maximo e minimo das

barras:

os { 40 cm
Pmax 13  p = 60 cm

2 cm

€SPmin Q)barra
1,2 X Dgr

6.4.4.2. Armadura transversal minima

Pela NBR 6118, a armadura transversal minima deve seguir os seguintes
critérios:
Diametro igual ou superior a 5 mm ou de ¥4 do didmetro da armadura principal

Espacamento maximo que ndo exceda nenhum dos seguintes valores:

20 cm
bpilar
12 Qbarra
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6.4.4.3. Calculo da armadura longitudinal

Foi adotada como base para a armadura longitudinal a armadura minima, logo a

armadura adotada foi de 10 @ 12,5mm.

As,¢12,5mm = 1,23 Cm2

As adotado = 10 X 1,23 cm? = 12,3 cm?

A verificacdo da armadura longitudinal foi feito através do grafico de interacdo
da Figura 6.26.

]

Arquivo Configuragées Sobre

mADHUTLIEl |

-3022,89

Figura 6.26 — Grafico de interacdo do pilar P6

Verifica-se também que para a mesma armadura, a se¢do de concreto pode ser
reduzida para 30x50 cm, gerando assim o seguinte grafico de interacdo da Figura 6.27.
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Arquivo Configuragées Scbre

0ADH

-3022,89
11556
58,86

Adicionar

Excluir

Figura 6.27 — Grafico de interacdo do pilar P6 com reducéo da area de concreto

6.4.4.4. Estribos

A forca cortante de célculo méaxima para efeito de compressdo na biela é

expressa por:

f
Vigz = 0,27 X (1 _ 2‘;‘0) X f.q X by, X d
V, —027><(1 40)><40'000><03><065
Rdz = 250 1,4 ’ ’

Vraz = 1263,6 > V4 = 49,37 X 1,4 = 69,12 kN OK!
2/
0,7 x (0,3 x f,>)
fCtd = 1’4
Voo = 0,6 X f,qg Xby, Xd
Voo = 0,6 X 1,75 x 103 x 0,3 X 0,65 = 204,75 kN

= 1,75 MPa

h 0,7
M, = Ng X = = 2159,21 X — = 251,91 kN.m

6 6
V. =V, X (1 +&)
Msq
V. <2XV - na flexo — compressao
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V.=20475x% (1 251,91 = 651,09 kN
¢ = &% X( +115,56)_ ‘

Como V. = 625,764kN > 2 x V., = 409,5 kN, utilizaremos V. = 409,5 kN
(AS/S) X 0,9 X d X g = Vg — Ve

V4 — V. < 0 » armadura minima

Como foi adotada armadura principal de 10 ® 12,5 mm, o espacamento da
armadura transversal minima sera:

20 cm
bpilar = 30cm
12 @parra = 15cm

Serdo adotados, portanto, estribos de 8 mm a cada 15 cm.

6.4.4.5. Detalhamento da secéo

A armadura do pilar P6 na secdo considerada sera conforme o esquema a seguir.
Foram introduzidos grampos complementares em barras longitudinais intermediarias
para proteger contra a flambagem desta armadura, em casos em que estas barras

distavam mais de 20 @erino (16cm) das barras do canto.

- ; = Pilar 30x50

‘\‘1‘ " Armadura longitudinal — 10 ® 12,5 mm

W‘J Armadura transversal - ® 8 ¢ 15
Cobrimento — 3,5 cm
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6.4.5. Dimensionamento do pilar P8

[ Axial Force Diagram (COMB1) | =

-1117.65958

€ | & [eosar ~fkimc

Figura 6.28 — Diagrama de esfor¢co normal do pilar P8

J' I! Shear Force 2-2 Diagram (COMB1) | -

82

€ | & Jooear ~fkimc |

Figura 6.29— Diagrama de esforg¢os cortantes do pilar P8
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[ Moment 3-3 Diagram (COMBD) | >

46.104771

(L]

& | & [eosal ~l[kimc

Figura 6.30 - Diagrama de momentos fletores do pilar P8 (Mxx)

[ 5 Moment 2-2 Diagram (COMB1) | v

11.996898

& | & oo ffkumc ]
Figura 6.31 - Diagrama de momentos fletores do pilar P8 (Myy)
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Com base nos diagramas de esforcos obtidos sdo extraidos os valores dos
esforgos na secdo mais desfavoravel deste pilar sdo:

Ng = —1117,66 X 1,4 = —1564,72 kN
My = 46,1 X 1,4 = 64,54 kN.m
My, = 12,0 X 1,4 = 168 kN.m

Momento minimo em torno do eixo X:
M = 1564,72 x (0,015 + 0,03 x 0,3) = 37,55 kKN.m (n&o critico)

6.4.5.1. Armadura longitudinal minima e maxima

A percentagem minima de armaduras nos pilares é de:

Ng
Asmm = 0,15 X , > 0,004 x A,
y
1564,72 5
Agmin = 0,15 x m = 5,40 cm

0,004 X A, = 0,004 x 30 X 70 = 8,4 cm?
Agmin < 0,004 X A,

Agmin = 8,4 cm?

A maxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a
sobreposicdo de armadura existente em regifes de emenda. Logo, a percentagem

méaxima de armadura é de 8% da secdo de concreto, resultando em:

Agmax = 8% X A. = 0,08 x 30 X 70 = 168 cm?

Fora das emendas Ag max = 4% X A, = 84 cm?

A NBR impde também limitacbes quanto ao espacamento maximo e minimo das
barras:

o5 { 40 cm
Pmax 12 b = 60 em

2 cm

€SPmin Qbarra
1,2 X Dy
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6.4.5.2. Armadura transversal minima

Pela NBR 6118, a armadura transversal minima deve seguir 0s seguintes
critérios:

Diametro igual ou superior a 5 mm ou de ¥ do didmetro da armadura principal

Espacamento méaximo que ndo exceda nenhum dos seguintes valores:

20 cm
bpilar
12 Q)barra

6.4.5.3. Calculo da armadura longitudinal

Foi adotada como base para a armadura longitudinal a armadura minima, logo a
armadura adotada foi de 8 @ 12,5mm.
As,(Z)12,5mm = 1,23 sz

As,adotado =8 x 1,23 cm*> = 9,84 cm?

A verificacdo da armadura longitudinal foi feito através do programa Obliqua
gerando o gréafico de interacdo da Figura 6.32.

]

Arquivo  Configuragées Sobre

0ADHELDTL &

Figura 6.32 — Gréfico de interacdo do pilar P8
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Verifica-se também que para a mesma armadura, a se¢do de concreto pode ser
reduzida para 30x30 cm, gerando assim o seguinte grafico de interacdo da Figura 6.33.

[

Arquivo Configuragbes Sobre

BADOHDTLE

-1564,72

64,54
16.8

Linha 2

Adicionar

Excluir

Figura 6.33 — Grafico de interacdo do pilar P8 com reducéo da area de concreto

6.4.5.4. Estribos

A forca cortante de célculo maxima para efeito de compressdo na biela é

expressa por:

f
Vigz = 0,27 X (1 - 2‘;‘0) X f.q X by, X d
v —027><(1 40)><40'000><03><065
Rdz = = 250 14 s

Vraz = 1263,6 > Vy = 19,83 x 1,4 = 27,76 kN OK!
_0,7x(03x fczlf3)
ctd — 1,4
Voo = 0,6 X f,q Xb, xXd
Voo = 0,6 X 1,75 X 10% X 0,3 X 0,65 = 204,75 kN

= 1,75 MPa

)

Mo =N ><h—111766><0
0_ k 6_ ) 6

= 130,39 kN.m
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M,
Ve =V X (1 +M—sd)

V. < 2%V, - na flexo — compressao
130,39
64,54
Como V. = 618,41kN > 2 x V., = 409,5 kN, utilizaremos V. = 409,5 kN

V, = 204,75 x (1 + ) — 618,41 kN

(AS/S) X 0,9 X d X g = Vg — Ve

V4 — V. < 0 - armadura minima

Como foi adotada armadura principal de 8 ® 12,5 mm, o espacamento da

armadura transversal minima sera;

20 cm
bpilar = 30 cm
12 @parra = 15cm

Serdo adotados, portanto, estribos de 8 mm a cada 15 cm.

6.4.5.5. Detalhamento da secéo

A armadura do pilar P8 na secdo considerada sera conforme o esquema a seguir.
Foram introduzidos grampos complementares em barras longitudinais intermediarias

para proteger contra a flambagem desta armadura, em casos em que estas barras

distavam mais de 20 @eribo (16cm) das barras do canto.

Pilar 30x30
Armadura longitudinal — 8 ® 12,5 mm
Armadura transversal — ® 8 ¢ 15

Cobrimento — 3,5 cm
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6.5. Dimensionamento com concreto C60

f4 = 60 MPa E.s = 39531 MPa
6.5.1. Resultados da Analise

Seré apresentada a configuracdo deformada da estrutura e seré feita a verificacdo
quanto a flecha maxima. A deformada pode ser observada na Figura 6.34 e deve-se
observar o deslocamento Ul que no programa SAP2000 corresponde a um

deslocamento na direcdo X global, que é a de interesse nessa analise.

[ 2 Deformed Shape (COMB1) |

Pt Obj: 13783

Pt Elm: 13783
u1l= .0191

U2 =-.000008242

L

0
LT T F]

{177
ttsseeey
T .

!
N

8 I
[ |

Stert Aimation | 4a | % |GLOBAL __ ~][KN.mC _v|

1t Click on any joint for displacement values

Figura 6.34 — Imagem da deformada da estrutura extraida do programa

Analisando a estrutura pelo programa SAP2000, foram obtidos os seguintes
resultados:
Deslocamento horizontal maximo para a combinagdo de carregamentos no ELS:
fy = 0,0191 m
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Considerando-se o fator y;=0,3 de acordo com a tabela 13.3 da NBR 6118,

aplicavel a verificacdo no ELS:
fy =0,3%x0,0191 = 0,0057 m
Verificagdo de deslocamento maximo lateral da estrutura:

oo H 54
lim =4 700 ~ 1.700
fy = 0,0057m < f;;; = 0,032m  ok!

=0,032m

6.5.2. Dimensionamento do pilar P1

[ Axial Force Diagram (COMB1) | o

-1005.089681

1]

¢ | & [eiosal <Jfkimc <]

Figura 6.35 — Diagrama de esforco normal do pilar P1
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_ [ ShearForce 2-2 Diagram (COMB1) | -

-18.468317

€ | & ool <fkumc <]

Figura 6.36 — Diagrama de esforcos cortantes do pilar P1

[ Moment3-3 Diagram (COMB1) | =

39.547258
8

€ [ & Jeoear <ffkumc =]

Figura 6.37 - Diagrama de momentos fletores do pilar P1 (Mxx)
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[ Moment 2-2 Diagram (COMB1) | hd

-33.385146

& | & [oosal  <[kumc ]

Figura 6.38 - Diagrama de momentos fletores do pilar P1 (Myy)

Com base nos diagramas de esforcos obtidos sdo extraidos os valores dos
esforcos na secdo mais desfavoravel deste pilar séo:

N4 = —1005,09 x 1,4 = —1407,13 kN
M, = 39,55 X 1,4 = 55,37 kN.m

My, = —33,39 x 1,4 = —46,75 kN.m

Momento minimo em torno do eixo X:
M, = 1407,13 x (0,015 + 0,03 x 0,3) = 33,77 kKN.m (ndo critico)

6.5.2.1. Armadura longitudinal minima e maxima

A percentagem minima de armaduras nos pilares é de:

N
Agmin = 0,15 X ﬁ > 0,004 X A,
y

y 1407,13
50/1,15

2

Agmin = 0,15 4,85 cm
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0,004 X A, = 0,004 x 30 X 70 = 8,4 cm?
Agmin < 0,004 X A,

As,min = 8,4‘ sz

A méxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a
sobreposicdo de armadura existente em regides de emenda. Logo, a percentagem

maxima de armadura € de 8% da secdo de concreto, resultando em:

Agmax = 8% X A, = 0,08 X 30 X 70 = 168 cm?

Fora das emendas Ag msx = 4% X A = 84 cm?

A NBR impde também limitagdes quanto ao espagamento maximo e minimo das
barras:

40 cm
2Xb=60cm
2 cm

€SPmin Q)barra
1,2 X Dgr

espmax {

6.5.2.2. Armadura transversal minima

Pela NBR 6118, a armadura transversal minima deve seguir o0s seguintes
critérios:

Diametro igual ou superior a 5 mm ou de ¥4 do didmetro da armadura principal

Espacamento maximo que ndo exceda nenhum dos seguintes valores:

20 cm
bpilar
12 Qbarra

6.5.2.3. Calculo da armadura longitudinal

Foi adotada como base para a armadura longitudinal a armadura minima, logo a

armadura adotada foi de 8 @ 12,5mm.
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As,(z)12,5mm - 1,23 sz

As,adotado =8 X 1,23 cm? = 9,84 cm?

A verificacdo da armadura longitudinal foi feito através do grafico de interacdo
da Figura 6.39.

]

Arquivo Configuragées Sobre

“maBDHUTLE

Figura 6.39 — Grafico de interacdo do pilar P1

Verifica-se também que h& a possibilidade da secdo de concreto e a armadura
serem reduzidas para 30x30 cm e 4 @ 12,5mm, respectivamente, gerando assim o
seguinte grafico de interacdo da Figura 6.40.
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[1

Arquivo Configuragdes Sobre

TiaoHuTLE |

Figura 6.40 — Grafico de interagdo do pilar P1 com reducéo da area de concreto

6.5.2.4. Estribos

A forca cortante de célculo maxima para efeito de compressdo na biela é

expressa por:

f
Vigz = 0,27 X (1 - chko) X f.q X by, X d
V, —027><(1 60)><60'000><03><065
Rdz = ™ 250 1,4 ’ ’

Vraz = 1714,89 > V; = 18,47 X 1,4 = 28,86 kN OK!

0,7 % [2,12 X In(1 + 0,11 X fck)]
fCtd = 1 4

Voo = 0,6 X f,qg Xb, xXd
Ve = 0,6 X 2,15 % 103 x 0,3 X 0,65 = 251,55 kN

= 2,15 MPa

h 0,7
Mg = Ng X 6= 1005,09 x e 117,26 kN.m

Mo
V. =V, X (1 +M_Sd)
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V. < 2%V, - na flexo — compressao

117,26
55,37

Como V. = 751,58 kN > 2 x V., = 503,1 kN, utilizaremos V. = 503,1 kN

V, = 251,55 x (1 + ) — 784,27 kN

(AS/S) X 0,9 X d X g = Vg — Ve

V4 — V. < 0 » armadura minima

Como foi adotada armadura principal de 8 ® 12,5 mm, o espacamento da

armadura transversal minima sera:

20 cm
bpilar = 30 cm
12 @parra = 15cm

Serdo adotados, portanto, estribos de 8 mm a cada 15 cm.

6.5.2.5. Detalhamento da secéo

A armadura do pilar P1 na secdo considerada sera conforme o esquema a seguir.
Foram introduzidos grampos complementares em barras longitudinais intermediarias

para proteger contra a flambagem desta armadura, em casos em que estas barras

distavam mais de 20 @eribo (16cm) das barras do canto.

Pilar 30x30
Armadura longitudinal — 4 ® 12,5 mm

Armadura transversal — ® 8 ¢ 15

Cobrimento — 3,5 cm
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6.5.3. Dimensionamento do pilar P5

[ Axdal Force Diagram (COMB1) | hd

-1773.921693

wp

4 | 9 |GLosA ~lfknmc v
Figura 6.41 — Diagrama de esfor¢o normal do pilar P5

[ 32 ShearForce 2-2 Diagram (COMB1) | -

-37.544835

D.

¢ | & Jooear ~ffkumc o]

Figura 6.42 — Diagrama de esforcos cortantes do pilar P5
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[ % Moment 3-3 Diagram (COMB1) | -

72.005265

|

|
=
(1]

ht Click on any Frame Element for detailed diagrar & | & [elosar <kumc ]

Figura 6.43- Diagrama de momentos fletores do pilar P5 (Mxx)

[ 32 Moment 2-2 Diagram (COMBD) | .

-35.759593

?

Figura 6.44 - Diagrama de momentos fletores do pilar P5 (Myy)

4 | & |cLosa ~lfknmec ]
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Com base nos diagramas de esforcos obtidos sdo extraidos os valores dos
esforgos na secdo mais desfavoravel deste pilar sdo:

Ng = —1773,92 x 1,4 = —2483,49 kN
M,, = 72,01 X 1,4 = 100,81 kN.m
M,, = —35,76 X 1,4 = —=50,06 kN.m

yy —
Momento minimo em torno do eixo X:
M = 2483,49 x (0,015 + 0,03 x 0,3) = 59,60 kKN.m (n&o critico)

6.5.3.1. Armadura longitudinal minima e maxima

O valor limite para armaduras longitudinais nos pilares de acordo com o item
17.3.5.3 da NBR 6118 é de:
Ny
Ag min = 0,15 X — > 0,004 X A,
) fyd

A 015 x 248349
smin X 50/1,15

0,004 X A, = 0,004 x 30 X 70 = 8,4 cm?
Agmin > 0,004 X A,

Agmin = 8,57 cm?

8,57 cm?

A maxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a
sobreposicdo de armadura existente em regifes de emenda. Logo, a percentagem

méaxima de armadura é de 8% da secdo de concreto, resultando em:

Agmax = 8% X Ac = 0,08 x 30 X 70 = 168 cm?

Fora das emendas Ag max = 4% X A, = 84 cm?

A NBR impde também limitagdes quanto ao espacamento maximo e minimo das
barras:

o5 { 40 cm
Pmax 12 « b = 60 em
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2cm

€SPmin (Z)barra
1,2 X Dy,

6.5.3.2. Armadura transversal minima
Pela NBR 6118, a armadura transversal minima deve seguir 0s seguintes critérios:
Diametro igual ou superior a 5 mm ou de ¥ do didmetro da armadura principal

Espacamento méximo que ndo exceda nenhum dos seguintes valores:

20 cm
bpilar
12 Q)barra

6.5.3.3.  Calculo da armadura longitudinal

Foi adotada como base para a armadura longitudinal a armadura minima, logo a

armadura adotada foi de 8 @ 12,5mm.

As,®12,5mm = 1,23 sz

As,adotado =8 x 1,23 cm? = 9,84 cm?

A verificacdo da armadura longitudinal foi feito através do grafico de interacao
da Figura 6.45.
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Arquivo  Configuragées Sobre

A

-2483,49
100,81
50,06

Linha 1

Figura 6.45 — Grafico de interacdo do pilar P5

Verifica-se também que ha a possibilidade da secdo de concreto ser reduzida
para 30 x 30 cm gerando assim o seguinte grafico de interacdo da Figura 6.46.

1]

Arquivo  Configuracdes Sobre

IADHUTL &

-2483.43
100,81
50,08

Figura 6.46 — Gréfico de interagdo do pilar P5 com reducéo da &rea de concreto
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6.5.3.4. Estribos

A forca cortante de célculo méxima para efeito de compressdo na biela é

expressa por:

f
Vraz = 0,27 X (1 - ngo) X fg X by, x d
v —027><<1 60)x60'000x03x065
Rdz = 250 1,4 ’ ’

Vraz = 1714,89 > V,; = 37,54 x 1,4 = 52,56 kN OK!

0,7 X [2,12 x In(1 + 0,11 X fck)]
fog = w = 2,15 MPa

Voo = 0,6 X foiqg X by, X d
Veo = 0,6 X 2,15 x 103 x 0,3 X 0,65 = 251,55 kN

)

M, =N ><h—177392><07
0o — k 6_ ) 6

= 206,96 kN.m

Mo
Ve =V X (1 +M—Sd)

V. <2XV - na flexo — compressao

V. = 25155 x (1 4. 206,96
< ’ 100,81

Como V., = 767,97 kN > 2 x V., = 503,1 kN, utilizaremos V. = 503,1 kN

) = 767,97 kN

(AS/S) X 0,9 X d X fyg = Vg — Ve

V4 — V. < 0 = armadura minima

Como foi adotada armadura principal de 8 ® 12,5 mm, o espacamento da

armadura transversal minima sera:

20 cm
bpilar = 30 cm
12 Oparra = 15cm

Serdo adotados, portanto, estribos de 8 mm a cada 15 cm.
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6.5.3.5. Detalhamento da secéo

A armadura do pilar P5 na se¢do considerada serd conforme o esquema a seguir.
Foram introduzidos grampos complementares em barras longitudinais intermediarias

para proteger contra a flambagem desta armadura, em casos em que estas barras

distavam mais de 20 Qqgiripo (16¢m) das barras do canto.

) Pilar 30 x 30
Armadura longitudinal — 8 @ 12,5 mm
Armadura transversal —» ® 8 ¢ 15

Cobrimento — 3,5 cm

6.5.4. Dimensionamento do pilar P6

_ [ Axial Force Diagram (COMB1) |

-2159.386659

ht Click on any Frame Element for detailed diagr: & | lGLOBAL l“KN. m.C L‘
Figura 6.47 — Diagrama de esforco normal do pilar P6
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_[ 5% Shear Force 2-2 Diagram (COMB1) ] e

l

€| o [eoear ~lkumc +]

Figura 6.48 — Diagrama de esforcos cortantes do pilar P6

[ Moment 3-3 Diagram (COMB1) | -

-82.098091

]
€| & Jooeal ~lfumc <

Figura 6.49 - Diagrama de momentos fletores do pilar P6 (Mxx)
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% Moment 2-2 Diagram (COMB1) | -

-42.359062

€ | & Joosar Sfkvmc o

Figura 6.50 - Diagrama de momentos fletores do pilar P6 (Myy)

Com base nos diagramas de esforcos obtidos sdo extraidos os valores dos
esforcos na secdo mais desfavoravel deste pilar séo:

Ng = —2159,39 x 1,4 = —3023,15 kN
Myx = —82,10 X 1,4 = —114,94 kN.m

My, = —42,36 X 1,4 = 59,30 kN.m

Momento minimo em torno do eixo X:
M = 3023,15 % (0,015 + 0,03 x 0,3) = 72,56 kKN.m (ndo critico)

6.5.4.1. Armadura longitudinal minima e maxima

A percentagem minima de armaduras nos pilares € de:

N
Agmin = 0,15 X f—d > 0,004 X A,
yd
3023,15

Agmin = 0,15 X ———
S 50/1,15

= 10,43 cm?
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0,004 X A. = 0,004 x 30 X 70 = 8,4 cm?
Agmin > 0,004 X A,
Agmin = 10,43 cm?

A méxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a
sobreposicdo de armadura existente em regides de emenda. Logo, a percentagem

maxima de armadura € de 8% da secdo de concreto, resultando em:

Agmax = 8% X A, = 0,08 X 30 X 70 = 168 cm?

Fora das emendas Ag msx = 4% X A = 84 cm?

A NBR impde também limitagdes quanto ao espagamento maximo e minimo das

barras:

os { 40 cm
Pmax 13  p = 60 cm

2 cm

€SPmin Q)barra
1,2 X Dgr

6.5.4.2. Armadura transversal minima

Pela NBR 6118, a armadura transversal minima deve seguir 0s seguintes
critérios:
Diametro igual ou superior a 5 mm ou de ¥4 do didmetro da armadura principal

Espacamento maximo que ndo exceda nenhum dos seguintes valores:

20 cm
bpilar
12 Qbarra

98



6.5.4.3. Calculo da armadura longitudinal

Foi adotada como base para a armadura longitudinal a armadura minima, logo a

armadura adotada foi de 10 @ 12,5mm.

As,¢12,5mm = 1,23 Cm2

As adotado = 10 X 1,23 cm? = 12,3 cm?

A verificacdo da armadura longitudinal foi feito através do grafico de interacdo
da Figura 6.51.

]

Arquivo Configuragées Sobre

Figura 6.51 — Grafico de interacdo do pilar P6

Verifica-se também que ha a possibilidade da se¢do de concreto ser reduzida
para 30 x 35 cm gerando assim o seguinte grafico de interagdo da Figura 6.52.
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Arquivo  Configuragées Sobre

AOHIUTL &

302315

114,94
59,30

Linha 2

Figura 6.52 — Grafico de interagdo do pilar P6 com reducédo da area de concreto

6.5.4.4. Estribos

A forca cortante de célculo maxima para efeito de compressdo na biela é

expressa por:

f
Vigz = 0,27 X (1 - 2‘;‘0) X f.q X by, X d
v —027><(1 60)><60'000><03><065
Rdz = = 250 14 s

Vraz = 1714,89 > V; = 49,37 x 1,4 = 69,12 kN OK!

0,7 X [2,12 x In(1 + 0,11 x fck)]
fooq = o = 2,15 MPa

Voo = 0,6 X f,qg Xb, xXd
Ve = 0,6 X 2,15 % 103 x 0,3 X 0,65 = 251,55 kN

h 0,7
M, = Ny X g = 2159,39 x ? = 251,93 kN.m
M,
V. =V, X (1 +M_Sd)

V. <2XV, - na flexo — compressao
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251,93
114,94

Como V. = 802,91 kN > 2 x V., = 503,1 kN, utilizaremos V. = 503,1 kN

V, = 251,55 x (1 + ) — 802,91 kN

(AS/S) X 0,9 X d X g = Vg — Ve

V4 — V. < 0 » armadura minima

Como foi adotada armadura principal de 10 ® 12,5 mm, o espacamento da

armadura transversal minima sera:

20 cm
bpilar = 30 cm
12 @parra = 15cm

Serdo adotados, portanto, estribos de 8 mm a cada 15 cm.

6.5.4.5. Detalhamento da secéo

A armadura do pilar P6 na secdo considerada sera conforme o esquema a seguir.
Foram introduzidos grampos complementares em barras longitudinais intermediarias

para proteger contra a flambagem desta armadura, em casos em que estas barras

distavam mais de 20 @eribo (16cm) das barras do canto.

S ==  Pilar 30x35
Armadura longitudinal — 10 @ 12,5 mm
Armadura transversal — ® 8 ¢ 15

Cobrimento — 3,5 cm

101



6.5.5. Dimensionamento do pilar P8

_ [ Axial Force Diagram (COMB1) | hd

-1117.344628

4 | = |[GLoeaL ~lfknmc v

Figura 6.53 — Diagrama de esfor¢co normal do pilar P8

|| % Shear Force 2-2 Diagram (COMB1) ] -

& | & [elosal  ~Jfevmc ]

Figura 6.54 — Diagrama de esforcos cortantes do pilar P8
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[} Moment 3-3 Diagram (COMB1) | -

46.841648
1]
€[]

Figura 6.55 - Diagrama de momentos fletores do pilar P8 (Mxx)

GLOBAL ~l[knmc |

[ % Moment 2-2 Diagram (COMB1) | <

12.08276

Figura 6.56 - Diagrama de momentos fletores do pilar P8 (Myy)
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Com base nos diagramas de esforcos obtidos sdo extraidos os valores dos
esforgos na secdo mais desfavoravel deste pilar sdo:

Ng = —1117,34 x 1,4 = —1564,27 kN
M,y = 46,84 X 1,4 = 65,58 kN.m
My, = 12,08 X 1,4 = 1691 kN.m

Momento minimo em torno do eixo X:
M = 1564,27 x (0,015 + 0,03 x 0,3) = 37,54 kKN.m (ndo critico)

6.5.5.1. Armadura longitudinal minima e maxima

A percentagem minima de armaduras nos pilares é de:

N
Amin = 0,15 X == > 0,004 X A
yd

1564,27
50/1,15

0,004 X A, = 0,004 x 30 X 70 = 8,4 cm?
Agmin < 0,004 X A,

Agmin = 8,4 cm?

Agmin = 0,15 X = 5,40 cm?

A maxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a
sobreposicdo de armadura existente em regifes de emenda. Logo, a percentagem

méaxima de armadura é de 8% da se¢do de concreto, resultando em:

Agmax = 8% X A. = 0,08 x 30 X 70 = 168 cm?

Fora das emendas Ag max = 4% X A, = 84 cm?

A NBR impde também limitagdes quanto ao espacamento maximo e minimo das

barras:

o5 { 40 cm
Pmax 12 « b = 60 em
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2cm

€SPmin (Z)barra
1,2 X Dy,

6.5.5.2. Armadura transversal minima

Pela NBR 6118, a armadura transversal minima deve seguir 0s seguintes
critérios:
Diametro igual ou superior a 5 mm ou de ¥ do didmetro da armadura principal

Espacamento méximo que ndo exceda nenhum dos seguintes valores:

20 cm
bpilar
12 Q)barra

6.5.5.3.  Calculo da armadura longitudinal

Foi adotada como base para a armadura longitudinal a armadura minima, logo a

armadura adotada foi de 8 @ 12,5mm.

As,012,5mm = 1,23 sz

As,adotado =8 X 1,23 cm? = 9,84 cm?

A verificacdo da armadura longitudinal foi feito através do grafico de interacao
da Figura 6.57.
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Arquivo  Configuragées Sobre

IADHUDTL &

-1564,27

65,58

16,91

Figura 6.57 — Grafico de interacdo do pilar P8

Verifica-se também que ha a possibilidade da secdo de concreto e a armadura
serem reduzidas para 30 x 30 cm e 4 @ 12,5mm, respectivamente, gerando assim o
seguinte grafico de interacdo da Figura 6.58.

]

Arquivo  Configuragées Sobre

IADHDTL|E&

-1564,27
65,58
16.91

Figura 6.58 — Gréfico de interagdo do pilar P8 com reducéo da &rea de concreto
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6.5.5.4. Estribos

A forca cortante de célculo méxima para efeito de compressdao na biela é

expressa por:

f
Vraz = 0,27 X (1 - ngo) X fg X by, x d
v —027><<1 60)x60'000x03x065
Rdz = 250 1,4 ’ ’

VRaz = 1714,89 > V4 =19,83 x 1,4 = 27,76 kN OK!

0,7 X [2,12 x In(1 + 0,11 X fck)]
fog = w = 2,15 MPa

Voo = 0,6 X foiqg X by, X d
Veo = 0,6 X 2,15 x 103 x 0,3 X 0,65 = 251,55 kN

)

My, =N Xh—111734><07
0 — k 6_ )] 6

= 130,36 kN.m

Mo
Ve =V X (1 +M—Sd)

V. <2XV - na flexo — compressao
130,36
65,58
Como V. = 751,58 kN > 2 x V., = 503,1 kN, utilizaremos V. = 503,1 kKN

V, = 251,55 x (1 + ) — 751,58 kN

(AS/S) X 0,9 X d X fyg = Vg — Ve

V4 — V. < 0 = armadura minima

Como foi adotada armadura principal de 8 ® 12,5 mm, o espacamento da

armadura transversal minima sera:

20 cm
bpilar = 30 cm
12 Oparra = 15cm

Serdo adotados, portanto, estribos de 8 mm a cada 15 cm.
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6.5.5.5. Detalhamento da secéo

A armadura do pilar P8 na secéo considerada serd conforme o esquema a seguir.
Foram introduzidos grampos complementares em barras longitudinais intermediarias
para proteger contra a flambagem desta armadura, em casos em que estas barras

distavam mais de 20 Qqgiripo (16¢m) das barras do canto.

4 ) Pilar 30x30
Armadura longitudinal — 4 @ 12,5 mm

Armadura transversal - ® 8 ¢ 15

Cobrimento — 3,5 cm

6.6. Resumo dos dimensionamentos

Como para todos os pilares foi adotada a armadura minima prescrita na norma
NBR 6118como base para as armaduras utilizadas no dimensionamento, temos que a
reducédo da area de concreto possibilitou a reducdo da armadura minima nos pilares P1 e
P8 e consequentemente a reducdo dessas armaduras utilizadas nesses pilares. Logo, a

Tabela 6.5 apresenta um resumo dos dimensionamentos dos pilares selecionados.

Tabela 6.5 — Resumo e comparacéo dos dimensionamentos com concreto C40 e C60

30x30 cm 30x45 cm 30x50 cm 30x30 cm

40 8 ® 12,5 mm 8P 125mm 10D 125mm 8P 12,5mm

30x30cm 30x30cm 30x35cm 30x30cm

€60 4® 12,5 mm 8P 125mm 10D 125mm 4D 12,5 mm
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7. CONSIDERACOES FINAIS

De acordo com os casos analisados neste trabalho, pode-se concluir que com o
aumento do fy do concreto utilizado na construcdo dos pilares do edificio em questéo,
h& um aumento na capacidade de resisténcia a compressdo dos mesmos.

Dos pilares selecionados para o dimensionamento, foi observado que em todos
0s casos usando o0s concretos C40 e C60, as dimensbes encontradas no pré-
dimensionamento puderam ser reduzidas, sendo que para 0 C60 a redugédo pode ser um
pouco maior.

No caso dos pilares P1 e P8 essa reducdo na area de concreto permitiu reduzir
também o valor permitido pela norma NBR 6118 para armadura minima, o que resultou
numa possibilidade de reducdo também das armaduras de cada pilar.

Uma vez que a reducdo na area de concreto ndo resulta numa vantagem
significativa do ponto de vista financeiro ja que o custo do m3 (metro cubico) do
concreto C60 € um pouco maior que o do concreto C40, a possibilidade de reducdo da
armadura se torna muito satisfatéria, dado que o custo do acgo representa uma parcela
mais expressiva no custo total da construcéo.

Observar que ndo foi aqui reanalisada a estabilidade global do edificio com as
dimensdes reduzidas dos pilares, o que caracterizaria um problema de otimizacao
estrutural, que transcende o objetivo deste trabalho.

Logo, o uso dos concretos de alto desempenho na construcao de edificios pode
ser vantajoso tanto financeiramente quanto esteticamente por permitir elementos
estruturais mais esbeltos e também por proporcionar um aumento da vida util da

estrutura da edificagéo.

109



8. REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS

EBOLI, C.R — Apostila de vigas em Concreto Armado. Rio de Janeiro (s.d.).

LONGO, H.l — Acéo do Vento em Estruturas de Edificac6es, Escola Politécnica, UFRJ,
2008

LONGO, H.I — Carregamentos atuantes em Estruturas de EdificacOes, Escola
Politécnica, UFRJ, 2008.

LONGO, H.l — Fundamentos do Concreto Armado, Escola Politécnica, UFRJ, 2009.

LONGO, H.l — Langamento das Estruturas de Edifica¢des, Escola Politécnica, UFRJ,
2008.

LONGO, H.I — Modelagem das Estruturas de Edifica¢des, Escola Politécnica, UFRJ,
2008.

LONGO, H.I — Pré-Dimensionamento das Estruturas de Edificacbes, Escola
Politécnica, UFRJ, 2008.

LONGO, H.I — Pré-Dimensionamento e Verificacdo de Estruturas Submetidas a Acéo
do Vento, Escola Politécnica, UFRJ, 2012.

NBR 6118: Projeto de estruturas de concreto — Procedimentos. Rio de Janeiro. 2013,
NBR 6118: Projeto e execucdo de obras de concreto armado. Rio de Janeiro. 1978.
NBR 6120: Cargas para o calculo de estruturas de edificacdes. Rio de Janeiro. 2000.
NBR 6123: Forgas devidas ao vento em edificacGes. Rio de Janeiro. 1988.

NBR 8681: Acdes e seguranca nas estruturas - Procedimento. Rio de Janeiro. 2004.

NBR 8953: Concreto para fins estruturais - Classificacdo pela massa especifica, por

grupos de resisténcia e consisténcia. Rio de Janeiro. 2011.
SANTOS, S.H.C — Apostila de Concreto Armado I. Rio de Janeiro. 2013.

SANTOS, S.H.C — Apostila de Concreto Armado 1l1. Rio de Janeiro. 2013.

110



