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RESUMO

ALMEIDA FILHO, F. M. [2002]. Estruturas de Pisos de Edificios com a
Utilizacdo de Cordoalhas Engraxadas. Dissertacao de Mestrado, 284 p.,
Departamento de Engenharia de Estruturas, Escola de Engenharia de Sao

Carlos, Universidade de Sao Paulo.

O presente trabalho aborda a utilizacdo da protensao nao aderente em
edificios residenciais e comerciais de concreto, focando os aspectos referentes
as solucdes com protensao aderente e ndo aderente e em concreto armado,
para o consumo de materiais, notadamente: concreto, formas e armaduras.
Sao considerados trés diferentes sistemas estruturais, sendo estes: laje plana
macica apoiada sobre pilares; laje plana nervurada apoiada sobre pilares e laje
nervurada apoiada em vigas faixa protendidas sobre pilares. Sdo apresentados
estudos destes casos com a utilizacdo da ferramenta computacional de analise
estrutural TQS®, a qual é baseada na analise por grelha. Sao comparados os
indices de consumo de materiais para os dois referidos sistemas de protensao,
discutindo os limites de sua utilizacao. Como resultados, o estudo fornece
conclusoes satisfatorias para utilizacao da protensdo, tanto aderente quanto
nao aderente, em relacdo ao concreto armado. Ainda, o sistema de protensao
aderente mostrou-se ligeiramente mais econdmico, do ponto de vista de
consumo de materiais, porém, € um sistema com produtividade inferior as
solucoes com protensao nao aderente, tornando esta ultima solucdo, a mais
adotada no cotidiano dos escritorios de calculo de engenharia civil dentre as

citadas.

Palavras-chave: Concreto protendido; Protensao ndo aderente; Consumo de

materiais.
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ABSTRACT

ALMEIDA FILHO, F. M. [2002]. Building Floors Using Prestressed Unbonded
Tendons. Dissertacao de Mestrado, 284 p., Departamento de Engenharia de

Estruturas, Escola de Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sao Paulo.

The present work deals the use of the prestressed unbonded tendons in
residential and commercial concrete buildings, pointing out aspects to the
application with bonded and unbonded prestressing and reinforced concrete,
regarding the consumption such as concrete, molds and reinforcing steel.
Three different structural systems are considered: flat plate and columns;
walffle slab and columns and waffle slab (non prestressed) in prestressed strip
beams supported by columns. Case studies are presented with the use of the
software of structural analysis TQS®, which is based on the grillage analogy
method. The consumption of materials is compared for the two referred
prestressing systems, discussing the limits of their application. Based on the
developed analyses, the study supplies satisfactory conclusions for use of the
prestressing systems (bonded and unbonded), compared to reinforced concrete
systems. With relation to the consumption of materials, the use of bonded
tendons is a bit more cost effective, however, with smaller productivity than
tendons with prestressed unbonded tendons, being the last one the more
usual prestressing systems. Still, the system of prestressed bonded tendons
was shown more economical, of the point of view of materials consumption,
however, it is a system with inferior productivity to the solutions with

prestressed unbonded tendons adopted in civil engineering offices nowadays.

Keywords: Prestressed concrete, prestressed unbonded tendons,

materials consumption.



Capitulo 1

INTRODUCAO

O concreto, desde sua criacdo, tem sido amplamente utilizado na

construcdo civil. O advento da protensdo tem tornado o concreto cada vez

mais atraente como solucdao para sistemas estruturais, devido as suas

vantagens técnicas e econdomicas, dentre as quais, pode-se destacar:

Possibilidade de utilizacao de grandes vaos e estruturas esbeltas, portanto,
estruturas mais leves, aliviando assim o carregamento total aplicado a
fundacao;

Melhoria das condicoes de utilizacdo da estrutura, devido a reducdo de
fissuras no concreto ou limitacao de suas aberturas, aumentando assim a
resisténcia da estrutura a agressividade do meio ambiente;

Construcodes mais rapidas;

Facilidade de recuperacao da estrutura apés um supercarregamento, pois,
eventuais fissuras se fecham apoés o descarregamento;

A estrutura permanece praticamente no Estadio I ao longo de sua vida 1til,

pois, ocorre controle da formacéao de fissuras.

Com o aumento da quantidade das construcoes, houve a necessidade

de se desenvolver um sistema de protensao que atendesse a esta demanda

com estruturas mais “leves”, com maiores vaos € menores custos.




Introducao

Surgiu, entdo, nos anos 50, a primeira patente de protensao que
utilizava bainhas individuais de plastico extrudadas. Com isso, deu-se um
grande salto nas solucdes de projeto estrutural, com a reducao na espessura
meédia dos pavimentos e producao de estruturas mais leves; reducado da altura
total da edificacao; rapidez no processo de execucdo e outras promoveram
reducoes no custo total da obra, tornando este tipo de solucédo estrutural uma

das escolhas iniciais para o projeto de edificios.

1.1 - Objetivos

O presente trabalho consiste em um estudo da utilizacdo da protensao
ndo aderente em pavimentos de edificios quanto ao seu aspecto estrutural.
Pretende-se abordar a analise estrutural do pavimento utilizando o
Método da Analise por Grelha. Serao analisados os pisos de edificios em trés
arranjos estruturais:
e Laje plana macica apoiada sobre pilares;
e Laje nervurada sobre vigas faixa apoiadas em pilares;

e Laje plana nervurada apoiada em pilares.

Sera abordada, em sua analise, a adequacdo do sistema a geometria do
pavimento. Serao incluidas comparacoes de solucdes com e sem o emprego da

protensao nao aderente.

1.2 - Justificativa

Em funcao do crescimento da utilizacdo da protensdo nao aderente em
pavimentos de edificios e, ainda, devido a pouca divulgacdo do assunto no
pais, justifica-se esta pesquisa que procura reunir informacoes sobre o tema,
focalizando os aspectos estruturais voltados a aplicacdo em pisos de edificios
de concreto. Ainda, devido a falta de informacoées com relacdo aos pavimentos
de edificios com a utilizacao de protensado aderente comparados a solucoes
com protensdo nao aderente, esta pesquisa procura mostrar as diferencas

existentes e comprovar as vantagens econoémicas da protensdo ndo aderente.
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1.3 - Metodologia

A presente pesquisa € baseada em um estudo teorico de pavimentos de
edificios com protensdo nao aderente.

Foi realizada ampla revisdo bibliografica com o objetivo de analisar os
trabalhos mais importantes sob a utilizacdo de protensdo nao aderente, e,
dentre estes, priorizou-se:

e Procedimentos para a analise estrutural, dimensionamento e
normatizacao;

e Caracteristicas dos processos de execucao;

e Estudos comparativos de pavimentos com e sem protensdo nao

aderente.

A analise numérica dos modelos, com protensdo ndo aderente, sera
realizada com o Método da Analise por Grelha (MAG), adotado no programa de
calculo estrutural TQS® que sera utilizado para quantificar os consumos de
materiais, que € um dos objetivos desta pesquisa. A modelagem sera do tipo
elastico-linear, ndo se considerando as nao linearidades fisicas e geométricas.

Sera também desenvolvida uma analise a respeito do tempo de
execucao dos pavimentos de concreto armado e protendido, com e sem
aderéncia, ressaltando qual pavimento é mais produtivo.

Com isso, sera feita uma investigacdo de solucdes estruturais de
pavimentos de edificios com e sem a utilizacdo do sistema de protensao nao
aderente.

Como resultados da pesquisa, serdo fornecidos indices de consumo de
féormas, concreto e aco e os aspectos executivos, em especial a rapidez de

execucao da obra.

1.4 - Apresentacao do Trabalho

O presente trabalho esta dividido em seis capitulos.
O Capitulo 1 consiste na introducdo ao tema de pavimentos de edificio
de concreto com protensdo nao aderente, bem como na descricio dos

objetivos, a justificativa, metodologia e apresentacao da pesquisa.
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O capitulo 2 mostra breve historico sobre o desenvolvimento e a
utilizacdo da protensao nao aderente, a revisao bibliografica pesquisada e uma
descricdo dos pavimentos que utilizam a protensado ndo aderente. Ainda, sao
apresentadas as vantagens e desvantagens do sistema, uma descricdo sucinta
do processo de execucao e exemplos de pavimentos de edificios executados
com o sistema de cordoalhas engraxadas.

O Capitulo 3 faz um estudo sobre os aspectos do concreto protendido e
um estudo sobre perdas de protensao.

O capitulo 4 descreve os modelos de calculo usuais de pavimentos de
concreto protendido com monocordoalhas engraxadas, tais como o Método dos
Porticos Equivalentes, o Método de Analise por Grelha e o Método dos
Elementos Finitos (MEF). Ainda, € feita uma modelagem numérica de um
modelo experimental tanto para elementos finitos quanto para grelha.

No Capitulo 5 sao desenvolvidas as analises de pavimentos pelo MAG,
comparando-se as solucdes estruturais com e sem protensao nao aderente.
Neste capitulo serdao comparados os valores dos indices de consumo de
materiais dos modelos em concreto protendido com os das solucdes em
concreto armado.

No Capitulo 6 serdo apresentados os comentarios finais sobre os
resultados obtidos no Capitulo 5 e as conclusédes do trabalho.

O apéndice A traz os critérios adotados para a utilizacao do programa
de calculo estrutural TQS®.

O apéndice B mostra os diagramas de momentos fletores e as isolinhas
de deslocamento para os modelos estudados.

O apéndice C traz as deformadas dos porticos tridimensionais dos
modelos estudados e uma analise a respeito dos deslocamentos encontrados
nos exemplos e uma comparacao da variacao do momento fletor na viga de um
portico e do esforco cortante em um pilar dos modelos protendidos.

Os Anexos A e B trazem as prescricoes do Projeto de Revisao da Norma
Brasileira NBR 6118-2001 e do Codigo do ACI 318-99 e ACI 423-89,
respectivamente, para os Estados Limites de Servico e Ultimo, tanto para as

solicitagcoes normais quanto para as tangenciais.
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CONSIDERACOES GERAIS

2.1 - Historico do Concreto Protendido

O inicio dos trabalhos em concreto protendido datam de meados do ano
de 1872, quando P.H. Jackson, engenheiro do estado da Califérnia, E.U.A.,
patenteou um sistema o qual utilizou um tirante de unido para construir vigas
ou arcos com blocos individuais.

Blocos

Tirante

Figura 2.1 — Modelo de P.H. Jackson

Em 1888, na Alemanha, C. W. Doehring obteve a patente para lajes
protendidas com fios metalicos.

Contudo, vale ressaltar que, estas atitudes pioneiras nao tiveram
sucesso devido as perdas de protensao com o tempo.

R.E. Drill of Alexandria, de Nebraska, E.U.A., desenvolveu varios

trabalhos no que se refere ao concreto protendido, entre eles, estudou a
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influéncia da resisténcia do concreto para a fissuracao e a deformacao lenta e
desenvolveu ainda a protensdo nao aderente de tirantes de unido com a idéia
que esta falta de aderéncia compensaria as perdas de tensao com o tempo por
causa da diminuicdo do comprimento do elemento por causa da fissuracao e
da deformacao lenta.

No inicio da década de 20, em Mineapolis, E.U.A., W. H. Hewlett
desenvolveu o principio da protensao circular. Ele fez uma armadura
horizontal de barril tracionada em tornos dos muros de concreto para prevenir
a fissuracao deste devido a presséo interna do liquido.

Na Europa, em particular, na Franca, houve o desenvolvimento do
concreto protendido através da engenhosidade de Eugene Freyssinet, o qual,
em 1926-28, propos métodos para se estimar as perdas de protensdo no uso
de acos de alta-resisténcia e alta-ductilidade. Em 1940 ele desenvolveu o
sistema Freyssinet de ancoragem em cunha conica de 12 cabos.

Em 1934, F. Dischinger desenvolveu a utilizacao de protensdo externa
sem aderéncia. Logo, em 1936, ocorreu a construcdo da primeira ponte
utilizando a protensao sem aderéncia (Dischinger).

Apdés a Segunda Guerra Mundial, com a destruicdo arrasadora pelo
qual a Europa passou, era necessario reconstruir de maneira rapida as pontes
destruidas, entdo, G. Magnel of Ghent, Bélgica e Y. Guyon, Franca,
desenvolveram métodos e conceitos de protensao para o projeto e construcao
de pontes na Europa Ocidental e Central.

Na Inglaterra, o conceito de protensao parcial foi desenvolvido por P.W.
Abeles, entre as décadas de 30 e 60. F. Leonhardt, Alemanha, V. Mikhailov,
Russia, e T.Y. Lin, E.U.A., contribuiram em muito para o desenvolvimento e
aperfeicoamento do concreto protendido.

Em 1949, a construcao da Ponte do Galedo foi realizada utilizando-se a
protensdao nao aderente, sendo na época a maior ponte em concreto
protendido do mundo com 380 m de comprimento. Foi uma das primeiras
realizacoes da patente Freyssinet no mundo, com o proprio Eugene Freyssinet
orientando o projeto. Vale ressaltar que, houve a injecao de pasta de cimento
nos cabos, porém a sua finalidade era a de promover uma melhor protecao

contra corrosao dos cabos.
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O inicio da construcao das lajes protendidas sem aderéncia ocorreu nos
E.U.A., em meados de 1956-57, com a construcdo de escolas em Nevada,
E.U.A..

Na década de 60, foi quando houve o maior desenvolvimento na
utilizacao de lajes protendidas, como falado anteriormente, devido as enormes
contribuicoes de. F. Leonhardt, Alemanha, V. Mikhailov, Russia, e T.Y. Lin,
E.U.A.,, sendo que estes desmistificaram as duavidas inerentes ao
comportamento do concreto protendido, realizaram melhorias e simplificacoes
nos processos construtivos de protensdo, a utilizacdo do método do
balanceamento de cargas, o qual simplificou bastante o calculo de elementos
protendidos e a utilizacao de materiais mais eficientes para a utilizacdao da
protensao.

Devemos ressaltar a utilizacdo do concreto protendido no Brasil com a
grande colaboracao de José E. Rufloff Manns e do Eng. José Carlos de
Figueiredo Ferraz que, entre 1953-73, desenvolveu um sistema de protensao
que, dentre suas obras, podemos destacar o Museu de Arte de Sdo Paulo -
MASP, a ponte da Cidade Universitaria e o Viaduto da Beneficéncia
Portuguesa.

Com o desenvolvimento computacional, foi permitido associar a
aplicacdo de métodos numéricos a informatica, promovendo assim, uma
facilidade maior em analisar resultados cada vez mais precisos.

Atualmente, a utilizacao de protensado ndo aderente vem sendo feita de
uma maneira modesta, talvez devido ao conceito do concreto protendido ter
custo mais elevado, o que € um conceito falho, pois a protensdo com
monocordoalha engraxada (protensdo nao-aderente) constitui um sistema
altamente competitivo para com o concreto armado convencional.

A maior utilizacdo deste sistema se da, por enquanto, no Nordeste, onde
o seu emprego se estende desde a construcao de pavimentos protendidos, até
a construcao de fundacobes tipo radier, tanto para casas quanto para edificios

de médio ou grande porte.




Consideracoes Gerais

2.2 - Protensao nao aderente

O inicio da construcao de lajes protendidas, utilizando monocordoalhas
engraxadas, data de meados de 1956-57, quando foi construida a primeira
estrutura, uma escola no E.U.A., utilizando este sistema.

O sistema recebe o nome de monocordoalha devido a presenca de uma
Unica cordoalha por cabo. A presenca da graxa entre a cordoalha e a bainha
plastica, permite ao cabo deslizar sem problemas no ato da protensao,
reduzindo substancialmente as perdas por atrito.

A protensao nao aderente segue os mesmos processos de calculo da
protensao convencional, com a particularidade que os cabos ja vém isolados
com uma capa plastica de polietileno que serve de bainha. Esta bainha possui
em seu interior uma camada de graxa que se interpde entre ela e o cabo,
propiciando uma protecao permanente contra corrosao.

Na figura 2.2, pode-se ver o detalhe de como a graxa envolve por

completo a cordoalha.

Graxa para protegédo
permanente contra corrosao

_Capa plastica Cordoalha

Figura 2.2 — Composicao da monocordoalha engraxada

As deformacoes por flexdo em pecas com protensdao nao aderente
submetido a acdes sao desiguais para o concreto e para o cabo, este que
assume uma deformacao uniforme. As deformacoes no concreto, devido as
tensoes impostas pelo carregamento, no nivel do cabo, variam de acordo com o
diagrama de momento. A compatibilidade de deformacdes requer um
alongamento da cordoalha igual a deformacado no concreto na extensdo da
cordoalha, resultando no aumento da deformacao do cabo e, este incremento
sera uniforme sobre toda a extensao da cordoalha, desde que nao haja atrito

entre o cabo e a bainha.
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O comportamento da protensdao nao aderente pouco difere da protensao
aderente (NAAMAN [1991a]), porém para o Estado Limite Ultimo da peca, essa
afirmativa ndo € verdadeira. Entretanto, ensaios realizados por LEONHARDT
[1983], provam que a influéncia da aderéncia é de grande importancia no
comportamento resistente tanto para o Estado Limite Ultimo quanto com
relacdo a fissuracao em servigo.

De acordo com LEONHARDT [1983], em ensaios de vigas com protensao
com aderéncia e sem aderéncia, a viga com aderéncia sofreu menores
deslocamentos para grandes cargas de ruptura (900 kN), enquanto, a viga
protendida sem aderéncia rompeu na zona comprimida sobre uma carga de
600kN (ver figura 2.3). Pode-se ver com isso que a falta de aderéncia provoca
uma diminuicdo da carga limite em 30%. Logo, para o caso de protensdo sem
aderéncia, que & objeto de nosso estudo, deve-se promover um acréscimo de
armadura passiva que seja o suficiente para dar seguranca a estrutura,
impedindo a progressdao das fissuras, uma vez que nao existe a parcela de

deformacao conjunta da armadura protendida com o concreto.

<]
L €0m I P VIGA A
L * (PARA P =760 KN} 7+ (COM ADERENCIA )
}\\ f\ \5 “ \ . 27277
AN i
| [ i / ‘ o \ \ ——
P L 6,0 m P viGa B
(SEM ADERENCIA )
(PARA Pzg30 kN) ’

YT

Figura 2.3 — Configuracao das fissuras para as vigas

(adaptado de LEONHARDT [1983])

A figura 2.4 ilustra um diagrama de forca vs. deslocamento onde sao
mostradas as curvas para protensao aderente (A) e protensdo ndo aderente
(B), onde pode-se observar a verificacao dos experimentos de Leonhardt de
1950 com os modelos ensaiados por ROZVANY & WOODS [1969]. Quando
ocorre a fissuracdo, as vigas com protensdo aderente apresentam uma
ductilidade elevada, levando a peca ao colapso posteriormente. Ja para a

protensao nao aderente, apos a fissuracdo da peca, esta perde rapidamente
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muita resisténcia necessitando assim, de uma quantidade de armadura

passiva para garantir a seguranca da estrutura.

< Fissuracao A

(@]

—

o

e
B
Deslocamento

Figura 2.4 — Diagrama de forca x deslocamento para vigas com protenséao aderente

(A) e nao aderente (B) (adaptado de ROZVANY & WOODS [1969])

A crescente utilizacdo de estruturas com monocordoalhas engraxadas
deve-se a simplicidade de operacdo e ao seu baixo custo unitario, se
comparado ao sistema de protensao aderente e a sua pequena dimensao.

O sistema de protensao nao aderente € muito Util para protensdo de
grande e de baixa intensidade, sendo muito utilizado em construcoes de

prédios, pontes, centros comerciais, silos e fundacoes.

2.3 - Revisao Bibliografica

Com base nos estudos de diversos autores, observou-se que a protensao
nao aderente € um sistema seguro, eficaz e econdmico.

Este sistema teve seu inicio em 1956, quando foi construida a primeira
estrutura utilizando a protensao néao aderente.

No Brasil, iniciaram-se as primeiras utilizacoes em 1997 quando a
Belgo-Mineira comecou a produzir as cordoalhas engraxadas.

A seguir, serdo vistas as principais publicacoes a respeito do sistema de

protensao nao aderente aplicado a pavimentos de edificios de concreto.

Em 1954, LEONHARDT realizou inumeros estudos sobre casos de
protensao, bem como ensaios para se verificar a otimizacdo do concreto
protendido para o meio técnico. Pode-se destacar os estudos sobre aderéncia e

acos para protensao, tipos de ancoragens e emendas para a armadura ativa,

10
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sistemas e equipamentos de protensao, avaliando tanto o estado limite de
servico como o estado limite ultimo. Os estudos de LEONHARDT embora
tenham maior énfase na protensado aderente € de grande relevancia para o

desenvolvimento da protensao.

Na década de 50, SCORDELIS et al. [1956] realizaram ensaios em uma
laje com protensao nao aderente simplesmente apoiada em pilares nas duas
direcoes (ver figura 2.5). O proposito do trabalho era avaliar seu
comportamento durante e apos a fase elastica e comparar esses resultados
experimentais com a teoria elastica classica (MARCUS! [1932]).

Segundo os autores, antes da fissuracdo da laje, a teoria elastica
classica pode ser utilizada para determinar os deslocamentos, tensoes,
momentos e deformacdes; a carga de fissuracdo pode ser obtida com uma
precisdao de 10 % pela teoria elastica classica utilizando o médulo de ruptura
do concreto. Ainda, os autores recomendaram maiores estudos com cabos néo

aderentes com perfis curvos e em lajes continuas.

4,57 m 0,127 m
r . %
o] Comprimento: 4,572 m;
’ Vao = 4,267 m;
[ ‘7.; Espessura = 12,7 cm;
457 m Q Vao/Espessura = 33,6;
! F/A (méd) = 2,882 MPa;
0,457 m |- |
1T R . fc’ = 39792 MPa;
g i .
= et fa
0,457 m

Figura 2.5 — Modelo adaptado do ensaio de SCORDELIS et al. [1956]

Em 1959, SCORDELIS et al. realizaram ensaios em uma laje continua
com protensdo nao aderente nas duas direcdoes com cabos parabdlicos (ver
figura 2.6). O objetivo, semelhante ao desenvolvido em 1956, era verificar o

comportamento durante e apos a fase elastica para a estrutura. Realizaram

1 MARCUS, H. [1932]. Die Theorie Elastisher Gewebe und Ihre Andwendung auf die Berechnung Biegsamer
Platten. Julius Springer, Berlin, 1932, pp. 173-184.
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uma comparacao do modelo experimental com os modelos teoricos
correspondentes a teoria de placas e de barras. Foi verificado que a teoria
elastica de placas pode ser utilizada de maneira satisfatoria para se avaliar o
comportamento de lajes protendidas na sua fase elastica; a formacao inicial de
fissuras ocorreu em locais de picos de momento e o modelo suportou grandes
incrementos de carga antes da difusao das fissuras.

4,57 m

:T . " . Vao = 2,133 m;

0,076 m

Espessura = 7,62 cm;

12,133/m -
ol [ Vao/Espessura = 28;
4,57mf; A F/A (méd) = 1,034 MPa;
F = 30,425 kN:
f.’ = 37,61 MPa;

0,380 m

= =

0,380 m
e

Figura 2.6 — Modelo adaptado do ensaio de SCORDELIS et al. [1959]

Na década de 60, LIN [1963] desenvolveu um método para calcular de
maneira eficaz, segura e simples, a forca de protensdo. Este foi chamado de
“Método do Balanceamento de Carga”. Este método, extremamente vantajoso
no calculo de estruturas estaticamente indeterminadas (lajes planas e
algumas cascas delgadas) esta baseado no principio de que a forca de
protensao equilibra uma parcela da carga aplicada na estrutura tal que a

estrutura nao estaria sujeita a tensoes de tracao.

_8.P..5,
We ™ LX2 Eq.(2.1)
8P .8
_ y Uy
Wy = L D) Eq.(2.2)
y
Onde,
Pie Py sao as forcas de protensao aplicadas ao pavimento nas direcoes X

e Y, respectivamente;

12
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Ox € Oy sao as flechas dos perfis dos cabos com relacdo ao centréide da

secao transversal nas direcoes X e Y, respectivamente;

LyeLy sao os comprimentos das parabolas dos cabos nas direcoes X e Y,
respectivamente;
Wx € Wy sdo as cargas balanceadas pelas forcas de protensao Px e Py,

respectivamente, por unidade de comprimento.

ROZVANY & WOODS [1969] realizaram um estudo teérico-experimental
avaliando o comportamento de vigas e lajes, com protensdo nao aderente,
submetidas a flexdo na fase de fissuracdo. A figura 2.4, mostra a diferenca
entre vigas com protensdo aderente (A) e protensdo nao aderente (B),
demonstrando que a protensao convencional apresenta um crescimento menor
da resisténcia com a fissuracao, ao contrario da protensado sem aderéncia, que
apresentam uma subita reducdo da capacidade de carga na fissuracao.

Os autores propuseram uma teoria (admitindo que a distribuicao de
fissuras € linear), para secoes retangulares e nao retangulares, para o calculo
do comportamento apos o inicio da fissuracdo. Pode-se ver com isso que, €
admitido que a fissuracao continua propagando até que a maxima tensao de
tracdo seja maior que o modulo de ruptura.

P
b,.d

w

>f, Eq.(2.3)

Onde,

P é forca de protensao aplicada;

by € a largura da viga;

d é a altura 1til da secao transversal;

f: € o modulo de ruptura do concreto.

Foi verificado que este fendmeno, causado por excessivas cargas
acidentais ou terremotos, provoca uma instabilidade na estrutura podendo
leva-la ao colapso. Assim, esta instabilidade pode ser evitada, desde que a

tensao devida a protensao seja superior ao modulo de ruptura do concreto.

Ainda em 1969, MUSPRATT realizou ensaio em uma laje nervurada com

protensao ndo aderente simplesmente apoiada em suas quatro extremidades

13
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(ver figura 2.7). O objetivo do autor era verificar as deformacoes para longos
periodos de vida 1til da laje e verificar a validade da teoria de ROZVANY=2.
Segundo o autor, ndo houve a ocorréncia da teoria de ROZVANY, pois
aparentemente, foi visto que tal teoria nao é facilmente estendida para casos
bidirecionais (lajes); a ruptura do modelo se deu por torcdo nas nervuras, pois
a formacdo das linhas de ruptura ocorreu nas diagonais da estrutura,
mostrando assim, que seriam necessarios maiores estudos para avaliar a
tensdo de torcdo nas diagonais (charneiras); a protensao nao aderente,
aparentemente, ndo apresenta grandes desvantagens estruturais para lajes, e
ainda, sua utilizacdo promove a economia da injecdo de pasta de cimento na
bainha metalica e das perdas de protensdao por atrito; o Método do
Balanceamento de Carga (LIN[1963]) pode ser utilizado para equilibrar uma

parte da carga acidental.

4,57 m

Vao = 4,572 m,;
Espacamento = 0,457 m;

4,57 m 0000 * F (méd.) = 31,577 kN;

IO [ psem  F (ruptura) = 31,969 kN.
Jooooooooo)|
000000000g
Doo0o0oogon,

0,46 m

Figura 2.7 — Modelo da laje nervurada (adaptado de MUSPRATT [1969])

No inicio da década de 70, MATTOCK et al. [1971] realizaram ensaios
em vigas de concreto com e sem protensdao nao aderente (ver figura 2.8). O
objetivo do trabalho era verificar o comportamento das pecas com a presenca
ou falta de aderéncia da armadura ativa e a quantidade de armadura passiva,;
a utilizacdo de cordoalha aderente como armadura passiva e a ductilidade das

vigas com protensdo aderente e ndo aderente.

2 Elementos protendidos com cordoalhas nao aderentes sdo sujeitos ao subito colapso devido a fissuracao, a
menos que, a protensdo média seja de pelo menos 1,5 vezes o médulo de ruptura.
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96,52 96,52
Malha No. 5 de fios soldados * Malha No. 5 de fios soldados *
R T e L 5,08 [T T oL M | 5,08
. ‘ Lol 2Negiye ‘
2 No‘¢1/2 28 4 N trangg:lo em 25.4
trancado em ’ mangueiras de ’
tubo de 3/4 ‘ Ve plastico ‘
15,24 15,24
Secao CB1 Secao CU1 e CU2
(Medidas em centimetros) (Medidas em centimetros)
- [ ., 'I 1[’ 2 No.h1/2"
30,55 2 No.gh1/2 30,55 ||t trangglo em
trancado em i mangueiras de
tubo de 3/4 plastico
15,24
Secao RU1 Secao RU1 e RU2
(Medidas em centimetros) (Medidas em centimetros)

Secao CU - Viga-T continua com cabos ndo aderentes

Secao CB - Viga-T continua com cabos aderentes

Secao RU - Viga de secdo retangular com cabos nao aderentes
Secao RB - Viga de secdo retangular com cabos aderentes

Figura 2.8 — Secdes das vigas (adaptado de MATTOCK et al. [1971])

Os autores propuseram uma equacao para determinar a tensdo ultima

(fsu) em cordoalhas nao aderentes.

'

1,4.f
f,=f_ +—=+700 (kgf/cm?
su se ].OOp ( g /Cm ) Eq(24‘)

Onde,

fsu € a tensao na armadura ativa na resisténcia tltima do cabo;
f.’ € a resisténcia a compressao do concreto;

fse € a tensdo na armadura ativa apés as perdas de protensao;

p € a razao de protensao.

Nos resultados obtidos, as vigas simplesmente apoiadas e com
protensdo nao aderente apresentaram alta ductilidade. Para as vigas
continuas, a ductilidade foi menor, devido ao rompimento da secao do apoio
central. A utilizacdo de armadura passiva em conjunto com as cordoalhas nao
aderentes garante um estado de servico, ductilidade e resisténcias iguais ou
melhores que uma viga com protensdao aderente, tendo sido constatado que
fios trancados podem ser utilizados satisfatoriamente como armadura passiva

aderente. Ainda, determinou-se uma quantidade minima de armadura passiva
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em uma viga com protensdo nao aderente de 0,4 % da area compreendida

entre a face tracionada e a linha neutra da secao bruta.

Ainda na mesma década, BURNS & HEMAKOM [1977], desenvolveram
um estudo em laje plana com protensao nao aderente (ver figura 2.9). Os
objetivos eram verificar o comportamento da laje submetida a um
carregamento superior ao carregamento ultimo; as propagacoes de fissuras; a
contribuicao da armadura passiva; o aumento da tensdo nos cabos no
carregamento ultimo e sua utilizacao em projeto.

0,07 'ZD o D D ) EJ

0,76 3,05 3,05 2,95 0,10

L | | m 0,10 bz
205 | Comprimento = 9,91 m;
Vao = 3,048 m;
u u u || E3
Espessura = 6,98 cm;
3 3,05 Vao/Espessura = 43,63;
9,91
F/A (méd) = 2,241 MPa;
u . i | EZd
f.’ = 33,78 MPa;
3,05
" . . H 0,76 :f

9,91 N

Medidas em metros.

Figura 2.9 — Modelo de laje plana (adaptado de BURNS & HEMAKOM [1977])

De acordo com os autores, a utilizacao de 0,15% da area da secao
transversal de concreto de armadura passiva controlou a distribuicao das
fissuras e contribuiu ainda para aumentar a resisténcia a laje; o
posicionamento de armadura passiva no topo nas vizinhancas dos pilares
produziu excelentes resultados; as tensdes medidas nos cabos nos
carregamentos ultimos foram 2%-13% inferiores aos valores determinados
pelo ACI 318-71; a resisténcia ao esforco cortante do modelo foi maior que a
resisténcia calculada pelas equacoes do ACI 423, devido aos fatores resisténcia

a compressao do concreto, quantidade de armadura passiva e perfil dos cabos.
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De acordo com as recomendacoes dos autores, deve sempre ser
colocada armadura passiva em locais de picos de momento negativo (ao redor
dos pilares) e posicionada a uma distancia de 1,5 vezes a espessura da laje
das faces do pilar; a utilizacdo de faixas protendidas com 70% dos cabos
distribuidos na faixa dos pilares e o restante, 30% distribuido nas faixas
centrais em cada direcao, fornece excelente comportamento a laje; quanto
maior o valor de P/A, maior sera a resisténcia a fissuracao e a resisténcia ao

esforco cortante.

No inicio da década de 80, HAWKINS [1981] fez um estudo experimental
em seis modelos em escala real de ligacoes laje-pilar. O principal objetivo era
determinar a resisténcia e a rigidez das conexdes laje-pilar na transferéncia
dos momentos.

O autor verificou que as equacoes do ACI 318-77 sao satisfatérias para
calcular a capacidade de transferéncia de momento da laje; a disposicdo dos
cabos ao redor do pilar foi eficiente para melhorar a transferéncia de
momentos e a quantidade de armadura passiva, determinada pelo ACI 318-77,
foi satisfatoria para os pilares internos. Para os pilares externos, a armadura

passiva colocada deve poder reagir a torcao quando a tensdo produzida pelo
esforco cortante exceder 0,17.,/ f.' (em MPa). Ainda, concluiu que devem ser

feitas maiores investigacoes com relacdao ao controle de fissuracao das ligacoes

laje-pilar internos; que a rigidez ao carregamento lateral depende da

fissuracao e, ocorrendo a fissuracao, deve-se reduzir a rigidez a torcao a %O

dos valores propostos pelo ACI 318-77.

A seguir, de acordo com o Design of Post-Tensioned Slabs - PTI [1983],
seguem as referéncias de GAMBLE [1964], ODELLO & MEHTA [1967],
BROTCHIE & BERESFORD [1967], HEMAKOM & GERBRE-MICHAEL [1970] e
VINES & CHARNEY [1975], com relacdao aos estudos de flexdo e GROW &
VANDERBILT [1967], BURNS & GERBER [1971], BURNS & SMITH [1973] e
HAWKINS & TRONGTHAM [1976], com relacdo aos estudos de verificacao da

puncao em lajes com protensao nao aderente.
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GAMBLE [1964]3, apud PTI [1983], realizou ensaios em uma laje plana
continua com protensao nao aderente (ver figura 2.10). A protensao foi do tipo
pos-tracdo com cabos retos. Como resultado, o autor citou que este arranjo de
cabo reto nao ¢ eficiente para lajes bidirecionais, entretanto, conseguiu dados

relevantes sobre o comportamento da laje relacionados ao esforco cortante.

Espessura: 7,62 cm;
2,74 f.’: 31,03 MPa;
Pilar Relacoes Em X: EmY:
10,16 x 10,16 cm 2,74
AN Vao: 3,66 m 2,74 m
/.

I 48 36

. F/A (MPa): 3,447 2,689

Figura 2.10 — Modelo de laje plana de Gamble (adaptado do PTI [1983])

BROTCHIE & BERESFORD [1967]4, apud PTI [1983], ensaiaram um
modelo de laje plana protendida submetida a carregamentos de longa duracao
e de ruptura (ver figura 2.11). A distribuicao dos cabos foi feita de maneira
variada em cada vao. De acordo com os autores, nao foi necessaria a utilizacao
de armadura passiva, porém, é recomendada, pois esta aumenta a rigidez da
laje. Foi observado que a relacao vao/espessura de 48 foi aparentemente

satisfatéria tanto para o comportamento de curta como de longa duracao.

Relacoes Em X: EmY:

a0 Vao: 3,66 m 2,74 m
m m m m /.
L 41 48 36

F/A (MPa): | 1,206 | 2,330

»
&

Figura 2.11 — Modelo de Brotchie & Beresford (adaptado do PTI [1983])

3 GAMBLE, W. L. [1964|. An Experimental Investigation of the Strength of a Prestressed Concrete Flat Plate
Structure. Report T80-9, Division of Building Research, Commonwealth (of Australia) Scientific and
Industrial Research Organization, Melbourne, 1964.

4 BROTCHIE, J. F.; BERESFORD, F. D. [1967]. Experimental Study of a Prestressed Concrete Flat Plate
Structure. Civil Engineering Transactions, Institute of Engineers, Sydney, Australia, October 1967, pp. 276-
282.
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ODELLO & MEHTA [1967]5, apud PTI [1983], realizaram um ensaio
similar ao feito por SCORDELIS et al [1959], sendo que este modelo
apresentava drop panels em seu arranjo estrutural (ver figura 2.12). O objetivo
seria comparar o comportamento da laje com e sem drop panels verificando a
viabilidade da utilizacdo deste sistema.

Segundo os autores, este tipo de arranjo estrutural seria ideal para o
uso pratico sendo que a laje ensaiada apresentou uma carga de ruina 169%

maior que a da laje sem a utilizacao de drop panels.

2,13 m 2,13 m

- u m = Vao: 2,13 m;

Espessura: 7,62 cm;

2,13 m

y . 28 (sem drop panel);
h’ 14 (com drop panel);
F/A (méd): 1,01 MPa;

- 52,05 MPa.

2,13 m

Figura 2.12 — Modelo de laje plana de Odello & Mehta (adaptado do PTI [1983])

HEMAKOM & GERBRE-MICHAEL [1970]67, apud PTI [1983], realizaram
ensaios em cinco modelos de laje continua com protensdo nao aderente. A
quantidade de armadura passiva era variavel em cada modelo, em todos,
superior aos requisitos do ACI 318-77.

Segundo os autores, quando ocorria o descarregamento, as fissuras
fechavam-se quase que completamente (mesmo para uma carga de 50% da
carga de ruina) e na ruptura por flexao, foi verificado que a resisténcia era

maior que a calculada pelo ACI 318-77.

5 ODELLO, R. J.; MEHTA, B. M. [1967]. Behavior of a Continuous Prestressed Concrete Slab with Drop
Panels. Thesis, Division of Structural Engineering and Structural Mechanics, Univesity of California,
Berkeley, 1967.

6 HEMAKOM, R. [1970]. Behavior of Post-Tensioned Concrete Slabs with Unbonded Reinforcement. Thesis,
The University of Texas at Austin, Austin, Texas, 1970.

7 GERBRE-MICHAEL, Z. [1970]. Behavior of Post-Tensioned Concrete Slabs with Unbonded Reinforcement.
Thesis, The University of Texas at Austin, Austin, Texas, 1970.
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VINES & CHARNEY [1975]89, apud PTI [1983], ensaiaram dois modelos

de lajes protendidas continuas unidirecionais com cabos nao aderentes. As

lajes foram divididas de acordo com as tensdes de servico de 6., f.' e de
9.\ f.' (ambas em psi). As caracteristicas das lajes estdo na Tabela 1.
De acordo com os autores, tanto a laje A (6., f.') quanto a laje B

(9.4 f.'), apresentaram comportamento satisfatério (elastico-linear); a

quantidade de armadura passiva foi suficiente para controlar a fissuracéao e a
ruptura se deu com um valor maior que o calculado, porém, na laje B, houve
ruptura prematura em um dos vaos. As tensdes nos cabos permaneceram
abaixo das tensodes limites estabelecidas no ACI 318-77.

Tabela 2.1 — Caracteristicas das lajes de VINES & CHARNEY [1975]

Laje A (6., f.') | Laje B (9., f.")
Vaos = 3x3,048 m 3x3,048 m
Espessura = 7,43 cm 6,93 cm
Vao / Espessura = 41 44
F / A (médio) = 1,185 MPa 0,965 MPa
fo= 35,51 MPa 32,75 Mpa

GROW & VANDERBUILT [1967]19, apud PTI [1983], realizaram ensaios
em doze modelos de ligacoes laje-pilar cujo objetivo, era estabelecer uma
relacdo da resisténcia a puncdo no Estado Limite Ultimo. A tensdo de
protensao variou de O a 650 psi (4,48 MPa). De acordo com os autores, foi

estabelecida a seguinte expressao:

Vy = (360 + O,3.feC )b.d , em lb. Eq.(2.5)
Onde:
fec € a pré-compressao média (em psi);
d € a altura util da laje (em polegadas);
b € o perimetro da face da coluna (em polegadas).

8 VINES, W. R. [1976]. Strength and Behavior of a Post-Tensioned Concrete Slab with Unbonded Tendons.
Thesis, The University of Texas at Austin, Austin, Texas, 1976.

9 CHARNEY, F. A. [1976]. Strength and Behavior of a Partially Post-Tensioned Concrete Slab with Unbonded
Tendons. Thesis, The University of Texas at Austin, Austin, Texas, 1976.

10 GROW, J. B.; VANDERBILT, M. D. [1967]. Shear Strength of a Prestressed Lightweight Aggregate Flat
Plates. Journal of Prestressed Concrete Institute. Vol. 12, No. 4, August 1967, pp. 18-28.
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BURNS & GERBER [1971]!1, apud PTI [1983], realizaram ensaios em
ligacoes laje-pilar. A idéia dos autores nao foi propor equacdes para
determinacdo da resisténcia da ligacdo ao esforco cortante, e sim, fornecer
dados para as recomendacoes do ACI 318-77 para calculo da resisténcia ao

esforco cortante em lajes planas.

BURNS & SMITH [1973]12, apud PTI [1983], estudaram o efeito da
puncao em ligacdes laje-pilar. O objetivo foi avaliar o efeito da adicao de
armadura passiva na zona de puncionamento. Foi determinada uma equacéo,
que posteriormente foi incorporada ao ACI 318, para o calculo da armadura
minima.

A =0,00075.h.1 Eq.(2.6)

Onde,
h € a espessura da laje (em polegadas);

1 € o vao médio (em polegadas) na direcao do momento.

HAWKINS & TRONGTHAM [1976]!3, apud PTI [1983], estudaram o
esforco cortante e torcor em ligacoes laje-pilar de estruturas protendidas.
Segundo os autores, a armadura de protensao e a passiva foram efetivas para
transferéncia do momento devido ao esforco cortante; 80 % da armadura
passiva prescrita pelo ACI 318-77, foi suficiente para suportar as tensoes de
servico e de fissuracdo em ligacdes laje-pilar internas, entretanto, para as
demais ligacoes esta quantidade nao seria satisfatéria e a armadura passiva
inferior deveria ser igual a armadura de combate a retracdo e a variacado de

temperatura sendo que esta deve atravessar toda a ligacao até além da secao
critica quando houver um esforco cortante superior a 0,7.,/ f.' (em psi). Foi
verificado que uma armadura passiva bem detalhada pode trabalhar no

combate ao esforco torcor quando o esforco cortante exceder 2.,/ f.' (em psi).

11 BURNS, N. H.; GERBER, L. L. [1971]. Ultimate Strength Tests of Post-Tensioned Flat Plates. Journal of
Prestressed Concrete Institute. Vol. 16, No. 6, November — December 1971, pp. 40-58.

12 SMITH, S. W.; BURNS, N. H. [1974]. Post-Tensioned Flat Plate to Column Connection Behavior. Journal of
Prestressed Concrete Institute. Vol. 19, No. 3, May-June 1974, pp. 74-91.

13 HAWKINS, N. M.; TRONGTHAM, N. [1976]. Moment Transfer between Unbonded Post-Tensioned Concrete
Slabs and Columns. Progress Report to the Post-Tensioning Institute and Reinforced Concrete Research
Council on Project #39, Structures and Mechanics Division, Departmente of Civil Engineering, University of
Washington, Seattle, November 1976.
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Os autores chegaram a conclusdao que as ligacdoes laje-pilar internas
protendidas sdo mais rigidas quando comparadas com lajes de concreto
armado com mesma capacidade de flexdo e que, a ductilidade das lajes
protendidas para carregamentos unidirecionais, sado iguais se comparados

com lajes de concreto armado com armadura de puncao.

MORDECALI [1984] fez alusao a economia provocada pela utilizacdo da
protensao com monocordoalhas engraxadas na Gra-Bretanha. As causas de
sua pouca utilizacdo eram devidas a falta de normatizacado, a escassez de
dados relacionados com custos e a mao-de-obra muito especializada.
Apresentou a parte construtiva de lajes protendidas onde ressalta a
importancia da utilizacdo da mesma equipe de montagem para armadura
aderente e a nao aderente. Dentre suas comparacdes, o autor citou que a
utilizacdo da protensao aderente é feita para grandes carregamentos aplicados
e a protensao nao aderente para menores carregamentos onde a tensao de
protensao varia de 1,0 a 2,5 MPa.

Segundo o autor, foi possivel atingir uma economia de 10,67% na
estrutura, ao se utilizar a protensido nao aderente em comparacdo com

concreto armado.

Em 1985, BURNS & HEMAKOM [1985] novamente utilizaram o mesmo
modelo de laje plana de 1977, mas com os cabos distribuidos de maneira
diferente (ver figura 2.13). Os objetivos eram semelhantes, mas o modelo
apresentava baixos niveis de protensdo, onde se pretendia avaliar o
desempenho do concreto com baixas tensdes de compressao e do arranjo de
cabos em faixas.

Segundo os autores, o comportamento do modelo em servico foi
elastico-linear com ductilidade elevada. O arranjo em faixas promove uma
rigidez maior que o arranjo distribuido. Com relacao a puncao, sua resisténcia

foi muito baixa em virtude do modo de ruina apresentado.
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T ] 3,05
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Medidas em metros.

Figura 2.13 — Modelo de laje plana (adaptado de BURNS & HEMAKOM [1985])

Para projeto, reforcando as mesmas recomendacdes de BURNS &
HEMAKOM [1977], deve-se colocar pelo menos 0,15% da area da secao
transversal em zonas de ligacao laje-pilar com armadura passiva, pois esta
aumenta sua capacidade resistente e estendé-la até uma distancia de 1,5
vezes a face do pilar e, quanto maior o valor de P/A, maior sera a resisténcia a
fissuracao e a resisténcia ao esforco cortante. Foi verificado que os pilares
externos foram beneficiados pelo posicionamento das ancoragens aumentando

a tensao no concreto e assim, favorecendo a resisténcia ao esforco cortante.

KOSUT et al. [1985] fizeram um estudo semelhante aos trabalhos de
BURNS & HEMAKOM [1985] em lajes planas com protensdo sem aderéncia
(ver figura 2.14). Os objetivos eram confirmar o comportamento da estrutura
na sua fase elastica e inelastica até o colapso; verificar a distribuicao de
fissuras; averiguar as resisténcias nas armaduras aderentes e nao aderentes;
verificar a resisténcia a puncao e procedimentos mais adequados para o

calculo de lajes planas com armadura de protensao nao aderente.
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I 11 007 m
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ﬁ[ - A | == f.’ = 27,58 MPa;
r F/A (Horiz.) = 1,19 MPa;
3,05m| F/A (Vert.) = 1,27 MPa.
n i | A

Figura 2.14 - Modelo de laje plana (adaptado de KOSUT et al. [1985])

De acordo com os autores, a armadura calculada pelo ACI 318-77 foi
suficiente para o controle da fissuracéo; a distribuicao em faixas foi eficaz na
resisténcia a cargas maiores que aquelas calculadas e o método dos porticos
equivalentes foi muito eficaz na determinacdao dos momentos atuantes; a
tensao nos cabos foi inferior aquela estimada pelo ACI 318-77; a rigidez de
cada ligacao laje-pilar excedeu os valores estimados pelo ACI 318-77 e ainda,
a adocao de estribos verticais nos pilares de extremidade ndo aumentou sua
resisténcia ao colapso pela puncao. Os autores ainda sugeriram equacoes para

as tensoes Ultimas para armadura ndo aderente:

10000 .f." 1
fps = foe + 10—O,pp ( para: ESQS ) Eq.(2.7)
fos =11,265-9,375 10_3l f, +10000+L Eq.(2.8
ps ’ ’ . n )| se lOO.pp q.(2.8)

1
Sendo esta ultima valida somente para m >28.

fos ¢é a tensdo na armadura ativa para a carga de servico aplicada (em psi);
fse € a tensao na armadura ativa apos as perdas de protensao (em psi);

1/h a relacao do vao pela espessura da laje.
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Onde f,s nao deve ser maior que f,; ou (fse + 60000). Estas equacoes
promovem uma reducao linear de 100 a 85% na tensao ultima do cabo para

relacoes vao-espessura variando de 28 a 44, respectivamente.

Em 1987, COLLINS & MITCHELL apresentaram texto bastante amplo a
respeito do concreto protendido, citando critérios para o dimensionamento a
flexao, ao esforco cortante, ao momento torcor e recomendacdes para o projeto
de edificios e pontes. Ainda, deram énfase as lajes com protensdo nao
aderente, com critérios e recomendacoes para projeto.

Segundo os autores, a simplicidade da protensao nao aderente somada
com a eliminacado da injecao de pasta de cimento, permite ao sistema, uma

construcao mais econdémica (ver figura 2.15).

Cabos aderentes Cabos aderentes Cabos
em dutos circulares em dutos ovais nao aderentes
hpa<h <h,

Figura 2.15 - Efeito do tipo de protensao (aderente e ndo aderente) na altura da

laje. (Adaptado de COLLINS & MITCHELL [1987])

Onde,
hc € a espessura da laje com cabos aderentes em dutos circulares;
ho € a espessura da laje com cabos aderentes em dutos ovais;

hn. € a espessura da laje com cabos nao aderentes.

Em 1988, CHACOS descreveu os materiais utilizados na protensdo nao
aderente e os principais problemas que podem ocorrer, desde a manufatura
até a fase final de inspecdo do pavimento protendido. Segundo o autor, o
sistema de protensdo nao aderente € seguro, eficaz, econémico e que, a
resolucdo de pequenos problemas poderiam evitar reparos desnecessarios que

atrasariam o andamento da obra.
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Ainda em 1988, FALCONER realizou um estudo sobre a durabilidade
em pavimentos, com protensdo nao aderente, de edificios garagem com a
resolucdo de alguns detalhes construtivos. Segundo o autor, para se realizar
um projeto e detalhamento satisfatorios, seria necessario primeiramente
entender como a protensao atua no pavimento. Em seu estudo, mostrou dados
referentes ao posicionamento de armaduras passivas para combater a retracao

e outras acoes.

FALCONER & WILSON [1988], do mesmo modo que CHACOS [1988],
realizaram um estudo sobre a qualidade da protensado nao aderente. Em seu
trabalho estudaram os procedimentos para inspecdo de uma estrutura
protendida como o posicionamento das ancoragens e dos perfis dos cabos, de
acordo com o projeto. Discutiram o sistema de laje plana, mostrando as
distribuicdes de cabos em faixas e uniforme; os sistemas de laje-viga, e ainda,

o sistema de fundacao tipo radier.

No final da década de 80 e durante a década de 90, AALAMI [1988 -
2000] realizou abrangentes estudos com relacdo a protensdo nado aderente.
Desenvolveu técnicas de modelagem de pavimentos; observou a importancia
do perfil e da distribuicao dos cabos de protensao e disposicao da armadura
passiva, bem como sua quantidade; larguras efetivas de faixas para protensao;
configuracdes para pavimentos de edificios moldados no local (pos-tracdo) e,
além disso, ressaltou sua aplicacdo a projetos, bem como suas limitacoes e
materiais necessarios para uma boa qualidade da estrutura. Observou ainda,
os vaos e espessuras mais adequadas para sistemas estruturais de

pavimentos protendidos.

Em 1990, FOUTCH et al realizaram estudos em lajes planas com
protensao nao aderente (ver figura 2.16) e priorizaram o efeito do momento
fletor e do esforco cortante nas ligacoes laje-pilar; estudaram o mecanismo de
falha das ligacoes e desenvolveram um procedimento simples para avaliar a
rigidez de uma ligacao.

De acordo com os autores, o sistema de lajes planas com protensao nao

aderente € muito econdmico, pois, apresenta varias caracteristicas
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interessantes como a minima obstrucao para a utilizacdo e passagem das
canalizacoes; peso reduzido por pavimento; boas propriedades com relacao a

resisténcia ao fogo, entre outras.

‘ 60,0 ‘ ‘ 60,0 |
T 1 T 1

12,{ 60,0
12,0 a 12,0 B
— [a—
Modelos S1 e S2 Modelos S3 e S4
(medidas em centimetros) (medidas em centimetros)

Figura 2.16 — Distribuicao dos cabos nos modelos

(adaptado de FOUTCH et al. [1990])

Na analise dos resultados, foi verificada uma boa concordancia entre os
momentos calculados e os medidos nos modelos, porém, nao existia um
método adequado para determinar a tensdo final em cordoalhas nao
aderentes. Para a analise do esforco cortante, no caso, puncdo, a equacao
proposta pelo ACI admite que existe uma forca cortante aplicada diretamente,
em termos de F/A, mais uma segunda componente relacionada com o
momento ndo balanceado que deve ser transferido para o pilar (neste caso,
uma parte € transferida diretamente por momento fletor e o resto € transferido
pelo esforco cortante distribuido de maneira nao uniforme ao redor do
perimetro critico do pilar). Os modelos apresentaram valores iguais ou
superiores aos valores limites estabelecidos pelo ACI 318.

Concluindo, os autores recomendaram maiores estudos com materiais
com resisténcias variadas, outras geometrias e diferentes condicoes de
contorno seriam necessarias para determinar aproximacodes empiricas para

este problema.

Em 1992, MATTACCHIONE desenvolveu um estudo sobre lajes com
protensao nao aderente objetivando suas vantagens com relacao ao sistema de
protensao aderente. Fez uma comparacdao entre as lajes de concreto

protendido e de concreto armado e verificou que a economia na utilizacado da
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protensdao nao aderente em sistemas unidirecionais de aproximadamente

17,80% e para sistemas bidirecionais de aproximadamente 9,37%.

Em 1993, LONG & CLELAND realizaram estudos experimentais sobre o
comportamento de lajes planas com protensao nao aderente (ver figura 2.17).
Foram ensaiados cinco modelos simulando o comportamento da estrutura em
trés etapas: durante a transferéncia da protensao; com cargas de servico e
com a aplicacao da carga de ruptura, variando o nivel de protensao; a
distribuicao e o perfil dos cabos na estrutura.

114 cm 114 cm

B l 103,6 cm || Jl 103,6 cm

Modelo E1 Modelos E2 a E5

Figura 2.17 — Distribuicao dos cabos (adaptado de LONG & CLELAND [1993])

Segundo os autores, foi novamente verificado que a utilizacdo de
armadura passiva nas regioes criticas controla a fissuracdo e aumenta a
ductilidade da estrutura; verificou-se que as equacdes do ACI 423-89 sao
extremamente conservadoras para o calculo da puncao; o arranjo de cabos em
faixas, quando perpendicular a bordas livres, acarretam apenas um pequeno
aumento na resisténcia da ligacdo; a tensdo na cordoalha aumenta a

resisténcia a ruptura de 5 a 10 %.

Em 1993, SCHMID publicou um texto referente ao calculo de lajes
planas protendidas onde procurou mostrar aspectos de projeto como o
dimensionamento a flexdo e a puncdo; vaos livres e arranjos para os cabos.
Fez uma comparacdo econdomica entre os sistemas de laje de concreto armado
e protendido, com ou sem vigas, e constatou que as solugbes com protensao
sdo mais economicas, chegando a 18,5% de economia em relacdo ao concreto

armado.
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DUARTE [1995], fez um estudo semelhante ao de SCHMID [1993] onde
tentou, segundo ele mesmo, “fazer uma literatura técnica mais abrangente
para os profissionais”. Em seu trabalho, fez calculos manuais utilizando a
teria de grelhas para duas lajes comparando-as com um programa de calculo

de lajes protendidas.

NAWY [1996], publicou extenso trabalho sobre o concreto protendido,
citando critérios e recomendacoes de projeto. O texto inclui interessante
calculo de uma laje com protensdo nao aderente, mostrando passo-a-passo o

seu dimensionamento.

ALBUQUERQUE [1998], analisou sistemas estruturais de concreto
armado e protendido. Foi visto que o sistema protendido é bastante promissor,
devido a possibilidade de aplicacdo em uma grande variedade de pavimentos e
pelo numero reduzido de pilares. Em seu estudo, foi observado que o sistema
protendido, com o tempo, devera ser bastante competitivo com os demais

sistemas estruturais de concreto armado.

GARDNER & KALLAGE [1998], estudaram o comportamento da puncao
em lajes planas com protensao nao aderente (ver figura 2.18). Objetivava-se
estudar o mecanismo de ruptura das ligacdes, porém, sem armadura
suplementar passiva, e, desenvolver equacdes que representassem, de acordo
com os resultados do modelo experimental, os parametros que controlavam a
capacidade de resisténcia a puncao, comparando-as com o Cédigo do ACI 318-

95, BS 8110-85 e um novo método proposto pelos autores.
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0,09 m

u u = Tl Comprimento = 5,48 m;
Vao = 2,74 m;

Espessura = 9,00 cm;
Vao/Espessura = 30,44;
f'c = 44,0 MPa;
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2,74 m
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Figura 2.18 — Modelo de laje plana (adaptado de GARDNER & KALLAGE [1998])

Segundo os autores, o comportamento a flexdo das lajes planas com
protensao nao aderente era excelente, desde que nao ocorresse a formacao de
fissuras, pois estas apresentavam picos de momento elevado. Foi visto que a
capacidade resistente ultima do modelo € determinada pela sua resisténcia a
puncao e que, de acordo com os estudos, a ruptura por puncao € violenta e
subita, devendo-se, portanto, utilizar minoradores de resisténcia.

Os autores também citaram recomendacdes para as ligacoes laje-pilar

de canto e de borda.

SILVA [1998] estudou conceitos relevantes de projeto lajes planas
macicas protendidas. Segundo a autora, o projeto de lajes, com protensdo nao
aderente, foi muito prejudicado devido as restricoes impostas pela NBR 7197,
pois, estabelecia que a protensao nao aderente somente poderia ser utilizada
no regime de protensdo completa; recomendou cuidados na escolha correta da
espessura da laje e, do mesmo modo que AALAMI, sugeriu aproximar ao

maximo o comportamento da laje de sua resposta natural.

CARDOSO [2001] abordou a fase de projeto e dimensionamento de lajes
com protensdo nao aderente. Verificou os procedimentos de calculo,

dimensionamento e seguranca adotados pela Norma do ACI 423.3R e ACI 318-
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95, a Norma Britanica BS 8110-97 e pela Norma Brasileira NBR 7197, NBR
6118-78 e o Projeto de Revisao da Norma NBR 6118-2000. Segundo o autor,
deve-se levar em consideracdo, para o dimensionamento de estruturas com
protensao nao aderente, varios fatores como: o grau de protensao, o nivel de
carregamento, vaos dentre outras. Apresentou, ainda, outros fatores
importantes, do mesmo modo que CAUDURO e GRAZIANO, que sdo as
vantagens construtivas que a protensdo nao aderente apresenta, como, por

exemplo, a rapidez de execucao.

Ainda em 2001, MELGES realizou um estudo semelhante ao
desenvolvido por FOUTCH et al. [1990]. Verificou o comportamento a puncao
de lajes planas de concreto armado e protendido (sem aderéncia), sendo que,
neste ultimo, além de analisar a influéncia da protensao na ligacao laje-pilar,
também analisou a influéncia da presenca ou nao de armadura de puncao (ver
figura 2.19). Segundo o autor, a presenca da armadura de puncao aumentou a

resisténcia da ligacao.

J L _ L _ L
Il
1N I[N
. 1 . ! — . i
[l [T
Il
1 [ 1 [ 1 [
Modelo sem conectores Modelo com duas Modelo com trés
linhas de conectores linhas de conectores

Figura 2.19 — Distribuicdo dos cabos nos modelos (adaptado de MELGES [2001])

Do mesmo modo que MELGES [2001], CORREA et al. [2001] apresentou
um trabalho referente ao comportamento ao puncionamento de lajes planas
com protensdao nao aderente (ver figura 2.20). Comparou os resultados
experimentais de seis modelos com os Cédigos em vigéncia, tais como, ACI
318-95, o0 EC2/98, o FIP/98, a NB1-78 e a Proposta de Revisao de Norma NBR
6118-2000.
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Figura 2.20 - Distribuicdo dos cabos (adaptado de CORREA et al. [2001])

Segundo os autores, o efeito da carga equilibrante aumentou a
resisténcia da ligacdo laje-pilar a puncao; o Codigo do FIP/98 forneceu as
melhores estimativas para a carga de ruptura; os modelos com distribuicao
das cordoalhas em faixas apresentaram grandes deslocamentos, mostrando
assim, grande ductilidade, e por ultimo, os autores sugeriram a adocao de
expressoes, utilizadas no Cédigo do FIP/98 e pelo MC/90, que quantificariam

o efeito da protensao.

Os trabalhos citados se referem, em sua maioria, a experimentos e
modelagens em diversos sistemas estruturais com os sistemas de calculo
existentes, sempre comparando com os parametros normatizados. Foram
realizados muitos ensaios referentes ao comportamento a flexdo e ao esforco
cortante (puncao). Embora, muitas vezes repetitivo, isso demonstrou a grande
preocupacédo dos pesquisadores em avaliar de maneira correta o desempenho

de estruturas de edificios com a protensdo nao aderente.

Pode-se ver ainda que, nos ultimos anos, houve um desenvolvimento
nos trabalhos com monocordoalhas engraxadas no Brasil, isso, pois o sistema

somente comecou a ser adotado a partir de 1997.
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Somente a partir da década de 80, foi que as primeiras publicacoes que
destacavam a idéia da protensao nao aderente divulgando suas vantagens,
econdmicas e construtivas, em relacdo ao concreto armado e ao concreto com
protensao aderente surgiram, tentando assim, vencer a barreira que separa a

protensao nao aderente da utilizacdo comum nas obras de engenharia.

Esses estudos continuam em avanco, mostrando assim, a necessidade

de maiores investigacoes, o que justifica a importancia deste trabalho.

2.4 - Vantagens e Desvantagens

O sistema de protensdo com monocordoalhas engraxadas apresenta
varias vantagens com relacdo a protensao tradicional (aderente). Dentre elas,
pode-se destacar:

e Maior praticidade do posicionamento das cordoalhas nas férmas, pois, o
manuseio € feito com uma cordoalha por vez, sendo que esta apresenta um
peso de 0,89 kg/m;

e Auséncia da bainha metalica, tornando assim reduzidos, aqueles
excessivos cuidados com a disposicao e transporte na férma, pois a
cordoalha possui uma capa plastica protetora PEAD resistente aos
trabalhos na obra;

e O macaco hidraulico de dois cilindros € leve e pode ser manuseado por um
Unico operario;

¢ Inexisténcia da operacao de injecao de pasta de cimento nos cabos;

e Como as cordoalhas se apresentam em bainhas individuais de plastico,
estas podem se espalhar na laje em movimentos horizontais, permitindo
assim, que as cordoalhas passem através dos pilares, mesmo estes estando
desalinhados;

e Como as cordoalhas podem se espalhar, é facilitada a passagem das
instalacoes através da laje;

e As ancoragens sao pequenas e praticas, vindas em uma Unica peca e ja

vem acompanhadas de uma forma plastica para nicho;
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e Devido ao perfil delgado da cordoalha engraxada, € possivel utilizar maiores
excentricidades que no caso da protensdo tradicional com bainhas
metalicas;

e Devido a presenca da graxa na bainha de plastico, ocorre o escorregamento
do cabo, reduzindo assim, as perdas por atrito;

e A bainha e a graxa promovem a protecdo contra a corrosao da cordoalha;

e Rapidez na execucao da protensdao, mesmo com o fato da operacdo do
macaco hidraulico ser feito em uma cordoalha por vez, pois esta € muito
rapida, sendo feita em uma so6 elevacao de pressao, levando menos de 20

segundos para o término da aplicacdo da forca de protensao.

Como desvantagens, o sistema de protensdo ndo aderente apresenta
deficiéncias com relacdo ao comportamento da estrutura, quando sujeita a
carregamentos de servico e de ruptura.

Dentre elas, pode-se destacar:

e A secao transversal do elemento apresenta capacidade resistente inferior ao
da protensao tradicional (aderente) na ruptura, suportando menores
carregamentos;

e A distribuicdo de fissuras na protensao por aderéncia € melhor que na
protensao nao aderente;

e Apresenta o fato de que a forca de protensdo é garantida apenas por meio
das ancoragens, necessitando, portanto, de atencao especial na regido de

concretagem das ancoragens.

Para se aumentar a capacidade resistente da secao transversal, é
necessario, de acordo com varias publicacoes de ensaios realizados, o
posicionamento de armadura complementar passiva aderente na secdo, para
com isso, aumentar esta capacidade e, em alguns casos, pode-se ter

comportamento superior a elementos com protensao aderente.

2.5 — Sistemas Unidirecionais e Bidirecionais

O comportamento das lajes de concreto, tanto armado quanto

protendido, se baseia em dois sistemas: unidirecionais e bidirecionais.
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Estes sistemas se caracterizam pelo caminho que a carga seguira desde
o local de sua aplicacdo até o apoio da laje, sendo que, este caminho pode
variar dependendo da geometria da laje, disposicdo da armadura, forca de
protensao aplicada, disposicao dos pilares, distribuicdo do carregamento e sua
intensidade.

De acordo com AALAMI, estes sistemas tém origem na resposta natural
da estrutura aos carregamentos aplicados com as condi¢cdes de contorno da
estrutura, e o projetista, deve ter isto em mente quando fizer a disposicao de
cordoalhas e armaduras complementares para transferir de maneira
satisfatéria os carregamentos aplicados na estrutura.

Os sistemas unidirecionais se caracterizam pela transferéncia de cargas

se dar por um Unico caminho para os apoios (ver figura 2.21).

<
3 ’////Il ;5‘ arga

Figura 2.21 - Sistema unidirecional de lajes

Ja os sistemas bidirecionais, se caracterizam pela transferéncia de

cargas se dar por dois caminhos distintos (ver figura 2.22).

da carga

Figura 2.22 - Sistema bidirecional de lajes

A experiéncia tem mostrado que o sistema bidirecional leva a um
dimensionamento significativamente mais econémico, chegando a reducées de

20 % ou mais no consumo de cabos e de armadura passiva.
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2.6 - Utilizacao — Sistemas Estruturais

A utilizacdo da protensdao com monocordoalhas engraxadas é feita da
mesma maneira na construcao de pavimentos de edificios de concreto armado.

Tem-se que, na concepcdo estrutural de um pavimento, levar em
consideracdo para o projeto, fatores como: os vaos a serem vencidos e
disposicao dos pilares; espessura da laje para suportar os esforcos devidos as
cargas aplicadas e a quantidade de armadura e seu arranjo. Deve-se,
portanto, fazer uma boa escolha do sistema estrutural, para evitar custos
acentuados devidos a uma ma escolha nos critérios acima descritos.

Pode-se verificar alguns critérios adotados em projeto:

e Dispor os pilares no perimetro do pavimento, desde que ndo haja restricao
arquitetonica, para assim limitar os balancos em dimensdes econdémicas
para o projeto;

e Reduzir a secdo dos pilares para assim minimizar as perdas de protensao
devidas a restricao ao encurtamento da laje;

e Sempre que possivel, ajustar o arranjo e o tracado dos cabos de maneira a
otimizar o balanceamento de cargas para cada vao;

e Dimensionar tracados de cabos para que se possa obter um bom nivel de
flecha para os cabos de maneira a propiciar a sua melhor utilizacao (para
tal, € necessario dimensionar uma altura satisfatoria para a laje em seu

pré-dimensionamento pelas relacoes vao/espessura).

A distribuicdo dos cabos € muito importante para se obter um
comportamento mais eficiente. Segundo as recomendacoes na literatura
técnica, pode-se chegar a um arranjo de cabos que propicie mais economia,
que, € a disposicao das cordoalhas em faixas, embora isto dependa de cada
caso.

Na figura 2.23, tém-se as disposicoes possiveis de serem utilizadas em

pavimentos de edificios.
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Figura 2.23 — Exemplos de distribuicao de cabos

A figura 2.23 (a) mostra uma disposicao com 100 % dos cabos passando
pelas faixas dos pilares nas duas direcoes; a figura 2.23 (b) mostra uma
disposicao com 100% dos cabos passando pelas faixas dos pilares em uma
direcao e na outra, uma distribuicao uniforme; a figura 2.23 (c) mostra uma
concentracao de 75 % de cabos nas faixas dos pilares e de 25% nas faixas
centrais, em ambas as direcdes; a figura 2.23 (d) € similar a figura 2.23 (b),
uniforme em uma direcdo, e, na outra direcao existe uma disposicdo igual a
75 % de cabos nas faixas dos pilares e de 25% nas faixas centrais; e a figura
2.23 (e), que ilustra a disposicdo uniforme dos cabos nas duas direcoes.

A utilizacdo das faixas de cordoalhas traz muitas vantagens, dentre as
quais pode-se citar:

e Melhor uniformidade no balanceamento de carga;

e A concentracdo de cabos nas regides dos pilares aumenta a resisténcia a
puncao da laje e, também, incrementa a transferéncia do momento na
ligacao laje-pilar;

e O posicionamento de cabos em faixas permite uma maior rapidez de

execucao na obra do que a distribuicao uniforme na laje.
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Para o pré-dimensionamento de lajes protendidas, pode-se utilizar as

recomendacoes do PTI [1983] e AALAMI [1989] (Ver Tabela 2.2).

Tabela 2.2 — Relacodes de %1 para pré-dimensionamento

Sistema %1 (Vao Continuo) %1 (Vao Simples)
Teto | Piso Teto | Piso
Unidirecional |L2i€s >0 45 45 40
Vigas 35 30 30 26
Laje Plana 45-48 40-45 - -
Laje Nervurada 40 35 35 30
Bidirecional |LaJ€ Plar'la“ - 58* - -
com capitéis (AALAMI)
Laje Plana ) 60* _ .
com drop panels (AALAMI)

* Essas razoes baseiam-se em exemplos com a espessura da laje igual a 20,3 cm.

Admiti-se para os casos da tabela 2.2, uma acdo variavel até 10,0
kN/m?2.

O Codigo do FIP recomenda que, para lajes continuas, com dois ou mais
vaos, a relacao vao-espessura nao deve exceder 48 para lajes de teto e 42 para
pavimentos planos.

Segundo GILBERT [1989], a avaliacao da relacdo vao-espessura para
lajes planas deve ser feita na direcdo do maior vao. O limite da razdo vao-
espessura pode ser aumentado para 48 (laje de teto) e 42 (pavimento), desde
que as flechas, curvaturas e vibrag¢oes estejam em limites aceitaveis.

Na presente pesquisa sera dada énfase aos arranjos de laje — viga -
pilar, laje nervurada — pilar e laje lisa — pilar, onde serao vistas suas principais
caracteristicas como limitacdo de vaos, espessuras minimas, cargas
admissiveis e critérios limitadores.

Como ilustracdo sao apresentadas as armaduras determinadas nas
figuras (ver figuras 2.25, 2.26, 2.27, 2.28, 2.30, 2.31, 2.33). Os exemplos sao
submetidos a uma acao variavel de 2,40 kN/m?2 e a uma acao permanente de
1,44 kN/m?2 com uma resisténcia a compressao do concreto de 28 MPa.

As lajes sem vigas apresentam configuracoes variadas em que o modelo
estrutural pode apresentar quatro concepcoes (ver figura 2.24), que sao a laje

plana, a laje plana com capitéis, laje plana com drop panels e laje plana com
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drop panels e capitéis, sendo este ultimo nao muito utilizada, por nao ser
vantajosa para edificios comerciais e residenciais submetidos a acoes variaveis
superiores a 3,60 kN/m?2, devido as dificuldades de execucdo das formas e ao

congestionamento das armaduras.

z 2 2

tzl/6

Laje Plana Laje Plana
com drop panel

z S 2
| a | — |
b >1/6
+
Laje Plana Laje Plana
com capitel com drop panel
e capitel

Ondel é o vao livre entre apoios

Figura 2.24 - Ligacoes laje-pilar para lajes planas (AALAMI [1999])

A seguir, sao vistos os modelos estruturais utilizados, bem como suas

limitacoes e consumos médios de armaduras.
e Laje lisa

A figura 2.25 ilustra o modelo de laje plana apoiada sobre pilares.
- Vao =7,0a 12,0 m;

Limitacao = Puncao;
%1 = entre 30 e 40;
Armadura:

Passiva — 1,08 kg/m?;

Ativa — 2,84 kg/m?2.

Pilar,

Figura 2.25 - Laje lisa macica com suas caracteristicas (AALAMI)
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e Laje lisa com capitéis

A utilizacao dos capitéis limita-se em aumentar a capacidade resistente
da ligacao laje-pilar a puncao (vide figura 2.26).

O capitel é definido como um engrossamento da laje na regidao do apoio
sobre o pilar, onde suas dimensdes, de acordo com o Coédigo do ACI, nao

podem ser superiores a 1/6 do vao livre entre apoios.

Vao maximo = 11,80 m;
Limitacao =
Congestionamento de

barras;

%1 = entre 34 e 44;

Armadura:

Passiva —» 2,15 kg/m?2;
Ativa —» 5,09 kg/m?2.

Figura 2.26 - Laje lisa macica com capitéis e suas caracteristicas (AALAMI)

e Laje lisa com drop panels

O drop panel é definido, do mesmo modo que o capitel, como um
engrossamento da laje na regido do apoio sobre o pilar, onde suas dimensoes,
de acordo com o Codigo do ACI, sao superiores a 1/6 do vao livre entre apoios
(ver figuras 2.24 e 2.27).

As funcées principais do drop panel sdo: aumentar a capacidade
resistente a flexdo da laje na ligacao laje-pilar, aumentar a rigidez do vao livre

e aumentar a resisténcia a puncao.
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Vao maximo = 12,20 m;
— Limitacao =

Deslocamento excessivo;

%1 = entre 34 e 44;

< > drop panel  Armadura:

Passiva — 2,94 kg/m?2;

LL) Ativa —» 3,87 kg/m?2.

Pilar,
Figura 2.27 - Laje lisa macica com drop panel e suas caracteristicas (AALAMI)
e Laje nervurada

Este tipo de estrutura € muito utilizado em funcdo da economia no
consumo de concreto da obra (ver figura 2.28).

Além da laje nervurada propriamente dita, pode-se ainda utilizar o
sistema de grelha (ver exemplo 01 do item 2.8). E possivel realizar a protensao
na grelha com espacamentos variados e obter uma relacdo vao/espessura

economica e ainda, obter grandes vaos livres.

Vao maximo = 12,80 m
Limitacao =
Congestionamento de

barras;

%1 = entre 23 e 28;

Armadura:

Passiva — 3,18 kg/m?2
Ativa —» 1,76 kg/m?

Figura 2.28 - Laje nervurada com caracteristicas (AALAMI)

Deve-se observar, para a laje nervurada, composicoes estruturais

variadas (Ver figura 2.29).
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CAPITEL

I | 8 N —
10000000 00 Qo0
100 f mi ] f 0
00 il g mll
%%% DD[;NERVURA %g D%%%
e -

CAPITEL

Figura 2.29 - Arranjos para pavimentos com lajes nervuradas (AALAMI)

e Laje macica - viga — pilar bidirecional

A figura 2.30 ilustra o arranjo laje apoiada em vigas sobre pilares.

Viga

M

Figura 2.30 - Laje macica — viga - pilar bidirecional e suas caracteristicas (AALAMI)

Viga

e Laje macica - viga — pilar unidirecional

Vao maximo = 12,80 m;
Limitacao =
Congestionamento de
barras;

Armadura:

Passiva — 3,18 kg/m?;

Ativa — 1,76 kg/m?2.

A figura 2.31 mostra o arranjo de laje macica apoiada em vigas sobre

pilares. Este tipo de estrutura € muito utilizado em estacionamentos de

veiculos (edificios garagem).

NERVURA
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Vao maximo = 18 — 20 m;
Limitacao =
Congestionamento de

Laje barras;

%1 = 40 a 44 (laje);

Vi .
1ga %1 = 22 a 26 (viga);
Armadura:
Pilar

Passiva — 4,44 kg/m?;
Ativa — 2,68 kg/m?2.

Figura 2.31 - Laje macica - viga - pilar unidirecional e suas caracteristicas (AALAMI)

e Laje macica com vigas faixa protendidas

Este tipo de estrutura é utilizado quando um dos vaos da laje é
substancialmente maior que o vao que lhe é perpendicular, sendo a espessura
da viga faixa definida a partir do vao maior.

Neste caso, utiliza-se a disposicao de faixas protendidas em vigas de
baixa altura (vigas faixa) para poder aumentar a flecha do perfil do cabo e com
isso, eficiéncia da protensao (ver figura 2.33).

Na figura 2.32, pode-se ver a secao transversal de uma viga faixa com

suas recomendacoes de pré-dimensionamento.

4

44 <
4 a

< “ a M
B a
.,«® & o © o @ e e o o
4

Figura 2.32 - Recomendacodes de projeto para vigas-faixa (AALAMI)

Onde:

b € a largura da viga-faixa;

h € a altura total da viga-faixa;
e € a espessura da laje.
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Laje

Pilar

Viga faix

Vao maximo = 13,40 m;
Limitacao =
Congestionamento de

barras;
%1 = 35 a 45 (laje);
%1 = 18 a 25 (faixa);

Armadura:
Passiva — 2,01 kg/m?2;
Ativa —» 4,16 kg/m?2.

Figura 2.33 - Laje macica com vigas faixas protendidas em uma direcdo e suas

caracteristicas (AALAMI)

Pode-se ainda utilizar, ao invés de lajes macicas no projeto, lajes

nervuradas armadas e com isso, promover uma economia no consumo de

concreto na obra.

As figuras 2.34 e 2.35, ilustram os arranjos com vigas faixa utilizando

lajes nervuradas.

Figura 2.34 - Laje nervurada com vigas faixas protendidas em uma direcao
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Figura 2.35 - Laje nervurada com vigas faixas protendidas nas duas direcoes

2.7 - Processo Construtivo

Neste segmento, da-se um pequeno enfoque sobre a execucgao, ou seja, o
processo construtivo para estruturas protendidas com cordoalhas engraxadas.
Serao vistos os equipamentos e materiais utilizados, bem como ilustracoes de

sua aplicacao.

2.7.1. — Materiais

i) Cordoalhas engraxadas

Fornecidas pela Industria Belgo-Mineira desde 1997 apresentam bainha
plastica extrudada sobre a propria cordoalha (figura 2.36). Sao produzidas em
rolos de até 12.000 metros. Apresentam em sua composicao, além da bainha
plastica PEAD, graxa com massa linear variando de 37 g/m a 44 g/m para
cordoalhas de diametro 12,7 mm a 15,2 mm, respectivamente. Possui ainda, o
coeficiente de atrito entre o aco e o plastico da bainha com graxa variando de
0,05 a 0,07. Seu acondicionamento € feito em rolos de 1,4 a 2,8 t (ver figura

2.37).
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Capa plastica

Graxa para protegao
permanente contra corrosao

f\

Cordoalha

Figura 2.36 — Detalhe da cordoalha

engraxada (Industria Belgo-Mineira)

Figura 2.37 — Acondicionamento de

cordoalhas em rolos (Industria Belgo-

Mineira)

Tabela 2.3 - Especificacao das cordoalhas

Massa | Carga min. Carga min. Alor‘lg.
Cordoalha 0 Aaprox. | Aminima aprox. | de ruptura com 1% apos
(CP 190 RB) alongamento | ruptura
(mm) | (mm?) | (mm?) [ (kg/km)| &N) [ (kg | &N) [ (g | (%)
3x3,0 6,5 | 21,8 | 21,5 171 40,8 | 4080 | 36,7 | 3670 3,5
3x3,5 7,6 ] 30,3 ] 30,0 238 57 | 5700 | 51,3 | 5130 3,5
3x4,0 8,8 ] 39,6 | 39,4 312 74,8 | 7480 | 67,3 | 6730 3,5
3x4,5 9,6 | 46,5 | 46,2 366 87,7 | 8770 | 78,9 | 7890 3,5
3x5,0 11,1 | 66,5 | 65,7 520 ]124,8]12480]112,3]11230 3,5
6,4 | 26,5 | 26,2 210 49,7 | 4970 | 44,7 | 4470 3,5
7,9 | 39,6 | 39,3 313 74,6 | 7460 | 67,1 | 6710 3,5
7 9,5 55,5 | 54,8 441 ]104,3]10430] 93,9 | 9390 3,5
11,0 | 75,5 | 74,2 590 ]140,6]14060] 126,4 | 12640 3,5
12,7 1 101,4 ] 98,7 792 1187,3]18730] 168,6 | 16860 3,5
15,2 | 143,5] 140,0 | 1126 |265,8]26580] 239,2]23920 3,5

Fonte: Industria Belgo-Mineira

Tabela 2.4 — Acondicionamento das cordoalhas

Peso Nominal | Diametro Ext. | Diametro Int. | Altura do rolo
Cordoalha
(kg) (cm) (cm) (cm)
3 fios 2800 76,2 139 76,2
7 fios 2800 76,2 127 76,2

Fonte: Industria Belgo-Mineira

A bainha plastica deve apresentar as seguintes caracteristicas:

e Ser impermeavel a agua;

e Apresentar capa plastica composta de polietileno de alta densidade;

e Apresentar espessura minima de 1,00 mm;

e Ter resisténcia e durabilidade para suportar o arraste por entre

ferragens soltas da obra;

as
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e Formar uma barreira, juntamente com a graxa, contra a passagem de
umidade e de agentes quimicos;
e Nao reagir com o concreto ou com as armaduras ativas e passivas e nem

com o material inibidor da corrosao (graxa).

A graxa deve apresentar as seguintes caracteristicas:
e Agir como um redutor do atrito entre a cordoalha e a bainha;
e Funcionar como um elemento de protecdo e inibicdo da corrosdo para a

armadura ativa.

ii) Ancoragens

As ancoragens (vide figura 2.38), na protensao sem aderéncia, sao as
responsaveis pela integridade da protensdao, pois, como fora dito
anteriormente, nao existe aderéncia entre o concreto e a armadura ativa, logo,
0 Unico fator que promove a interacao da protensdao com o concreto, sdo as
ancoragens.

Dai vem a preocupacdo na obra em se ter um cuidado maior no
momento da concretagem dos locais onde se encontram as ancoragens.

Elas podem ser utilizadas tanto como ancoragem ativa (onde é aplicado

o alongamento do cabo) quanto ancoragem passiva (onde o cabo esta fixado).

Var.

O O O O Var.

Figura 2.38 — Detalhe da ancoragem

De acordo com GRAZIANO [2001] as ancoragens sao submetidas a

forcas de tracdo paralelas ao seu plano, de intensidade até quatro vezes a
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forca de protensao. Essas pecas devem resistir a pelo menos 1,2 vezes a

solicitacao de Estado Limite Ultimo, segundo o referido autor.

De acordo com as recomendacgoes do PTI [1985], as ancoragens devem

prover, pelo menos, 95 % da resisténcia ultima da cordoalha, o que garante

condicao suficiente de seguranca.

Na figura 2.39 ilustra-se o arranjo das ancoragens ativas e passivas.

Ancoragem passiva
Ancoragem ativa

Cordoalha engraxada

Figura 2.39 - Detalhe dos tipos de ancoragens (ativa e passiva)

Segundo as recomendacdes do PTI [1994], deve-se tomar cuidado na
execucdo das ancoragens, atentando-se para o seu posicionamento, que deve

estar bem ligada e perpendicular a féorma para nao permitir vazamentos

durante a concretagem (ver figura 2.40).

Forma Forma plastica
K‘> 7 f Cordoalha 7
7 - i
Mﬂf}f—%—g—z— ,,,,, ///// - _
7 - 7
////// v¥Ancoragem //////
VI22022/0074027727772 745277 VZ272227002022777 2740772277 V222720420200 2772 7720770277
( Correto ) ( Errado) ( Errado)

Figura 2.40 - Posicionamento da ancoragem na férma (PTI [1994])

Deve-se observar que a forma plastica tem como funcdo impedir a

passagem da pasta de cimento para a cavidade da ancoragem:.
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iii) Macaco Hidraulico

O macaco hidraulico, utilizado para realizar a protensado das cordoalhas

engraxadas, apresenta dois modelos: o automatico (figura 2.41) e o manual

(figura 2.42).

GAUGE
/ LA WAY VALVE

AUTOMATIC SEATING VALVE
OR SEQUENCING VALVE

PEMDANT-———= ~
SWITCH o

I

’UMP_HT_;.{_-; |~
T ¥

-G

T

378 FEMALE
DISCONNECT

378 MALE
DISCONNECT
174 FEMALE
BISCONNECT
14

DISCONNECT

174 MALE
DISCONNECT
14" FEMALE
HSCOMNECT
PRESSURE
HOSE
RETURN
HOSE
SEATING
HOSE

A IACHK HANDLE

HOSES CONMECTED
DIRECTLY T JACK
GRIPPER PUSHER
JACK GRIFPERS L
UNDERSIDE OF JACK
HOSES CONNECTED
DIRECTLY TO JACK / SEATING
DETACHABLE PLUNGER
NOSE PIECE

Figura 2.41 — Macaco hidraulico de

regulagem automatica (PTI [1994])

GAUGE

PENDANT 3
SWITCH —-—“I,U

AWAY VALVE
&

14~ FEMALE
DISCONNECT

14~ MALL
DISCONNECT

- NEEOLE VALVE

14" MALE
DISCONNECT
14 FEMALE
DISCONNECT

SEATING

JACH MANDLE

34+ FEMALE
OISCONNECT

[HSCONNECT:
PRESSURE
MOSE

HOSES CONNECTED
DIRECTLY TO JACK
GRIPPER PUSHER

JACK GRIPPERS
UNDERSIDE OF JACK

HOSES CONNECTED
CIRECTLY TO JACK

DETACHABLE sEnYINC/
NOSE MECE PLUNGE

Figura 2.42 — Macaco hidraulico de
regulagem manual (PTI [1994])

Durante a protensdo dos cabos, cada cordoalha é acondicionada

individualmente, e

extremamente rapido.

posteriormente

alongada, sendo este processo

2.7.2 - Resumo do Processo Construtivo

Agora, faz-se uma pequena explicacao do procedimento de execucao da

protensao sem aderéncia.

e Apobs o posicionamento das formas e da armadura frouxa (passiva), deve-se

colocar a armadura ativa nao aderente e, de preferéncia, a mesma equipe

que posicionou a armadura frouxa deve colocar a armadura de protensao;

e Durante o posicionamento da armadura ativa ndo é necessario cuidado

especial com os cabos, pois a bainha plastica € resistente ao contato com a

forma e com a armadura frouxa durante o seu arrastamento. Deve-se,

porém, ter cuidado no instante do posicionamento das ancoragens junto as

armaduras de fretagem;
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e Os cabos podem deslizar livremente pelas féormas, podendo fazer curvas
para interceptar pilares que estejam um pouco fora da linha dos demais;

e Deve ser colocada uma luva plastica na zona de interseccdo entre a
ancoragem e o cabo (ver figura 2.43), para evitar a passagem de pasta de

cimento para a ancoragem;

| 96,39 915,00 mm_(minimo) \

(minimo)

Forma plastica

7 Luva plastica
/// 7 / / p

Vi -

—

R A B e B e B
—

/ A .
Forma 7 e Ancoragem Cordoalha

V272000707707 705,7077 )

152,00 mm
(minimo)

Figura 2.43 — Dimensodes da luva plastica aplicada na juncéo

da ancoragem com a cordoalha (Adaptado do PTI [1994])

e Nas ancoragens passivas devem ser assegurados o seu cobrimento e o seu

posicionamento por meio de suportes (figura 2.44);

25,0 mm (minimo)
ou minimo estabelecido por Norma
Ancoragem o
//// passiva Luva plastica
77 - '/
7 =l e
e e
o | | o
7/
/> 7 7
Férma 7 Cordoalha
z i 7 77

Figura 2.44 - Detalhe da ancoragem passiva (Adaptado do PTI [1994])

e Os cabos devem, em regioes onde ha a presenca de aberturas, contorna-las

seguindo a recomendacao da figura 2.45, colocando um reforco no topo e

na face inferior da laje;
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2°.0" (610 mm)
MmN 12a ]
E"{ISme}MI.N_-l '\'
D — e TR 3" (76 mm)|
ABERTURA |
A R0 i
P S ™
\ ~ #4 (10 M) BAR MIN.
SUPERIOR E INFERIOR

Figura 2.45 - Procedimento da passagem dos cabos com abertura na laje
(Adaptado do PTI [1994])

e Apb6s o lancamento das armaduras ativa e frouxa, deve ser feita uma
inspecao para assegurar a correta localizacdo das ferragens (ver figura
2.46, 2.47, 2.48, 2.49 e 2.51), o diametro da armadura, tanto ativa quanto
passiva e ainda, se o perfil do cabo atende ao projeto;

e Com isso, pode ser iniciada a concretagem do pavimento do edificio,
sempre tomando muito cuidado para nao atingir nenhum cabo durante
este processo, pois a vibragdo pode provocar o afastamento de algum cabo
de sua posicao original (mudanca do seu perfil);

e A protensdo dos cabos deve ser realizada somente quando o concreto

atingir a resisténcia minima estabelecida em projeto;

Figura 2.46 — Lancamento das Figura 2.47 - Inspecao da passagem de
armaduras ativa e frouxa (GRAZIANO armadura ativa pelo pilar (GRAZIANO
[2000]) [2000])
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Figura 2.48 — Detalhe da passagem de Figura 2.49 - Posicionamento de

armadura ativa por ligacao laje-pilar ancoragens na férma

e Durante a protensao dos cabos, deve-se tomar cuidado com o alongamento
das cordoalhas, marcando-as com tinta, com o intuito de ter uma
referéncia de alongamento da cordoalha;

e Com isso, pode-se realizar a protensdao com o macaco hidraulico (ver figura
2.50), posicionando-se as cunhas e alongando um cabo por vez, sendo esta
tarefa realizada por pessoal devidamente treinado;

e Logo apos, deve-se proceder ao corte das pontas dos cabos e executar o
preenchimento do nicho de protensao, o que deve ser feito com material
cimenticio e de baixa retracdo, de modo a proteger as ancoragens de

agentes agressivos do meio ambiente;

Figura 2.50 - Protensdo de cordoalha Figura 2.51 — Detalhe construtivo mostrando
com macaco hidraulico (GRAZIANO  a ancoragem posicionada (GRAZIANO [2000])
[2000])

Na figura 2.52 pode-se ver os equipamentos que compdem o sistema de

protensao nao aderente.
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Cordoalha engraxada

Bloco de ancoragem

Tubo de transicao

oy
%,

= g3
o

Luva plastica
1 .,] ",

N
V\

Cunha

<\ — Forma de plastico

Figura 2.52 — Sistema de ancoragem e cordoalha

A seguir, na figura 2.53, pode-se ver um esquema simplificado da
protensao de cordoalhas nao aderentes.

Ancoragem passiva com
armadura de fretagem
Zona concretada

20,

b

n

Lty
///,5//////////////////,,

=2
%

) 7
tin

Forma

Nicho

Armadura ativa com
armadura de fretagem

Figura 2.53 - Esquema simplificado de protensao nao aderente
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2.8 - Exemplos de Aplicacao da Protensao Nao Aderente

Neste segmento serao ilustradas algumas aplicacoes bem sucedidas do
sistema de protensdao de monocordoalhas engraxadas de estruturas de

edificios, comerciais e residenciais no Brasil.

e Exemplo 01 - Edificio Comercial Miguel Dias (figuras 2.54 a 2.56)

Construtora:
J. Amaral Construcoes

Calculo Estrutural:

HM Engenharia Estrutural
S/C Ltda.

Local:

Fortaleza — CE

Figura 2.55 - Vao livre no estacionamento  Figura 2.56 — Vao livre dos escritérios
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e Exemplo 02 - Edificio Villa de Huesca (figuras 2.57 a 2.59)
. a Construtora:
Barcelona Construcoes

Calculo Estrutural:

J. R. Medeiros Engenheiros
Associados S/A.

Local:

Fortaleza — CE

Figura 2.58 - Vao livre da laje Figura 2.59 — Ancoragens no pavimento

e Exemplo 03 - Igreja de Nossa Senhora de Lourdes (figuras 2.60 a 2.62)

Construtora:
J. Simoes
Engenharia Ltda.

Calculo Estrutural:

TS - ”
-lﬂ-m Ill...-"" l E - MD Engenheiros

Associados S/A

Local:

Fortaleza — CE

Figura 2.60 — Vista geral
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Figura 2.61 — Detalhe da viga protendida

e da laje nervurada

Figura 2.62 - Vao livre do pavimento

térreo da estrutura
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ASPECTOS TEORICOS DO
CONCRETO PROTENDIDO

3.1 - Analise das tensoes

Vai-se analisar as tensdes limites para os estados limites
estabelecidos de acordo com as limitacdes de resisténcia a tracdo e a
compressao do concreto.

A analise da secao transversal sera feita divido-a em duas regides
(figura 3.1): a das fibras inferiores, aqui caracterizada pelo indice 1 e a

regiao das fibras superiores, caracterizada pelo indice 2.

Borda Superior

N B S 7% 77777777777 %7

Borda Inferior

Figura 3.1 — Secao transversal de uma viga mostrando as regioes para as fibras

inferiores (1) e superiores (2)
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Pode-se ver na figura 3.2 um esquema de uma viga simplesmente
apoiada submetida a um carregamento de intensidade w distribuido

uniformemente e uma forca de protensao de intensidade P aplicada a pecal.

—A
A Ll
I Aa’i P P
e é
[Torene) —=A' 71177777

/1117117

Figura 3.2 — Esquema de viga simplesmente apoiada com cabo parabdlico

Aplicando-se a forca de protensdo P na secdo transversal da viga,
com a adicao do momento correspondente, tem-se um diagrama de tensoes

como o ilustrado na figura 3.3.

= A B, =P.cosa = P

=A 77717777 P'ep — p P'ep

Figura 3.3 — Diagramas de tenséo, para a secdo transversal central da viga,

referentes a forca de protensao P aplicada

1 A ilustracao é feita a forcas uniformemente distribuidas, embora as idéias apresentadas
sejam iguais
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C‘ ,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,

=A JI77777 O =—

Figura 3.4 — Diagrama de tensoes, para a secao transversal central da viga, referente

a aplicacao da forca w

Com a aplicacdo da carga w a viga (figura 3.4), vé-se que ocorre um
incremento nas tensodes de tracdo e compressao nas regioes 1 e 2, fazendo o

equilibrio com as tensoées de protensao ja impostas, tem-se:

P P.ep M,

0cpl =T + Eq (31)
Ac Wl Wl
P P.e M

Oy =——+——— Eq. (3.2)

Onde,

Gep1 € a tensao devida a protensao e a carga w aplicada na peca na regiao
1 da secao transversal;

op2 € a tensao devida a protensao e a carga w aplicada na peca na regiao

2 da secao transversal,;

ep € a excentricidade do perfil do cabo com relacao ao centro de
gravidade da secao transversal da peca;

P € a forca de protensao aplicada a peca;

Ac € a area da secao transversal de concreto;

W, € o modulo resistente para as regiao 1;

W € o modulo resistente para as regiao 2;
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3.2 - Método de Calculo da Forca de Protensao

Método do Balanceamento de Carga

Foi introduzido por LIN [1963] como um método de analise de pecas
protendidas e, devido a sua enorme simplicidade, foi largamente difundido e
atualmente € o método predominante de calculo de pecas protendidas.

Baseia-se no principio de que a protensao € vista, principalmente,
como uma tentativa de balancear uma parte da carga da estrutura, o que
explica o nome do método. A protensdo equilibra parte da carga, ou
combinacao de carga, de tal maneira que a peca nao fique sujeita a tensodes
de tracdo. Pode-se assim, controlar a formacao de fissuras e o desempenho
da estrutura ao longo de sua vida util.

De acordo com AALAMI [1989], o balanceamento de carga é o
principal método de analise de estruturas de concreto protendido. Quando
aplicado em estruturas complexas, necessitam de uma abordagem em seus
conceitos com um contexto mais ampla néo incluida no presente texto. Este
meétodo € extremamente vantajoso no calculo de sistemas estaticamente
indeterminados, pois mesmo neste caso mantém a sua simplicidade. Uma
estrutura com sua carga balanceada pode ser considerada como néo
protendida, com uma reducdo de carregamento transversal, devida a uma
pré-compressao aplicada pela forca de protensao.

Em sua publicacao, AALAMI [1989], realiza um amplo estudo teorico.

A

P R P P P
T et e AT \AfI a ﬁEA/

AW AW

Esquema de corpo-livre do cabo
Viga protendida simplesmente apoiada

w-dq
HRERREREEN
P[] P

AN AN

Esquema da estrutura com a carga equivalente aplicada

Figura 3.5 — Aplicacdo do Método do Balanceamento de Cargas
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Segundo LIN [1963], as forcas do balanceamento de carga sao
produzidas pela componente transversal devida a protensdo longitudinal
(ver figura 3.5). O carregamento aplicado ao pavimento w € equilibrado pelo
carregamento de sentido contrario g, proveniente da protensao. Esta carga
g pode equilibrar totalmente a carga w ou apenas parte dela.

A determinacao da forca de protensdao necessaria, para equilibrar a
carga w aplicada a estrutura, pode ser determinada utilizando-se a seguinte

expressao, valida para um cabo com perfil parabdlico:

8.P.h

W= L—2 Eq. (3.3)
Onde,
P ¢é a forca de protensao aplicada na secao transversal da peca;
h € a altura do cabo em relacdo a linha média da secdo transversal da

peca;

L € o comprimento da parabola que o cabo faz no trecho da peca;
w € o carregamento aplicado a estrutura.

O balanceamento de cargas para o sistema bidirecional é diferente do
unidirecional, pois, naquele ocorre tanto o acréscimo quanto o decréscimo
da carga balanceada devido a componente transversal dos cabos
posicionados na direcao perpendicular. Conseqlientemente, pode-se
observar que, as forcas de protensdo e os perfis dos cabos nas duas
direcoes ortogonais sao totalmente inter-relacionados.

Na figura 3.6, vé-se a esquematizacao das componentes das cargas

balanceadas em um sistema bidirecional.
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Componentes com sentidos
iguais e para baixo

Componentes com
sentidos contrarios

Componentes com sentidos
iguais e para cima

Cordoalha
engraxada

Figura 3.6 — Perfis de cabos parabélicos em lajes protendidas continuas

Pode-se ver na figura 3.6 que os cabos apresentam perfis diferentes
nas duas direcoes e, em algumas situacoes, estes coincidem seu perfil,
gerando componentes da forca de protensao em sentidos iguais.

Na regiao 1, pode-se ver que as componentes de protensdo
apresentam a mesma direcdo e sentido, para os cabos ortogonais, gerando
um alivio na carga aplicada ao pavimento.

Na regiao 2, tem-se a componente na direcdo X no sentido contrario
ao da forca aplicada no pavimento e na direcdo ortogonal, Y, a componente
apresenta o mesmo sentido da forca aplicada ao pavimento. Neste caso,
deve-se, antes de realizar o equilibrio entre as componentes da forca de
protensao e a forca aplicada ao pavimento, equilibrar as duas componentes
dos cabos nas direcoes ortogonais.

A regidao 3, apresenta o mesmo principio da regido 1, porém,
apresenta as componentes da forca de protensdo tém o mesmo sentido da
forca aplicada ao pavimento.

A equacao a seguir, incorpora as forcas de protensdo nas duas

direcoes para equilibrar a acdo w.

8.P..e 8.Py.ey
W= X2X + 5 Eq. (3.4)
Ly Ly
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Onde,

Px € a forca de protensao na direcdo X por unidade de comprimento;

Py € a forca de protensao na direcdo Y por unidade de comprimento;

ex € a altura do cabo em relacao a linha média da secao transversal da

laje nas direcao X;

ey € a altura do cabo em relacdo a linha média da secao transversal da
laje nas direcao Y;

Lx € o comprimento do trecho do cabo de onde comeca e termina a
parabola do cabo na laje na direcao X;

Ly € o comprimento do trecho do cabo de onde comeca e termina a
parabola do cabo na laje na direcao Y;

w € a parcela do carregamento aplicado por unidade de area a ser

equilibrada.

De acordo com LIN, muitas combinacoes de Px e Py satisfazem a

equacao (3.4).

3.3 — Perdas de Protensao

As perdas de protensao dividem-se em dois tipos, sendo esta divisao
de carater temporal, pois as perdas variam com o tempo, sendo estes no ato
da protensdo ao longo do tempo. Outro tipo de perda, em menor escala,
refere-se a flexdo da peca, ou seja, a mudanca da geometria da peca.

e Perdas Imediatas — que ocorrem durante a protensao da peca;
e Perdas Progressivas — que ocorrem ao longo do tempo, apos a protensao;

e Efeito da curvatura na forca de protensao produzido pela flexdo da peca.
3.3.1 - Perdas Imediatas
As perdas imediatas se manifestam exatamente durante e

imediatamente apos o ato da protensao.

Sao subdivididas em trés tipos:
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i) Perdas por atrito

Quando um cabo é submetido a uma forca de alongamento, esta
forca nao fica constante ao longo do seu comprimento, pois existe atrito
entre a superficie do duto ou bainha e a superficie do préprio cabo.

As perdas por atrito sdo causadas por duas componentes de atrito:

e Efeito da curvatura do perfil;
e Efeito da mudanca do perfil do cabo ao longo dele (ondulacodes

acidentais ou parasitas).

Para um trecho elementar de cabo, mostrado na figura 3.7, véem-se
as componentes de friccao entre a superficie do cabo e a superficie da
bainha. Os angulos de desvio da sao considerados suficientemente

pequenos, podendo-se considerar sen(da) = tg(da) = da.

Figura 3.7 — Perdas de protensao por atrito devido a curvatura do cabo
Onde,
R € o raio de curvatura do cabo no trecho AB;
da € o angulo de desvio do cabo no trecho AB (em radianos);

u é a forca equilibrante distribuida ao longo do cabo no trecho AB,
P
u=—);
( R)

dpP € a componente de perda da forca de protensédo no trecho AB,;

P € a forca de protensao aplicada no ponto A;
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P-dP ¢ a forca de protensao resultante apos as perdas por atrito no trecho;
dx € o comprimento do cabo no trecho AB, dx =R.da;
fat € a forca de atrito distribuida no trecho AB;

f,, =p.u, onde p, é o coeficiente de atrito de Coulomb.

Com isso, a perda devida a forca de atrito (faf), para um comprimento
do cabo igual a dx, pode ser expressa por:

dP =p.P.da Eq (3.5)

As oscilacoes acidentais (vide figura 3.8) ocorrem em virtude de
imperfeicoes no posicionamento dos cabos, que sao desvios angulares nao

intencionais que provocam perdas por atrito.

Pontos de fixacao

i
i
i
i
i
i
i
i
i
i

\ Cabo com ondulacoes

(desenho exagerado) Eixo projetado

elevacgao

L

\ Cabo com ondulacoées laterais
(desenho exagerado)

planta

Figura 3.8 — Esquema das oscilacoes acidentais ou parasitas

nos cabos (Adaptado de HANAI [2000])
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As perdas devidas a essas oscilacoes acidentais ao longo do
comprimento dx (ver figura 3.6) sdo usualmente expressas como K.P.dx,
onde K € um coeficiente empirico de oscilacdes acidentais por metro do cabo
(conforme no Coédigo do CEB-FIP [1984], na falta de dados experimentais
adota-se K=0,01p).

dP=K.P.dx Eq. (3.6)
Somando as duas parcelas, tem-se:
dP =p.P.da + K.P.dx Eq. (3.7)
Assim, para se determinar o total de perdas para o cabo no trecho
AB, tem-se:
P, a x
PBd?P:u.lchK.z[dx Eq. (3.8)

Resolvendo, chega-se a um resultado final igual a:

.e—(u.a+K.x)

PB — PA Eqg. (3.9)
Onde,

Pa € a forca de protensao no ponto A;

Ps ¢ a forca de protensao no ponto B;

Estendendo para o caso do cabo inteiro, tem-se que a equacao toma

a seguinte forma:
AP(x) = P,.[1- e >*K9] Eq. (3.8)

Com,
AP(x) € a perda de protensao no cabo na secao de abscissa x;
P; é a forca de protensao aplicada na armadura pelo equipamento de

tracao;
Yo € a soma dos angulos de desvios previstos (em radianos) no trecho

compreendido entre O e x;

Na tabela 3.1, vé-se os valores para p de acordo com o Projeto de

Revisdo da NBR 6118-2001.
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Tabela 3.1 — Coeficientes de atrito u, de acordo
com o Projeto de Revisdao da NBR 6118-2001

Tipo de superficies de atrito u
Entre o cabo e concreto 0,50
Entre barras ou fios com mossas ou saliéncias e bainha metalica 0,30
Entre fios lisos ou cordoalhas e bainha metalica 0,20
Entre fios lisos ou cordoalhas e bainha metalica lubrificada 0,10
Entre cordoalha e bainha de polipropileno lubrificada 0,05

ii) Perdas por acomodacao das cunhas de ancoragem

Quanto uma cordoalha é tensionada e o macaco hidraulico é
liberado, a forca de protensao é transferida para as cunhas. Essas cunhas
estdo sujeitas a tensdes que provocam uma deformacdo junto as
ancoragens, na forma de uma friccdo entre a superficie das duas pecas. A
acomodacdo da ancoragem consiste em um recuo da cunha. Esta
acomodacao acarreta uma reducdo da forca de protensdo no trecho inicial
da cordoalha, sendo o recuo da ordem de 2,54 mm (LIN & BURNS [1981]),
para os cabos de multiplas cordoalhas.

De acordo com o Projeto de Revisao da NBR 6118-2001, o valor desta
perda deve ser determinado experimentalmente ou adotado segundo as
indicacoes dos fabricantes dos dispositivos de ancoragem.

Segundo LIN & BURNS [1981], as cunhas deslizam na ancoragem até
que esta esteja firmemente posicionada. A acomodacao depende do tipo de
cunha, da ancoragem e da intensidade da forca de protensao utilizadas.
Segundo os referidos autores, um valor igual a 0,254 cm (0,1 in.) pode ser
adotado como o valor da acomodacao da cunha na ancoragem.

A Empresa MAC fornece um valor entre 6,0 e 14,0 mm, para
ancoragens de cordoalhas engraxadas e de 6,0 mm para ancoragens de
armaduras ativas aderentes.

As perdas geradas por esta acomodacdo sdo maiores nas cordoalhas
de pequena extensao do que para cordoalhas de maior comprimento.

Na expressado 3.10, pode-se ver que o alongamento da cordoalha é

diretamente proporcional ao comprimento do cabo.
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A, :% Eq. (3.10)
Onde,
Aa € o alongamento da cordoalha;
L € o comprimento da cordoalha afetado por esta perda;
Ep € o modulo de elasticidade do aco protendido;
Opi € a de tensdo na armadura ativa imediatamente apds a aplicacdo da

forca de protensao.

Relacionando esta equacdo com a acomodacdo da cunha na
ancoragem para o valor de LIN & BURNS (2,54 mm) e para o valor fornecido
pela Empresa MAC de protensao (10,0 mm), a figura 3.9 mostra um
exemplo com cabos protendidos com a mesma intensidade de forca
(0pi=103,40 kN/cm?) e moédulo de elasticidade do aco de protensao

(Ep=20.694,27 kN/cm?), porém, com comprimentos de cabo diferente.
200% ~

——LIN & BURNS [1981]

— MAC
150% ~

100% ~

50% ~

Perda devida a acomodacao da
ancoragem (%)

O% T T T T T 1
0 500 1000 1500 2000 2500 3000

Comprimento do cabo (cm)

Figura 3.9 - Variacao da perda por acomodacao da ancoragem para uma cordoalha

com diferentes comprimentos

iii) Perdas por encurtamento elastico do concreto.

Quando um cabo € alongado, ou seja, submetido a uma forca de

protensao, ele provoca um encurtamento elastico no concreto, gerando,
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como conseqUiéncia, uma perda de forca de protensao (ou relaxacao) dos
demais cabos ja protendidos.

De acordo com o Projeto de Revisdao da NBR 6118-2001, a perda de
tensdo média de protensao, devida a relaxacdo do aco de protensao, pode
ser obtida pela seguinte expressao:

_ Ap(Ocp +0cg).(n—1)

Ao, = Eq. (3.11)
2.n

Onde,

G € a tensao inicial no concreto no nivel do baricentro da armadura de
protensao, devida a protensdo simultanea dos n cabos;

6cg € a tensao no concreto no nivel do baricentro da armadura de
protensao, devida a carga permanente modificada pela protensao ou
simultaneamente aplicada com a protensao;

op € a relacao entre os modulos de elasticidade da armadura ativa e do

concreto, na data do ato da protensao.

Vale salientar que o numero de cabos (n) na expressdo depende do

projetista.

3.3.2 - Perdas Progressivas

As perdas progressivas consistem nas perdas que a peca e o cabo
sofrem ao longo do tempo.

Na literatura, foram publicados muitos trabalhos na tentativa de
determinar este comportamento, onde se pode destacar o trabalho de
MEYERS et al. [1970], ZIA et al. [1979] e o PCI [1975].

De acordo com SILVA [1998], uma vez que os fendomenos de retracao
e fluéncia do concreto e relaxacdo do aco da armadura ativa sao
dependentes do tempo, os aspectos construtivos, que consistem nas fases
de concretagem e aplicacdo de carregamentos, tornam-se relevantes na
estimativa destas perdas.

Segundo o Projeto de Revisdo da NRB 6118-2001, deve-se levar em
conta, na sua determinacdo, a interacdo destes fendémenos utilizando os
processos indicados, com as hipdoteses de que sdao que a peca esteja no

Estadio I e que exista aderéncia entre o aco e o concreto.
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A cordoalha engraxada nao apresenta aderéncia com o concreto, e o
Projeto de Revisdo da NRB 6118-2001 ndo comenta nada com relacado as
perdas progressivas para a protensao do tipo nao aderente.

Segundo LIN & BURNS [1981], as perdas diferidas sao
interdependentes. Os materiais concreto e aco apresentam caracteristicas
proprias para o comportamento ao longo do tempo, mas, ao se aplicar uma

forca de protensao, essas propriedades sao inter-relacionadas.

i) Perdas devido a deformacao por fluéncia do concreto

A deformacado por fluéncia consiste em um acréscimo nas
deformacodes do concreto devido a manutencao de um carregamento a peca.
Na figura 3.10, tem-se a variacao da fluéncia em funcdo tempo,
dando uma idéia de suas propriedades. Embora, esta curva apresente
muita variacdo entre estruturas diferentes, os limites superiores e inferiores
na figura 3.10, mostram esta variacdo e servem para demonstrar que €

simples estimar as perdas no cabo devido a fluéncia.
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! | | i
80% - ;
Média de 75 / . : i
Cln';pus-de-pﬂm’a’>A ' ' |
N . ! i
60% . e - ' -
. - ' ! b
///,/<Limite inferior | i
- %/ . I i

Percentual de fluéncia

i i l H |

! L |

20% == L i
!

_r!i

L

)

]

. |

0% | ]
10 dias 28 dias 90 dias 1 2 s 10 20 30

ano anos anos anos Anos anos

Tempo apds o carregamento
(Escala logaritmica)

Figura 3.10 — Relacdo entre a porcentagem de acédo da fluéncia com o tempo

(adaptado de LIN & BURNS [1981])

Para a protensao nao aderente, a compressao média na peca é
utilizada para se estimar as perdas devidas ao encurtamento elastico e a

deformacéao por fluéncia do concreto.
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De acordo com a publicacdao de LIN & BURNS, a perda de tensao na

cordoalha pode ser obtida pela seguinte expressao:

AOp. = (P(t7to)~OCG-E_P Eq. (3.12)
Ec

Onde,

Acpe € a perda de tensao de protensao na cordoalha devida a fluéncia;

Ep € o modulo de elasticidade da armadura ativa;

E. € o moédulo de elasticidade do concreto aos 28 dias;

Gcg € a tensao no concreto no nivel do baricentro da armadura de
protensao, devida a carga permanente modificada pela protensao ou
simultaneamente aplicada com a protensao.

o(t,to) € o coeficiente de fluéncia, estabelecido de acordo com o Projeto de

Revisdao da NRB 6118-2001, no instante t para a protensao e carga

permanentes aplicadas no instante to;

Segundo LIN & BURNS, o valor do coeficiente de fluéncia ¢(t,to), deve
ser igual a 1,6 para pecas com pos-tracao e igual a 2,0 para pecas com pré-
tracao.

Vale observar que, o Projeto de Revisao da NBR 6118-2001 nao faz
qualquer alusao a protensao nao aderente, mostrando que a equacéo 3.12 é
para o caso com protensdo aderente. Entretanto, a equacao fica a favor da

seguranca para o caso do calculo para protensado nao aderente.
ii) Perdas devidas a deformacao por retracao do concreto

A deformacao por retracdo consiste em um encurtamento da peca,
provocando assim, um afrouxamento na armadura ativa, o que promove
uma reducdo na forca de protensao.

De acordo com LIN & BURNS [1981], a deformacéao por retracao varia
em funcdo da relacao volume-superficie externa, da umidade relativa e do
tempo de final da cura e aplicacdo da forca de protenséo.

Os autores acima citados permitem uma estimativa para a

deformacéo por retracdo do concreto com a seguinte expressao:
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\Y
Ecs :8,2.106.[1—0,06.§j.(100—UR) Eq. (3.13)
Onde,
V/S ¢é arelacdo volume-superficie da peca (em polegadas);
UR € a umidade relativa do ar (em porcentagem);

€cs € a deformacéo por retracao do concreto;

Para a estimativa da perda de protensao devida ao encurtamento da

peca, pode-se utilizar a equacéao 3.13.

AoLg =8,2. 10’6.KS.EP. [1—0,06.%) . (100 —UR) Eq. (3.14)
Com,
Acps € a perda da tensdo na forca de protensdo aplicada na cordoalha
devido a retracao do concreto;
Ep € o modulo de elasticidade da armadura ativa;
Ks € o coeficiente que leva em consideracdo o instante do inicio da

retracdo e a aplicacado da forca de protensao.

Na tabela 3.2, vé-se a variacdo do coeficiente Ks para diversas idades
do concreto entre o fim do periodo de cura da peca e a aplicacao da forca de

protensao.

Tabela 3.2 — Valores do coeficiente Ks para idades variadas entre o tempo de final

de cura e da aplicacédo da forca de protensao

Tempo
1 3 5 7 10 20 30 60

(em dias)
Ks 0,920,851 0,80 | 0,77 | 0,73 | 0,64 | 0,58 | 0,45

Fonte: LIN & BURNS [1981]

Para o Projeto de Revisao da NBR 6118-2001, a deformacado por
retracdo provoca um encurtamento da peca, resultando em uma perda de
protensao no cabo. Do mesmo modo LIN & BURNS [1981] ressaltam que o
valor da retracdao varia conforme a umidade relativa do ambiente, a

consisténcia do concreto no lancamento e a espessura ficticia da peca.
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A perda de tensdo na cordoalha referente ao encurtamento da peca

pode ser obtida pela equacéao 3.15.
Acps =€cs(tsto).-Ep Eq. (3.15)

A deformacao devida a retracao para os instantes to e t, é:

ecs(tito)=ecs” [Bs(t)—Bs(to)] Eq. (3.16)
Onde,
Bs(t) e Bs(to) sao os coeficientes relativos a retracdo, no instante t e to,

respectivamente (Eq. 3.16)-(Ver figura 3.11);

t 3 t 2 t
— | +Al— | +B|—
(100) (100} (100}

Bs(t)= R 2 t Eq. (3.17)
—| +C{—~| +D|—|+E
(100) (100] [100]
Onde,
A=40 Eq. (3.18)
B=116.h3 - 282h2 + 220.h - 4,8 Eq. (3.19)
C=2,5.h3 -8,8.h +40,7 Eq. (3.20)
D=-75.h3 1585.h? + 496.h - 6,8 Eq. (3.21)
E=-169.h* +88.h3 +584.h% ~39.h+0,8 Eq. (3.22)
t € o tempo em dias (t > 3 dias);
h € a espessura ficticia em metros, com 0,05 < h < 1,6;
€es. € ovalor final da retracao, definido pela equacao 3.23;
Ecs = E15-€ag Eq. (3.23)

Com,
€1s é o coeficiente dependente da umidade relativa do ambiente e da
consisténcia do concreto (ver tabela 3.3);

2
UR UR _
€14 {— 6,16——484 +—1590J.10 N Eq. (3.24)

A equacdo 3.24 somente € valida para abatimentos de 5-9 cm e
UR<90%.

€2s € o coeficiente dependente da espessura ficticia da peca,;
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__.33+2h, o
7 20,8+3.h,, a- (3-29)

A espessura ficticia (hsc) € dada pela seguinte expressao:

2.A
h,, =[1+e7#01vR] =20 (para UR<90%) Eq. (3.26)
u

ar

Ac € a area da secdo transversal de concreto da peca;

Uar é a parte do perimetro externo da secdo transversal da peca em

contato com o ar.

B (t)

1.0 ] H
P pre A =
0.9 . - - .
o // /VP f’// ’r
08 g 7 / / /
0.7 . | S AN AERVARD |

o1 : ¥ 1 1) / 1 J
05 - £/ FL=—== & e S EEE i)
o ,J 52 Jﬁ‘/ ARl

l___ al - - , /, . il & i | |
03 » / // 1 v | / |
0,2 i o v |
- e e nd |
' et ol BT o I ! :
0,0
1 3 10 100 1000 10000

idade ficticia do concreto em dias

Figura 3.11 - Variacao de s para o tempo t (adaptado do Projeto de Revisdo da
NBR 6118-2001)

Tabela 3.3 — Valores numeéricos usuais para determinacdo de g;s

Umidade Retracao (10%. c1s)

Relativa Abatimento de acordo com a NBR 7223

(UR) - % 0-4cm 5-9cm 10 - 15 cm
100% 1,0 1,0 1,0
90% -1,0 -1,3 -1,6
70% -2,5 -3,2 -4,0
40% -4,0 -5,2 -6,5

Fonte: Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001
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iii) Perdas devidas a relaxacao da armadura ativa

A relaxacao do aco consiste na perda de tensao que a cordoalha sofre
ao longo do tempo, sob deformacao constante. De acordo com ensaios em
acos para protensdo submetidos a alongamento constante em um
determinado periodo de tempo, é visto que, ocorre uma reducao gradual na
forca de protensao, como pode ser visto na figura 3.12. Nessa figura f,i/f,y €
a razao entre a tensdo de protensao aplicada e a tensao de escoamento do

aco de protensao.

100

920

80

/L (%)

50 | | 1
10 100 1000 10000 | 100.000

Tempo (horas)

Figura 3.12 - Diagrama de perda de tensao nos cabos ao longo do tempo (adaptado

de LIN & BURNS [1981])

A perda de tensdo da forca de protensdo pode ser obtida com a

seguinte equacao 3.27.

AG oz =V(t,t,).0p Eq. (3.27)

Com,

Acpr(t, to) é¢ a perda de tensado por relaxacdo pura (com comprimento
constante) desde o instante to do estiramento da armadura até
o instante t considerado;

Gpi é a tensdo da armadura de protensdo no instante de seu
estiramento;

y(t,to) € a intensidade da relaxacao do aco.
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Na tabela 3.4, tem-se os valores para y(t,to), em porcentagem, para
valores médios da relaxacao, medidos apos 1000 h a uma temperatura de

200 C (\|l1ooo) .

Tabela 3.4 — Valores de w1000 em porcentagem (%)

Cordoalhas Fios
GPo Barras
RN* RB** RN* RB**
0,5.fptx 0 0 0 0 0
0,6.fptx 3,5 1,3 2,5 1,0 1,5
0,7 .fptx 7,0 2,5 5,0 2,0 4,0
0,8.fptx 12,0 3,5 8,5 3,0 7,0

Fonte: Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001
* RN — Relaxacao Normal

** RB — Relaxacado Baixa

Com f,u sendo igual ao valor caracteristico da resisténcia a tracao do
aco de protensao.
De acordo com o Projeto de Revisao da NBR 6118-2001, para valores

diferentes de 1000 h, sempre a 20° C, pode-se utilizar a seguinte expressao:

0,15
(t,ty) =y oty Eq. (3.28)
YL, ty 1000 * 41,67 - 9.

Onde, t e to sao dados em dias.
Ainda, é admitido que, para tensodes inferiores a 0,5.f,i nao existam
perdas por relaxacdo do aco de protensdo e que, para o tempo infinito, o

valor de y(t,to) seja aproximadamente igual a 2,5.y1000.
iv) Perdas Totais Progressivas
Para a determinacado das perdas totais progressivas, deve ser feita

simplesmente a soma das perdas calculadas, de acordo com a expressao a

seguir:
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Ac =Ac,. +Ac,, +Ac Eq. (3.29)

p,c+r+s

Onde,
AGp,cstr é a perda de tensdo no aco de protensédo devido a deformacéo

por fluéncia e retracdo do concreto e por relaxacdo do aco.

De acordo com o ACI 423-89, para estruturas tipicas, os valores para
as perdas de protensdao podem ser adotados na falta de calculo mais
detalhado. Na tabela 3.5, essas estimativas sado apresentadas baseados em
concreto normal com valores médios para a resisténcia a compressao do
concreto, nivel de protensao (completa ou parcial) e condi¢cdes de exposicao
ao meio ambiente.

Vale ressaltar que a tabela 3.5 nao inclui as perdas relacionadas ao
atrito e a acomodacao da ancoragem, que devem ser adicionadas aos

valores tabelados.

Tabela 3.5 — Perdas de protensao aproximadas

Tipo de cabo Perda de protensao (MPa)
Lajes Vigas

Cordoalhas (f,x=1860 MPa)

207 241
fios (fpru=1655 MPa)
Barras 138 172
Cordoalhas de baixa relaxacao

103 138

(fox=1860 MPa)

Fonte: ACI 423-89.

3.3.3 - Perda e ganho de tensao no cabo devido a flexao da peca

Este tipo de perda ou ganho se encontra tanto na fase inicial da
protensao da peca, quanto ao longo do tempo.

Quando uma peca esta sujeita a flexdo, a tensao devida a forca de
protensao no cabo pode reduzir ou aumentar, dependendo da curvatura de
flexao (concavidade da peca) e da localizacao do cabo.

O projeto de Revisao da NBR 6118-2001 nao faz qualquer alusao a

este fendmeno que ocorre em pecas de concreto protendido.

77



Aspectos do Concreto Protendido

De acordo com LIN & BURNS [1981], a mudanca da curvatura da
peca depende do tipo de protensdo (pré ou pos-tracdo) e do tipo de
cordoalha utilizada (aderente ou nao aderente).

No presente estudo admite-se que a protensao nao aderente pode
apresentar uma perda de sua tensao, devida a contra-flecha ocasionada
pela protensdo, ou, um ganho de tensdo, quando a peca estiver
completamente solicitada (ver figura 3.13). Se os cabos possuirem liberdade
para se deslocar na bainha, estes irdo aumentar ou diminuir seu

comprimento conforme a flexdo que ocorrera na peca.

P P
—» +—

Y

D00
V4
Encurtamento do cabo

P P
— <

Y 000
Y

Alongamento do cabo

Figura 3.13 — Variacdo do comprimento do cabo (adaptado de LIN & BURNS
[1981])

Embora seja um efeito dificil de se avaliar, de acordo com os referidos
autores, a perda ou o ganho de tensao na cordoalha sdo da ordem de 2 ou

3%.

3.4 - Caracteristicas dos Momentos das Pecas Protendidas

Os momentos induzidos pela protensao sédo diretamente
proporcionais a excentricidade dos cabos com relacao a linha neutra da
peca. Em vaos continuos, ou estruturas protendidas indeterminadas, os
momentos ndo sao usualmente diretamente proporcionais a excentricidade
do cabo. Esta diferenca ocorre por causa das deformacdes impostas pela
protensdo que sdo resistidas onde existe a continuidade com outros

elementos da estrutura (apoio). Estas restricoes modificam as reacoes e
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consequUentemente afetam os momentos fletores e as cortantes resultantes
da protensao.

De acordo com a literatura mundial, os momentos das pecas
protendidas sao divididos em duas categorias:
e Momentos Primarios ou de Primeira Ordem,;
¢ Momentos Secundarios ou de Segunda Ordem ou Momentos

Hiperestaticos.

Os momentos resultantes das restricoes para as deformacoes
oriundas da protensdo sao normalmente chamadas de momentos
secundarios ou de segunda ordem. Este termo € usualmente empregado por
serem induzidos pelos momentos primarios da protensao, P * e,, onde P ¢é a
forca de protensdo e e, a excentricidade, e nao por que o momento
secundario seja desprezivel, nem necessariamente menor que o primario
(momento de primeira ordem).

Momentos secundarios devidos a protensdo tém um significado
muito importante no projeto de estruturas continuas pois modificam
significativamente as tensdes e as forcas calculadas. Na maioria das
estruturas continuas, os momentos secundarios aumentam o valor do
momento positivo relativo a protensao nos apoios internos e reduzem o

valor do momento negativo relativo a protensdo entre os apoios.
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MODELOS DE CALCULO DE
PAVIMENTOS DE CONCRETO
PROTENDIDO

Neste capitulo serdo vistos os métodos mais empregados no calculo
de pavimentos de concreto protendido, com o objetivo de mostrar, de modo
sucinto, seu funcionamento, limitacdes e campo de aplicacao.

De acordo com CORREA [1991], existem dois grandes grupos de
métodos para analise estrutural. O primeiro, consiste no modelo onde os
elementos do pavimento, incluindo as lajes, sdo substituidos por conjunto
de barras com caracteristicas equivalentes a estrutural real. Pode-se citar o
Método dos Porticos Equivalentes e a Analogia por Grelha como exemplos.
Segundo o autor, a desvantagem de sua utilizacao esta na dificuldade de se
definirem as propriedades das barras equivalentes, assim como suas
vinculacoes e a geometria do pavimento quando este apresenta
irregularidades em sua forma.

O segundo grupo consiste no modelo onde o pavimento é tratado
como um meio continuo. Inclui procedimentos numeéricos que permitem
resolver as equacoes diferenciais que regem o comportamento da estrutura
do piso do edificio. Pode-se citar como exemplos o Método dos Elementos
Finitos, o Método dos Elementos de Contorno e o Método das Diferencas
Finitas.

Dentre os métodos supracitados, dar-se-a atencao ao Método dos

Elementos Finitos, o Método dos Pérticos Equivalentes e o Método da
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Analise por Grelha, pois sdo os processos mais utilizados para a analise e
determinacdo dos esforcos por pesquisadores e engenheiros de calculo
estrutural.

Na analise estrutural, somente serdao tratados os carregamentos
estaticos e considerando apenas o comportamento elastico-linear do

pavimento.

4.1- Analise dos Pavimentos para os Estados Limites

Quando uma estrutura se torna inapta a funcado para qual foi
dimensionada, entende-se que ela atingiu um estado limite.
Estes estados limites sao divididos em duas categorias:
e Estado Limite Ultimo (E.L.U.) — envolve o colapso da estrutura em parte
ou como um todo;
e Estado Limite de Servico (E.L.S.) — envolve a perda de funcionabilidade

para a qual a estrutura foi projetada.

O projeto estrutural envolve a identificacdo dos possiveis modos de
ruptura (E.L.U.) e dos niveis de aceitabilidade de utilizacdo do sistema
estrutural (E.L.S.).

Os elementos de barra a serem utilizados tém como finalidade
simular as vigas e pilares dos pavimentos a serem modelados. Com isso, os
elementos de barra irdo trabalhar em conjunto com os elementos de placa
para simular o pavimento.

Uma placa € um corpo contornado por duas superficies de pequena
curvatura, sendo que a distadncia entre elas, no caso chamada de
espessura, é muito pequena em relacao as dimensoes da superficie (onde é
aplicado o carregamento).

Neste texto sera considerado que:

e A placa apresenta espessura uniforme;

¢ O material da placa ¢é linear-elastico (Lei de HOOKE), isotropo e
homogéneo;

e A placa apresenta linearidade geométrica, com deslocamentos muito

menores que a sua espessura,
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e As tensoes aplicadas nas superficies limites sdo muito pequenas quando
comparadas com as tensodes de flexdo (6z << ox ou oy);
e E valida a Hipétese de Bernouille, que as secdes planas permanecem

planas!.

A solucao classica, para o calculo de lajes bidirecionais, utiliza a

teoria de placas elasticas delgadas. Tem-se que a equacao de equilibrio:

o', 0% 3% _w

Fori '6x28y2+6‘y4 =5 Eq.(4.1)
Onde,
) ¢ a flecha da placa (laje);
w € o carregamento aplicado a placa (laje);
D € a rigidez a flexao da placa (laje);

E.h°
:—12'(1_\/2) Eq.(4.2)

E é o modulo de elasticidade do material;
h € a espessura da placa (laje);
\Y% € o Coeficiente de Poisson do material.

A relacao entre os momentos fletores existentes, devidos a aplicacao

dos carregamentos na laje, e suas respectivas curvaturas é dada por:

1 v 0
) E.h’ P
y :m. A% 1 0 . (py Eq(43)
M, 0 0 2.(1+v)]|@,

Onde,

Mx é o momento atuante no eixo X;
My € o momento atuante no eixo Y;
Mxy € o momento volvente;

Px € a curvatura no eixo X;

o € a curvatura no eixo Y;

Pxy € a curvatura devido ao momento volvente.

1 Toda linha perpendicular a superficie média, antes do carregamento, permanecera
perpendicular a superficie média deformada apés o carregamento.
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De acordo com as recomendacdoes do ACI 435.9R, embora a
influéncia do Coeficiente de Poisson seja pequena, a auséncia de tal valor
provocaria um erro de 2 a 6% no calculo das flechas da estrutura.

TIMOSHENKO & WOINOWSKY-KRIEGER? [1959] e JENSEN3 [1938]
citam maiores detalhes com relacdo ao calculo de placas com varias
geometrias e condi¢oes de contorno.

Na aplicacdo do carregamento sdo considerados os efeitos da
fissuracdo da secdo e das deformacoes por fluéncia e por retracao do
concreto, de acordo com as recomendacoes do ACI 435R-95 e do Projeto de
Revisdao da Norma NBR 6118-2001.

Para simular o efeito da fissuracao da secao transversal de concreto,
o Projeto de Revisdo da Norma NBR 6118-2001 adota o modelo de
BRANSON¢ [1963].

Este modelo ¢ suficientemente preciso na determinacado das flechas

de elementos de concreto armado e protendido (ACI 435R-95).

3 3
M
Le=|—| I, +|1- M“ T, Eq.(4.4)
a a
Ou
M 3
Ief — cr (Ig _Icr)+Icr Eq(45)
Ma
Onde,
Ler € o momento de inércia efetivo da secdo de concreto;
I, € o momento de inércia da secao bruta de concreto;
Ier € o momento de inércia da secao fissurada de concreto;

Mo € o momento de fissuracdo da secao de concreto;
M. € o momento fletor maximo atuante na secdo de concreto referente a

carga acidental.

2 TIMOSHENKO, S. & WOINOWSKY-KRIEGER, S. [1959]. Theory of Plates and Shells. 2nd Edition,
McGraw-Hill Book Co., New York, NY, 580 pp.

3 JENSEN, V. P. [1938]. Solutions for Certain Rectangular Slabs Continuous Over Flexible Supports.
Bulletin No. 303, University of Illinois Engineering Experimentation Station.

4 BRANSON, D. E. [19683]. Instantaneous and Time-Dependent Deflections of Simple and Continuous
Reinforced Concrete Beams. HPR Publication No. 7, Part 1, Alabama Highway Department, Bureau of
Public Roads, 1963, pp. 1-78;
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De acordo com o Projeto de Revisao da Norma NBR 6118-2001, M. €

determinado pela seguinte expressao:

fotm-lg _ fopm-bw-h

M., = Eq.(4.6)
Yt 6
Com,
Vi é distancia do centro de gravidade da secao a fibra mais tracionada.
fim € a resisténcia média a tracdo do concreto;
f,. =03(f,)" (em MPa) Eq.(4.7)

Porém, deve-se utilizar a expressao do item 17.2.3 do Projeto de
Revisao da Norma NBR 6118-2001, que estabelece que a resisténcia a
tracao na flexao do concreto tem o valor de 1,2.f.x para pecas de secao T ou
duplo T e 1,5.f.cx para pecas de secdo retangular.

O valor de fi:x a ser utilizado deve ser igual ao valor de fci ins.

fctk,inf = 077'fctm ECI(48)

A relacao entre o momento critico e o aplicado pode ser substituida

pela seguinte expressao (NAWY [1996] e ACI 435R-95):

M f, —f
cr | — 1_ TL r
(M] 1-Eh] Ba.(4.9

fro € a tensao calculada na peca;

Onde,

fr € o modulo de ruptura do concreto (f. =7,5.\/f ', em psi);

fL € a tensao calculada devida a carga acidental,

Na Tabela 4.1, pode-se ver as relacoes de l.r para pecas continuas e

simplesmente apoiadas.
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Tabela 4.1 — Equacoes de L. para diferentes condicoes de contorno.

Tipos de Condicao de Contorno

Equacao

I
‘ Im :Ief =

erele)
2 Yz

3
M
M“J .Ig + 1—(

3
M
ch -Icr
Ma

Ie 1 Im Ie2

VZZ ooo

| I.=0,70.1_ +0,15.(I,; +1,,)

Iel Im Ie2

w

/8 5L L /C/)/Z/}‘C/I
8 8 *

| I, =0,851_+0,15.1,

Fonte: ACI 435R-95

* Os limites colocados sao validos somente para cargas distribuidas.

Onde,

L € o comprimento do vao;

Im é o momento de inércia efetivo para o meio do vao;

Le1 € o momento de inércia efetivo da extremidade do vao (ponto 1);
Ie2 € o momento de inércia efetivo da extremidade do vao (ponto 2).

Segundo o ACI 435R-95, os dois momentos de inércia calculados, I; e

I, sdo baseados na condicdo do comportamento bilinear da relacao

momento-deslocamento da secao fissurada.

Para o calculo do momento de inércia da secao fissurada de concreto,

tem-se as seguintes expressoes:

2
[,=n A .d, .(1—1,6.1/np.pp)

I,=(,.A,.d, > +n.A.d*).(1-1,6./n,p, +n,p,)

Onde,
E
_ _ps
n, = E.
ES
n, =
EC
Py = A
P b d

Eq.(4.10)

Eq.(4.11)

Eq.(4.12)

Eq.(4.13)

Eq.(4.14)
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As
P = b_d Eq.(4.15)
Onde,
Aps € a area de armadura ativa;
As € a area de armadura passiva de tracao;
d, € a altura util da armadura ativa;
ds € a altura util da armadura passiva de tracao;
Pp € a taxa de armadura ativa;
Ps € a taxa de armadura passiva.

A equacao (4.10) € utilizada para determinar o momento de inércia da
secao fissurada, quando a protensao for “completa” (auséncia de armadura
passiva tracionada) e a equacdo (4.11), quando a protensado for do tipo
“parcial” (presenca de armadura passiva trabalhando a tracao).

Quanto ao valor do moédulo de elasticidade transversal (Gx = G), de
acordo com o ACI 435.9R-91, o valor integral pode ser utilizado como uma
simplificacao do calculo, tanto antes como apos a fissuracao da secao
transversal, pois, analises realizadas mostraram que as flechas calculadas

nao sao sensiveis as variacoes do modulo Gyy.

4.2 - Método dos Porticos Equivalentes

A proposta de calculo pelo método dos pérticos equivalentes data de
meados da década de 30 na Alemanha e nos Estados Unidos. Em 1948,
Peabody apresentou um detalhado método para a analise dos porticos
equivalentes que foi incorporado na edicao subsequiente do ACI da época
como “Projeto por Analise Elastica”.

E um processo atualmente bastante utilizado por ser simples e
eficiente na analise e calculo de pavimentos de concreto protendido. E um
processo tridimensional que consiste em dividir o pavimento em duas
estruturas que sado analisadas independentemente uma da outra, ou seja,
consiste em representar a estrutura, no caso um pavimento protendido,

composta de lajes e pilares através de uma série de poérticos tomados nas
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direcoes dos planos ortogonais as bordas da laje. Admite-se que a

estrutura, em cada uma das direcoes, seja uma série de porticos multiplos.

X

X

Figura 4.2 — Distribuicao dos porticos equivalentes na direcao Y

Nas figuras 4.1, 4.2 e 4.3, pode-se ver a distribuicao no pavimento
dos pérticos equivalentes.

Nesse sistema os porticos sao constituidos por um conjunto de
colunas e barras horizontais, cujas inércias sao iguais as da regiao da laje
limitada pela metade da distancia entre as duas linhas adjacentes de

pilares. Os porticos criados sdo, entdo, calculados independentemente um
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dos outros, com a carga total aplicada e suas combinacoes de carga (caso

mais desfavoravel).

Encontro de faixas de
porticos equivalentes

| i U\%L
Y %

| I I i

i H il AW
Pértico equivalente Pértico equivalente
na direcao X na direcéo X

X

Figura 4.3 —Divisao tipica de pavimento em porticos equivalentes

Para o calculo de esforcos, € necessario fazer-se uma diferenciacao
quanto a posicao do portico (interno ou externo).

A proposta de revisdo da Norma, a NBR 6118-2001, comenta que a
analise estrutural de pavimentos do tipo plano pode ser realizada mediante
o emprego de procedimento numeérico adequado, como diferencas finitas,
elementos finitos e elementos de contorno.

O Projeto de revisao da NBR 6118-2001 também adota o processo de
calculo de porticos equivalentes, porém, somente para o caso em que 0S
pilares estiverem dispostos em filas ortogonais, de maneira regular e com
vaos pouco diferentes.

Segundo o Cédigo do ACI 318-99, as faixas sdo subdivididas para a
distribuicdo dos esforcos calculados através do poértico equivalente, de

acordo com o ilustrado na figura 4.4.
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LX
Pilar

i L
1/2 faixa lateral %

. L
1/2 faixa central EA

Ly —

1/2 fai tral L
/2 faixa centra %}

L
1/2 faixa lateral %

R SRR [, S

y
Figura 4.4 - Faixas centrais e laterais de um painel de laje

De acordo com NAWY [1996], o método dos porticos equivalentes

apresenta uma série de caracteristicas interessantes:

As variagcdes no momento de inércia ao longo dos eixos dos porticos
podem ser consideradas, como por exemplo, o efeito da utilizacao de
drop panels e de capitéis (ver figura 4.5);

Os efeitos de forcas laterais podem ser analisados, desde que se facam
consideracoes necessarias nas rigidezes das pecas com o objetivo de se
determinar eficazmente o efeito da fissuracao;

Este método é de facil implementacao computacional.

| L, |
1 Aﬁ B C 1 t, t,
| | ) |
e e e
A B ‘
N B ‘
[ [ ] *
h G ¢ ‘
I I
- | 1
L2 L2
Is Isd
D DR TR
2
t1 t1
e
Secao AA Secao BB

Secao CC

Figura 4.5 — Variacoes do momento de inércia para o calculo das rigidezes do

portico equivalente (Adaptado de CORLEY & JIRSA [1970])
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Is

Isd

Onde,

Ci1

Ca

t

to

Lo

Com,

sendo o momento de inércia da faixa de laje longe do apoio;

sendo o momento de inércia da faixa da laje imediatamente ao redor
do apoio;

sendo o0 momento de inércia da faixa desde a face do pilar (apoio) ou

capitel, até o centro do apoio.

Isd
sc 2

C, Eq. (4.16)

L,
sendo a dimensado do pilar, capitel ou parede na direcdo dos
momentos a serem determinados;
sendo a dimensao do pilar, capitel ou parede na direcdo transversal
dos momentos a serem determinados;
sendo a espessura da laje;
sendo a espessura do drop panel,;
sendo o comprimento do vao na direcdo em que os momentos estdo
sendo determinados, medido a partir do centro dos apoios;

sendo o comprimento do vao transversal a L; medido a partir do

centro dos apoios;

Os pilares internos estdo sujeitos a flexdo, a menos que, os

momentos fletores dos dois lados sejam exatamente iguais. Os pilares

externos sempre apresentardo flexdo, a ndo ser que esta ligacao apresente

rotacdo intencional livre. Considerando a figura 4.6, o equilibrio requer que

o momento no pilar seja igual ao momento total da laje, fazendo com que as

rotacoes existentes tanto no pilar quanto na laje sejam iguais.
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Rotacéo em ligacao
laje-pilar

Rotagées na ligacao
laje-pilar devido a
torcao

Figura 4.6 — Rotacoes em ligacoes laje-pilar

Segundo MACGREGOR [1992], a extremidade da laje e da parede,
onde se conectam, apresentam as mesmas rotacoes quando a laje estiver
solicitada por cargas verticais. Quanto a uma ligacao de laje-pilar de um
piso do tipo laje plana macica, a rotacdo do pilar é igual a rotacdo da
extremidade da faixa de laje CD que se liga ao pilar. A rotacdo no ponto A
da faixa AB é maior que a rotacédo no ponto C, pois, no ponto C existe mais
restricdo a essa rotacdo. Com isso, tem-se a ocorréncia do momento
volvente (twist moment).

CORLEY & JIRSA [1970], desenvolveram o conceito de pilar
equivalente, que transforma a analise que seria tridimensional em plana,
pois esta ja engloba no plano as rigidezes a torcdo nas ligacoes laje-pilar.
Assim, o Codigo do ACI 318-95 comenta que os porticos devem ser
compostos de trés partes, sendo:

e Faixas horizontais da laje;
e Pilares ou outros elementos estruturais verticais de apoio, considerados

tanto acima quanto abaixo do piso a ser analisado;
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e Elementos estruturais que possibilitam a transferéncia de momentos
entre os elementos verticais e horizontais, para assim considerar o efeito

da torcao na laje.

Pilar
< Superior

Pilar
Inferior

Direcao para
analise dos
momentos fletores

Esquema tridimensional de
faixa de laje de um pavimento

Figura 4.7 — Esquema tridimensional de faixa de laje de pértico equivalente,

localizado no caminho dos pilares

NN
AW AN
K ec K ec
noé \ « S / no
[ L J
K €ecC K €ec
K c L
T
T ALY T
) cmaiion widmonsionl D) e entic pian

Figura 4.8 — Configuracoes para os modelos tridimensional (a) e plano (b)
(Adaptado de CANO & KLINGNER [1988])

Onde,
K. é a rigidez a flexao do pilar, em momento por rotacao unitaria;
Ks é a rigidez a flexao da laje, em momento por rotacdo unitaria;
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K¢ € a rigidez a torcao devida aos elementos transversais, em momento
por rotacao unitaria;
Kee € a rigidez a flexdo do pilar equivalente, em momento por rotacao

unitaria.

Na figura 4.8, pode-se observar a diferenca da utilizacao da analise
tridimensional com as variaveis K, K e Kc. e da analise plana, que,
conforme descrito anteriormente, a parcela de torcado € somada a uma
parcela da rigidez dos pilares, acima e abaixo do né e posteriormente
inserida em uma variavel Kec.

A rigidez de cada elemento estrutural € considerada para que se
tenha o valor dos momentos atuantes no pavimento. Tem-se que a restricao
a rotacao da laje € devida tanto a rigidez do pilar a flexdo quanto a rigidez a
torcdo da faixa transversal.

O pilar equivalente pode ser tomado como a soma da rigidez do pilar
(acima e abaixo do pavimento) com a rigidez a torcdo da faixa transversal,

logo:

+— (em termos da flexibilidade) Eq. (4.17)

K
Kec = _2Ke (em termos diretamente da rigidez)

2 K¢ Eq. (4.18)

(1+ )
Kt
Tem-se que a rigidez a flexdo do pilar é dada por:
4.E.I
K¢ = Eq. (4.19)

Ainda, de acordo com NAWY [1996], a equacdo da rigidez a flexdo do
pilar pode ser escrita em funcado do engastamento dos pilares abaixo e
acima do no e de suas inércias.
ZKC _ 4.E.I; . 4.E.I
L,-2h, L,-2h,

Eq. (4.20)

Onde,
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Ly € o momento de inércia a flexao do pilar inferior a laje;
Ips € o momento de inércia a flexao do pilar superior a laje;
L € a comprimento do pilar (pé-direito) inferior a laje;

Li € a comprimento do pilar (pé-direito) superior a laje;

heq € a espessura da laje macica equivalente.

A rigidez a torcao da faixa transversal € dada por:

9.E.C

o= ¢ } Eq (4.21
2,3 .
Ly-0--2)°) a2
2
Onde,
C € a constante da secao transversal da faixa da laje transversal
corresponde a:
x°. X
c=27Y11-0,63.% Eq (4.22)
3 y

Onde,
X,y correspondem, respectivamente, a menor e a maior dimensao da

secao transversal da faixa da laje.

Para a analise de cada portico € considerado o carregamento total. A
distribuicao dos momentos é deita da seguinte forma:
e 45 % de momentos positivos para as duas faixas internas;
e 27,5 % dos momentos positivos para cada uma das faixas externas;
e 25 % dos momentos negativos para as duas faixas internas;

e 37,5 % dos momentos negativos para cada uma das faixas externas.

De acordo com o ACI 318-99, quando a sobrecarga for superir a 75%
da carga permanente, tem-se:

e Carga permanente atuando em todos os vaos e 75% da carga acidental
atuando em vaos alternados para determinarem-se os momentos
positivos;

e Carga permanente atuando em todos os vaos e 75% da carga acidental
atuando em vaos adjacentes ao apoio onde se quer determinar o valor do

momento negativo.
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ARANAN AAASAN AAARAN AAARAN
Carga permanente Carga permanente
+ +
75% da carga acidental 75% da carga acidental
Carga permanente
I . D
Momento maximo Momento maximo
negativo negativo
A A AW AW

Figura 4.9 — Combinacdes de carregamento no poértico para determinacao dos

momentos maximos negativos

AAANANY MWW MV MWW
Carga permanente
+
75% da carga acidental
Carga permanente Carga permanente
R 2 2 R 2 2
Momento maximo
positivo
AW AW AW AW
AAANANY MWW MV MWW
Carga permanente Carga permanente
+ +
75% da carga acidental 75% da carga acidental
Carga permanente
. I .
Momento maximo Momento maximo
positivo positivo
AW AW AW AW

Figura 4.10 — Combinacgdes de carregamento no pértico para determinacao dos

momentos maximos positivos

A forca axial exercida sobre os pilares deve ter atencao especial, pois
para o calculo de cada portico, € adotado o carregamento total, o que
significa que o pavimento esta sendo duas vezes carregado na analise dos

porticos, recomenda-se entdo que seja tomada a média das forcas obtidas
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em cada pilar pertencente a dois porticos distintos (VANDERBILT &
CORLEY [1983]).

Vale ressaltar que, em nenhum instante, qualquer secao deve ter
esforcos inferiores aqueles causados pelo carregamento total que atua em
todos os vaos da laje simultaneamente.

Os momentos positivos e negativos nas secoes criticas, obtidos no
calculo dos porticos, devem ser distribuidos para as faixas dos pilares e
faixas centrais com os mesmos coeficientes do método direto.

Embora seja um meétodo muito utilizado, ele apresenta algumas
desvantagens, sob o ponto de vista dos projetistas (CANO & KLINGNER
[1988]):

e Necessidade de estimar as rigidezes K; Ks, Kc e Ke, que mesmo
calculadas por computador, consomem tempo;

e O método é aplicavel apenas a subestruturas de um pavimento.

4.3 - Método da Analise por Grelha

A analise por grelha € um procedimento simples que pode ser usado
de maneira satisfatéria para o calculo dos esforcos e de deslocamentos
decorrentes da aplicacao de carregamentos no pavimento de edificios. No
caso de lajes sem vigas (lajes cogumelo ou lisas), este método apresenta
resultados coerentes com os demais métodos.

O meétodo consiste em substituir a placa (laje) por uma grelha
equivalente de elementos do tipo barra onde cada uma representa uma
faixa determinada da laje conforme a abertura escolhida para a malha (no
caso da protensao, nestas barras estardo compreendidas as cordoalhas na
faixa escolhida). Na figura 4.11, pode-se ver um pavimento com a

representacao da analogia de grelha.
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Figura 4.11 — Laje genérica e grelha respectiva

Segundo HAMBLY [1976], a analogia de estruturas por grelha é a
mais popular, por ser de facil compreensao e utilizacao, e, além disso, este
processo proporciona excelentes resultados, muito proximos da resposta
natural da estrutura.

Este método foi inicialmente utilizado em computadores por
LIGHTFOOT & SAWKO [1959]. A idéia é que a rigidez longitudinal da laje é
concentrada em barras longitudinais da peca, enquanto a rigidez
transversal é concentrada nas barras transversais. Segundo os autores, “a
rigidez da barra tem de ser tal que quando a laje macica e a grelha
equivalente estdo sujeitas a acoes idénticas, as duas estruturas deverao
deslocar identicamente, e os momentos fletores, momentos torcores e forcas
cortantes em qualquer que seja a malha da grelha, sejam iguais as
resultantes de tensao na secdo transversal da parte da laje representada
pela barra”.

De acordo com HAMBLY [1976], o equilibrio de qualquer elemento da
laje requer que os momentos volventes sejam iguais nas direcoes
ortogonais, pois Txy=Tyx.

Os deslocamentos na malha da grelha sdo melhor aproximados com
o refinamento da malha, ou seja, quanto maior a discretizacao da grelha em
barras, mais regular sera a superficie deslocada (figura 4.12a), com as
torcoes sendo praticamente iguais (isso se as rigidezes a torcdo forem as
mesmas nas duas direcoes). Se o refinamento da malha for pequeno, isso
resultara em deslocamentos com uma superficie ndo regular (figura 4.12b) e
com momentos torcores ndo necessariamente iguais nas duas direcoes.

Mas, ainda assim, geralmente uma discretizacdo sem muito refinamento é
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suficiente para o projeto estrutural (HAMBLY [1976]), sob o ponto de vista

pratico.

la) {b)

Figura 4.12 - Variacao da superficie dos deslocamentos nas grelhas (HAMBLY
[1976])

Um problema que ocorre é que o momento fletor, em qualquer barra,
é somente proporcional a sua curvatura, enquanto que, na laje, o momento
em qualquer direcao depende tanto da curvatura nessa direcdo quanto da
curvatura na direcdo ortogonal. Contudo, comparando-se os resultados
obtidos com essa analogia e com o método dos elementos finitos, pode-se
afirmar que a analogia de grelha fornece resultados satisfatérios (BARBOZA
[1992]).

A vinculacdo das barras permite a interacdo de forcas ortogonais ao
plano da grelha e de dois momentos em torno dos eixos pertencentes a esse
plano por n6 da barra. Cada no6 apresenta trés graus de liberdade, sendo
uma translacao ortogonal e duas rotacoes no plano do pavimento.

As cargas aplicadas na placa sao distribuidas entre os elementos de
grelha equivalente, de acordo com a area de influéncia de cada uma,
utilizando para a distribuicdo, por exemplo, o critério das linhas de
plastificacdo ou charneiras plasticas. Podem ser consideradas
uniformemente distribuidas ao longo dos elementos, ou dentro de um certo
grau de aproximacado, concentradas nos nos quando ha grande refinamento
da discretizacdo. Neste caso, pode-se utilizar o processo de areas de
influéncia (figura 4.13) onde, cada carga, a uma distancia menor ou igual a
metade do comprimento da barra, em ambas as direcoes, € levada

diretamente ao no, ou seja:
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Q, =(g+q)-A; Eq. (4.23)
Onde,
g € a carga permanente aplicada na laje, por metro quadrado;
q € a carga acidental aplicada na laje, por metro quadrado;
A; € a area de influéncia do no i;
Qi € a carga aplicada no n6 i da grelha.

No caso das cargas concentradas, elas devem ser aplicadas

diretamente sobre os nos.

Laje genérica

Laje com barras
da grelha

no i . .
Grelha discretizada

Area de
influéncia

Figura 4.13 - Area de influéncia para cada faixa na analogia por grelha

A rigidez a torcdao e a flexdo nas duas direcoes € tratada como
concentradas nos elementos (barras) da grelha equivalente. Devem ser
adotados valores tais que a placa e a grelha equivalente, submetida ao
mesmo carregamento, possuam deslocamentos de modo idéntico e os

mesmos esforcos internos.
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Na definicao da malha, ndo existe um processo deterministico que
conduza sempre a malha adequada, havendo entdo algumas regras que
devem ser obedecidas e adaptadas para cada situacdo (TAKEYA [1985]).

e Para placas isotropas, cada barra deve ter largura de no maximo igual a

Ya do vao transversal ao seu eixo (vide figura 4.15);

1 _13/

e Para placas ortétropas, na direcio da menor inércia, deve-se considerar
a largura das barras no maximo igual a 40% do vao transversal ao seu
eixo;

e Quanto menores forem a largura e o comprimento da barra, isto €,
quanto mais densa a malha, melhores serdo os resultados. Entretanto,
essa melhora acontece quando a largura das barras for menor que 2 ou
3 vezes a espessura da placa;

e Para a parte da laje em balanco € necessario alocar pelo menos duas
barras transversais em seu vao (ver figura 4.14);

e Para locais onde a concentracdo de esforcos € muito grande, tais como
apoios ou junto a cargas concentradas, € recomendavel dispor uma
malha cuja largura das barras nao seja superior a 3 ou 4 vezes a
espessura da placa;

e Orificios na laje cuja maior dimensao nao seja superior a 3 vezes a
espessura da laje (h), ndo precisam ser discretizados, salvo no caso de se
encontrarem muito proximos dos pilares, interrompendo assim o fluxo
de cargas para os apoios (para o caso de se ter abertura superior a 3
vezes a espessura da laje, deve-se considera-la esta como borda livre).

e Deve-se colocar uma linha de barras no contorno livre da laje, cuja
largura para o calculo do momento de inércia a torcao seja diminuido de
0,3.h, onde h é a espessura da laje, por se tratar da regido por onde

passa a resultante das tensoes de cisalhamento devidas a torcao;
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0,3.h

X

Figura 4.14 - Detalhe da barra de extremidade, adaptado de HAMBLY
[1976]

As propriedades geométricas dos elementos da grelha podem ser
consideradas a partir de uma faixa de largura b, igual a soma da metade

dos espacos dos elementos vizinhos, e da espessura h da laje. Logo:

o Momento de inércia a flexao:
3
I= b.h Eq. (4.23)
12
. Momento de inércia a torcao

Para um retangulo com dimensdées b e h (base e altura,

respectivamente), o momento de inércia a torcao é dado por:
3.3
3.b".h
C —

== = Eq. (4.24)
10.(b2 +h?)

Para uma barra de grelha que representa uma largura b de uma laje

isétropa, tem-se:

Eq. (4.25)

Mas, esse valor € o dobro do momento de inércia a flexdo, logo, usa-
se:

Cc=21 Eq. (4.26)
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Nas lajes ortotropas, o momento de inércia a torcao, por unidade de

largura, deve ser igual em ambas as direcoes, logo:

c=2. /1X.Iy Eq. (4.27)

Onde,

Ix ¢ o momento de inércia a flexdo, por unidade de largura, das barras
na direcao x;

Iy ¢ o momento de inércia a flexdo, por unidade de largura, das barras

na direcao y;

Para uma linha de barras paralelas ao eixo x e com largura by, o valor

de Cx é dado por:

C,=b.C Eq. (4.28)

E, para barras paralelas ao eixo y e com largura by, o valor de Cy vale:

Cy =Py € Eq. (4.29)

Para o caso das barras junto ao contorno livre da laje, que deve
apresentar a largura da barra subtraida de 0,3.h, para as barras paralelas

aos eixos x e y, respectivamente, tem-se:

¢,

C, =(b, -0,3h).C Eq. (4.31)

102



Modelos de Calculo de Pavimentos de Concreto Protendido
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Figura 4.15 - Laje representada pela analogia de grelha

Quanto as caracteristicas elasticas do concreto, deve-se fixar
parametros que permitam avaliar com boa aproximacao os deslocamentos
que ocorrem na laje, bem como os esforcos atuantes. De acordo com
TAKEYA (1985), esta tarefa € muito dificil, uma vez que uma parte da laje
esta trabalhando no Estadio I e outra parte no Estadio II, somando-se a isso
o efeito da retracdo e da deformacao lenta do concreto. Mas, para um nivel
de pré-dimensionamento, apés inumeras observacoes, verificou-se que se
pode ter uma avaliacdo razoavelmente segura das flechas. Associado a isso,
a protensao fornece um estado de tensdes prévio ao concreto fazendo com
que a laje trabalhe no Estadio I com poucos trechos no Estadio II.

Para a determinacdo do moédulo de deformacado transversal do
concreto (G¢), TAKEYA (1985) adota uma reducao de 85% em relacao ao
valor do modulo de elasticidade longitudinal do concreto (E).

G. =0,15.E¢ Eq. (4.32)

LEONHARDT (1978), adota uma reducao de 95 % em relacao ao valor
do modulo de elasticidade longitudinal do concreto (E.) para a inércia a
torcao.

Para a consideracdao da colaboracdo da laje na rigidez da viga, as
deformacbdes tanto na mesa quanto na viga, em sua interseccdo (figura

4.16), devem ser as mesmas. Com isso, aparece uma forca de intensidade T
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ao longo da ligacao entre a laje e a viga, solicitando a laje como uma chapa

e faz com que uma parte da laje contribua na rigidez da viga.

Tt
]

______________ —
COLABORACAO DA I S T T Ty gy s = e —— ]
LAJE COMO CHAPA | 7777777
(bg) A QUAL E ' ‘
SOLICITADA PELAS
FORGAS CORTANTES T o —— — — e —
1
4
! 2
| I
| |
5 ! COLABORACAO DA |
8 1 LAJE A FLEXA0(8g)| FORGAS CORTANTES T
SEI_ |L —» —» —p — —p B B
|
IV// i [Te— <«— 4—1—_ -— — <+ =
b
] 7/
. ! -
0 il
| L ]

Figura 4.16 — Colaboracao da laje na rigidez da viga (BARBOZA [1992])

Segundo LEONHARDT [1982], como a laje deforma menos que a viga,
a linha neutra na secdo transversal ndo é mais uma reta e sim, uma curva
(figura 4.17), e, para a determinacao exata da distribuicdo de tensoes, €
necessario que se solucione uma equacéao diferencial para a chapa formada

na laje.
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{CURVA}

/
RS

Figura 4.17 - Posicao da linha neutra e das tensées de compressdao (LEONHARDT
[1982])

o e o

Porém, na pratica, ao invés de um calculo exato, adota-se uma
distribuicdo das tensodes (figura 4.18) de modo que a fibra superior da viga
tenha deformacao aproximadamente igual a forca de compressao total da

laje.

RETA

LINHA NEUTRA SUPOSTA
}// RETA

Figura 4.18 - Distribuicao das tensdes na largura colaborante b (LEONHARDT
[1982])

4.4 - Método dos Elementos Finitos

O Método dos Elementos Finitos (MEF) consiste em uma subdivisao

de uma estrutura, seja simples ou complexa, em uma série de elementos
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(ver figura 4.19) que, quando submetidos a acoes horizontais e/ou verticais,
apresentara uma resposta o mais proximo possivel do comportamento real

da estrutura.

Elemento finito
de placa

Figura 4.19 - Subdivisdo de placa em elementos finitos

Na divisao da estrutura em elementos, cada um deles é formulado
com o intuito de ser obter o comportamento da estrutura neste local,
baseado em fatores tais como: as propriedades dos materiais, geometria,
localizacao na estrutura e o seu relacionamento com os demais elementos
que o circundam. A montagem do modelo matematico destes elementos em
estruturas complexas permite entdo a resolucdo automatica do
comportamento da estrutura inteira de uma vez s6. Este método possui
larga aplicacdao e tem promovido a recriacdo da resposta natural de
estruturas reais, se o modelo estrutural for bem formulado e a rede de
elementos finitos for suficientemente densa. Pode ser matematicamente
mostrado que uma solucao bem refinada pelo MEF converge para uma
solucao exata com o aumento do numero de elementos na malha (AALAMI
& BOMMER [1999]).

A maioria dos elementos finitos € baseado em campos de
deslocamentos e campos de tensoes definidos ou a combinacao de ambos
(método hibrido de tensodes). Quase todas as recentes formulacées do MEF
para programas de analise de lajes (AALAMI & BOMMER [1999]), usam o
meétodo hibrido de tensdes, pois este conduz a resultados geralmente
melhores na analise da flexdo em lajes.

O Método dos Elementos Finitos apresenta uma série de vantagens
com relacdo aos demais métodos de calculo (CORREA [1991]), dentre os

quais, pode-se citar:
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e Tratamento mais realista do pavimento, pois os carregamentos
referentes a outros elementos constituintes do piso podem ser
considerandos em sua posicdo real, sem necessitar, assim, de uma
uniformizacao das cargas no painel,;

e Facilidade de se modelarem aberturas em lajes e de formatos
irregulares;

e Simulacao automatica da continuidade dos painéis;

e Grande saida de dados com informacées sobre deslocamentos e esforcos
solicitantes de todo o sistema estrutural,;

e DPossibilidade de se trabalhar com elementos com espessuras e
caracteristicas variadas;

e Representacdo da rigidez relativa laje-viga-pilar, com influéncia
significativa no fluxo de cargas pelo sistema estrutural, onde cargas
oriundas das lajes sao transferidas para as regides mais rigidas das

vigas, com uma parte sendo lancada diretamente sobre os pilares.

Vé-se na figura 4.20, um sistema estrutural em laje plana.

Na figura 4.21 pode-se ver os passos para a discretizacao de um
pavimento em elementos finitos. O primeiro passo corresponde a adotar um
pavimento genérico para a analise devida as acoes verticais; o segundo
consiste em separa-lo da estrutura para uma analise especifica; o terceiro
incorpora a determinacao de suas caracteristicas geomeétricas, suas
condicoes de contorno e as caracteristicas de carregamento, do perfil dos
cabos (no caso de haver protensdo) e os materiais utilizados; o quarto
envolve a descricaio da malha de elementos finitos para a analise do

pavimento sob a acdo das cargas verticais.
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\\\%\\v
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Figura 4.20 - Exemplo de modelo de edificio

O Método dos Elementos Finitos € uma ferramenta poderosa para a
analise de elementos de concreto armado e protendido. Na literatura
mundial, existem extensas pesquisas para a analise deste método em duas
(2D) e trés dimensodes (3D). Para sistemas homogéneos elasticos envolvendo
tensoes e deformacodes planas, flexdes de placas, cascas e so6lidos podem ser
bem vistos em ZIENKIEWICZ [1991] e TIMOSHENKO & WOINOWSKY-
KRIEGER [1959].
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7

Pavimento Isolado

y

sl

Contorno do Pavimento

:

I

;_ﬁﬂﬂﬁ?ﬁ/:ﬁ

Pavimento discretizado
em elementos finitos

Figura 4.21 - Passos da discretizacdo de um pavimento

4.5 - Analise numérica de modelo experimental pelo Método

dos Elementos Finitos

Neste segmento, sera mostrado um exemplo de laje com protensao
nao aderente ensaiada em laboratorio.
O motivo desta analise € obter correlacdo entre resultados numeéricos

e experimentais.
4.5.1 - Programa Utilizado
O programa de elementos finitos a ser utilizado é o ANSYS 5.5.1®

tendo sido adotados os seguintes elementos de placa, de casca e de barra de

sua biblioteca de elementos.
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SHELL63
SHELL43
BEAM4

i) SHELL63

Consiste em um elemento tridimensional quadrilateral ou triangular

linear de placa.

Ele possui seis graus de liberdade em cada né: translacdes e rotacoes

nodais nos eixos X, Y e Z.

A figura 4.22 ilustra as coordenadas locais do elemento.

kL

d

Opgao triangular

X e T eztiono plano do elemento

Figura 4.22 — Caracteristicas geométricas do elemento SHELL63 (ANSYS®)

Este elemento apresenta as seguintes caracteristicas:
O elemento se ajusta exatamente a uma laje lisa, porém, nao é calculada
nenhuma deformacao devida ao esforco cortante, pois o elemento
apresenta pequena espessura, com isso, a consideracdo da deformacao
devida ao esforco cortante nao € significativa;
Fornece como resultados, tensbdes, momentos X, Y e XY, forcas
paralelas aos eixos X, Y e Z, deslocamentos e deformacodes nos eixos X, Y

eZ.
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ii) SHELL43

Semelhante ao SHELL63, este elemento de casca tridimensional pode
assumir a forma quadrilateral ou triangular, linear ou nao-linear. A maior
diferenca € que o SHELL43 incorpora deformacoes devidas ao esforco
cortante.

Apresenta seis graus de liberdade em cada né: translacoes e rotacoes
nodais nos eixos X, Y e Z.

Pode incluir grandes deslocamentos, plasticidade, fluéncia e
fissuracao.

A figura 4.23 ilustra as caracteristicas deste elemento.

kL

d

Opgao triangular

[frdo recomendada)

¥ e¥ eztao no plano do elemento

Figura 4.23 - Caracteristicas geométricas do elemento SHELL43 (ANSYS®)

Este elemento apresenta as seguintes caracteristicas:

e Elementos de forma triangular produzem resultados de qualidade
inferior aos elementos de forma quadrilateral,

e As tensdes normais variam linearmente ao longo da espessura do
elemento;

e Os esforcos cortantes sdo constantes ao longo da espessura do
elemento;

e Fornece como resultados: tensoes, momentos X, Y e XY, forcas paralelas
aos eixos X, Y e Z, esforcos cortantes nas direcées X e Y, deslocamentos

e deformacodes nos eixos X, Y e Z.
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iii) BEAM4

E um elemento de barra uniaxial tridimensional que incorpora as

analises de forca normal, forca cortante, momento fletor e torcor. Apresenta

seis graus de liberdade em cada um dos nos de extremidade: translacoes e

rotacdes nodais nos eixos X, Y e Z.

A figura 4.24 ilustra as caracteristicas deste elemento.

He o nd K & omitido .
k. (optional
e @ =0"0eixo T da [\ (o )

elemento & paralelo
ao plano global 2-T

’ /
J
— |8 A7
0]
! W
|
|
I}{ (=1
f’r - ¥ (x]
I 0, 4" /ﬁ‘"v
L !
LSS {
T4w®
lja»\, (1 |ZZ
_T3 T1T5 \ T T4 TE
g - 7 ;f®
7 TRzl
¥ vy
@

T2 Th |<—TK‘1’—D| T3T7

Figura 4.24 - Caracteristicas geométricas do elemento BEAM4 (ANSYS®)

Apresenta as seguintes caracteristicas:

e A altura e a largura do elemento somente sao utilizadas para o calculo

das tensodes devidas ao momento fletor e tensées devidas a temperatura,;
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4.5.2 - Influéncia da Protensao

Foram utilizados dois processos para a verificacdo da influéncia da
protensao no pavimento: o balanceamento de carga por area de influéncia
de cordoalha, isto €, a forca de protensao para o equilibrio aplicado por
unidade de area (ver figura 4.30) e o balanceamento por reacdo da
componente de protensdo nas interseccdes dos cabos, ou seja, para a carga
balanceada g ao longo da cordoalha serado calculadas suas reacdes nas
interseccoes das cordoalhas, obtendo uma forca resultante vertical (ver
figura 4.29).

SCORDELIS et al. [1959] realizaram ensaios em uma laje plana com
protensao nao aderente. Foram feitas diversas verificacdoes em seus ensaios,
sendo elas baseadas em combinacoes de carga até a ruptura. Nestas
verificacoes, o objetivo era o de estudar a distribuicao dos momentos e
flechas, além de observar o comportamento da laje sob uma série de
carregamentos variados.

Pode-se ver na figura 4.25 um esquema do modelo ensaiado pelos

autores.
4,57 m
0,076 m| T
l U 2,133 m U U
:T ™ ™ n
12,133/m
//_”\\

|
4,57 m IL [

- il EEEEr

0,380 m
il

Figura 4.25 — Modelo de SCORDELIS et al. [1959]

Para a modelagem, foram adotados os mesmos carregamentos
utilizados pelos autores, bem como as forcas de protensido e as

caracteristicas do concreto.
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A carga equivalente de protensao foi calculada segundo o método de
LIN [1963] para balanceamento de carga. Foram aplicadas forcas nas
interseccoes das cordoalhas, referente ao carregamento equivalente
distribuido no cabo, que sera chamado de modelo 1. Adicionalmente foi
realizado um segundo processamento, a aplicacdo da carga equivalente por
area de influéncia da cordoalha, aqui chamado de modelo 2.

O equilibrio de cargas do pavimento foi dividido em trés regides, pois,
o cabo possuia perfil parabdlico e era distribuido nas duas direcoes, como

mostrado na figura 4.26.

Componentes com sentidos

iguais e para baixo
Componentes com g1 p

sentidos contrarios

Componentes com sentidos

Cordoalha
engraxada

/

Figura 4.26 — Perfis de cabos parabdlicos em lajes protendidas continuas

A modelagem feita pode ser vista na figura 4.27 e 4.28.
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Figura 4.27 — Discretizacdo em elementos finitos para o modelo de

E necessario calcular o valor das componentes referentes a

SCORDELIS et al. [1959]

protensao, para poder determinar o valor da forcas nas interseccoes dos

cabos e nas suas areas de influéncia (Ver figura 4.29).

Dados:

P=68401b;e =1 in.;

s = 15 in. (espacamento das cordoalhas);

I, = 66 in.
12 = 48 in.
Logo:
8.P.e
Wballz—g
1
8.P.e
Wba12=—2
2
Onde,

(comprimento do perfil com componente de protensao
ascendente);
(comprimento do perfil com componente de protensdo
descendente);
8.6840 (Ib).1(in.) .
ball = 66 (in?) - W,,, =12,562 1b/in.
8.6840 (Ib).1(in.) .
W, =- —->W,_ ,=-23751b/in.
ball 482 (1112) ball /
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Wiai1 € a componente de protensao ascendente;

Wha2 € a componente de protensdo descendente.

Whaii | Whato | Woaii

Medidas em polegadas (1 in. = 2,54 cm)

Figura 4.28 — Perfil da cordoalha adotado para as direcoes X e Y (adaptado de
SCORDELIS et al. [1959])

Na figura 4.29, mostra-se o sistema de reacoes nodais aplicado ao

pavimento, para simular o efeito da protensao ao longo da cordoalha.

REGIAO 1 REGIAO 3

Trecho com componentes de mesmo sentido

asL REGIAO 2 arL

;

A

\

i
0
i
Y
)
i

/
4

=

l

!
i
0
"
i
i
i
i
L

~=

[
{
!
:
)
Y
)
\

<
=

{
{
!
!
0.

~
e
0'

(/
s
i

\

Trecho com componentes de sentidos contrarios

Figura 4.29 — Esquema de forcas nodais nas interseccdes dos cabos (Modelo 1)

Com isso, as forcas nas intersecgcoes dos cabos, ou seja, as

componentes para o modelo 1, serdo iguais a:
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Regiao 1:

12,56( 1b .
W, = W (%).8, + Wy (X).8, + Wy (y)-8, + Wy (v).s, > W, = 3 [j 15(in.)

in.

+ 12,56 (lbj 15(in.)+ 12,56 (le 15(in.)+ 12,56 (lbj 15(in.) > W, =376,86 1b

2 in. 2 in. 2 in.
Regiao 2:

12,56( 1b .

W, = Wy (8).8, + Wy (%).8, + Wy (y).s, + Wy (y).s, > W, = (11’1] 15(in.)
+ 12’56(&)} 15(in.)— 23,75 (HDJ 15(in.)— 23’75(lbj 15(in.) > W, =-167,821b

2 in. in. 2 in.
Regiao 3:

23,75( 1b .
W, =W, (%).8, + Wy, (%).s, + W, (y).s; + Wy (y).s, > W, =- 9 (in}ls(ln')
- 23’75(_11)} 15(in.)- 23’75('11)). 15(in.)- 23’75('1]3} 15(in.)»> W, =-712,501b
. 2 in. 2 in.

Nas expressoes anteriores, o sinal negativo indica componente com
sentido igual ao da forca da gravidade.
Na figura 4.30, mostra-se o sistema de forcas por unidade area,

referente a influéncia de cada cordoalha (modelo2).

- Componentes de
Reg1ao 1 protensao com
mesmo sentido

Componentes de

protensao com y Cordoalha
mesmo sentido
Regiao 2 %
< P
Area de
influéncia
N~
Componentes de A de int .
protensdo com rea de intersecgao,
sentidos contrarios e soma de cargas (2)

Figura 4.30 — Esquema de carregamento equivalente de protensao

por unidade de area (Modelo 2)
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Com isso, os valores referentes a cada regido, sao:

Regiao 1:

W, =W, (). 1 + Wy (v)- 1 > W, :12,56(£). 1 +12,56[£]. 1 -
S, S, in /| 15(in.) in J\ 15(in.)

W, =0,84+0,84 > W, =1,66 psi

Regiao 2:

W2:Wbal(x).[i]+wbal(y){i]—>W2:12,56[£).( 1 ]—23,75(&){ 1 ]—)
S, S, in /| 15(in.) in /| 15(in.)

W, =0,84-1,58 > W, = -0,74 psi

Regiao 3:

W, =W, (%) 1 + W, (¥)- 1 - W, :—23,75@—13]. 1 —23,75(&]. 1 -
Sy S, in/{15(in.) in/{15(in.)

W, =-1,58-1,58 > W, =-3,16 psi

Para os resultados teoricos para a flecha do pavimento devido a

protensdo, sem a aplicacdo de qualquer outro carregamento, que nao seja o

de protensao, tem-se os seguintes diagramas de deslocamentos ortogonais a

laje:
ANSYS §.5,15P AREYE 5.5, 18p
sEP 27 2001 SEP 27 2001
08:42:00 0R:36:25
NODAL SOLUTION WODAL SOLUTION
FTEE=L STEF=1
0B =1 308 =1
TIHE=1 TIME=1
oz (VG vz 1avs)
REYSE0 BSTE=0
Pouercraphic: PouerGeaphics
EFACET=1 EFACET=1
AVRES=Mat AVEEF=Mat
o =. 042064 IMX =, 058913
M =-.01832 MM =- 021939
THX =.042064 amx =,050913
-.01832 -.021939

B e Bl . o055
B _ 504501 B . poion:
- 001000 - 005012
o B p1350s
| e [ TP
B ozisas % 071983
L _ozssas — .DA054E
B o3sass ] - 04583
[ 05913

Modelo 1 com elemento SHELL63 Modelo 2 com elemento SHELL63
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AREYE 5.5.18p ANSYS 5.5.15p
SEP 27 2001 sgp 27 2001
08:58:38 08: 50: 54
WODAL SOLUTION NODAL SOLUTIOM
STEF=1 STEP=1
sup =1 sup =1
TIME=1 TIME=1
vz 1avG) w2 TAVE)
R3TE=0 sys=0
Powmsdraph Powerdraphics
EPACET=1 EFACET=1
AVRES"Mat AVRES=Mat
DX =.040088 oMx =.05921
SMN ==,017£37 NN 02189
MY =.040040 sMx =,058184
017637 -0z18%
011227 o
[ —— [ e
B .ooise: ==
= .008001 = g;:“?
ey B e
I -
B p3zem B oaszer
M o0 LT
Modelo 1 com elemento SHELL43 Modelo 2 com elemento SHELL43

Figura 4.31 - Deslocamentos para o pavimento devido a carga de protenséo

(unidades em libras e polegadas)

O modelo experimental produziu um valor de 0,045 in. (0,114 cm) de
flecha.
Na Tabela 4.2, pode-se ver as diferencas entre os resultados

experimentais e os numeéricos.

Tabela 4.2 —Deslocamento entre modelos numeérico e experimental com a

aplicacado somente da carga de protensdo (em cm)

Experimental SHELL63 SHELL43
Modelo 1 0,101 0,102
~ 0,114
Modelo 2 0,150 0,148

Nesta analise, o modelol foi o que mais se aproximou dos resultados
experimentais, com uma diferenca de 10,53%.

Para as condicées de pré-fissuracdo, foi aplicada uma carga
(permanente + acidental) de 200 psf (9,576.10-4 kN/cm?). Os resultados de

deslocamentos nos modelos numeéricos sao mostrados na figura 4.32.

119



Capitulo 4

ANS¥YE 5.5.18p ANSYS 5.5.18p
Sgp 27 2001 SEp 27 2001
10:13:48 10:04:08
WODAL SOLUTTON NODAL SOLUTION
ATER=1 STEP=1
SUD =1 sun =1
TIME=1 TIME=]
vz 1AVG) Uz TAVG)
RSYS=0 REYS=0
PowerGraphics PowerGraphics
EFACET="1 EFACET=1
AVEES=Mat AVRES=Mat
pMx =.002106 oMx =.065099
SME =- 00218 SMN =-_ 0sS5083
EMX =, 01T85E sMX =.013224
09218 .065093
- =-.079853 - =.056391
- =, 08TT2T - =. 047689
D ,055501 E 08507
043275 030205
B - oioas B - ozisen
D =-.018821 E =.012881
I:I DDES9E I:I .004179
D 00583 D 004323
- 017856 - 013224
Modelo 1 com elemento SHELL63 Modelo 2 com elemento SHELL63

ANSYE 5.5.189 ANSYS 5.5.185p

v Sep 27 2001 SEp 27 2001

i 11:13:12 10:51:41
WODAL SOLUTTON NODAL SOLUTION
ATEP=1 STEP=1
SUD =1 sun =1
TIME=1 TIME=]
2 1AVG) Uz TAVG)
RSYS=0 REYS=0
PowerGraphics PowerGraphics
EFACET=1 EFACET=1
AVEES=Mat AVRES=Mat
Mx =.002247 oMx =.06609%
SME =- 002241 SMN =-_0s6E93
SMX =, 017862 sMX =.01313

092241 .066893

- =-.080007 - =.058001
- = DETTT4 - =.04911
D 05554 E 040215
043306 031327
[ B - ozzase
D =.018818 E =.013544
I:I .DDEEDS I:I . 004653
D 005628 D 004238
- 017862 - 01313

Modelo 1 com elemento SHELL43 Modelo 2 com elemento SHELL43

Figura 4.32 - Deslocamentos para carregamento antes da fissuracao

Os modelos numéricos produziram resultados muito proximos do

experimental, como se pode ver, na tabela 4.3.

Tabela 4.3 — Valores dos deslocamentos (em cm), numéricos e experimental com a

aplicacao da protensao e carga de servico de 200 psf.

Experimental SHELL63 SHELL43
Modelo 1 0,133 0,132
~ 0,120
Modelo 2 0,015 0,022

Pode-se observar, novamente, que o modelo 1 forneceu melhores
resultados, com uma diferenca de 9,09% em relacao ao experimental.
Para o Estado Limite Ultimo, o carregamento de ruptura de acordo

com o ensaio foi 347 psf (1,66.10-3 kN/cm?2). Os deslocamentos calculados
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podem ser encontrados na tabela 4.4. A figura 4.33 ilustra as isolinhas de

deslocamento.
ANSYS 5.5.159 ANSYS 5.5.15p
ooT 2 2001 = ocT % 2001
14:49:45 14:33:10
RODAL JOLUTION NODAL SOLUTIOM
STEP=1 STEP=1
sum =1 aun =1
TIME=1 TIME=]
[l (avE) uz LAVE)
nBYs=0 REYS=0
Fowersraphics PowerGraphics
BFACHET=1 EFACET=1
AVRES"Mat AVRES=Mat
MK =, 162502 oMx =, 132762
SME ==, 162497 SMN =-_ 132762
amMx =.030628 sMx =.026154
-. 162497 132762
. ams | T
[ I | ——
(e
[ |
I =.055206 - =. 044475
BT ..oasma7 |
I
Bl oo B oeass
B sois W

Modelo 1 com elemento SHELL63 Modelo 2 com elemento SHELL63

ANSYE 5.5.15p ANSYS 5.5.15p
ocT 2 2001 coT 2 2001
15:24:57 15:08:57
RODAL SOLUTION NODAL SOLUTIOM
STEF=1 STEP=1
S0E =1 sup =1
TINE=] TIME=]
[+ [aVE) uz LAVE)
EsYs=0 REYS=0
FouerGraphics PowerGraphics
EFACET=1 EFACET=1
AVEES=Mat AVRES=Mat
DMHX =.162629 oM =.13544
N =-.162624 MW =-. 135435
Mz =,030630 sMx =,025904
-.162624 .135435
| ETIeeh a0
| Bty B _ o950z
B - ooszoz B - oe1ess
B - oem B - acims
B - osszse [ e
B -amers
= -lnize O - oosses
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Figura 4.33 — Deslocamentos para carregamento de ruptura.

Tabela 4.4 — Valores dos deslocamentos (em cm) dos modelos numéricos e

experimental, com a aplicacdo da protenséo e carga de ruptura de 347 psf.

Experimental SHELL63 SHELL43

Modelo 1 0,312 0,311
~ 0,394

Modelo 2 0,236 0,242

Novamente, o modelo 1 forneceu resultados melhores, apresentando
uma diferenca de 20,81% com relacao ao modelo experimental. Ja o modelo

2 apresentou resultados 39,09% abaixo do modelo experimental.

121



Capitulo 4

4.5.3 - Conclusoes sobre a modelagem

Na analise do modelo em elementos finitos, foram utilizados dois
métodos para se determinarem os deslocamentos do pavimento, quando
submetido aos carregamentos de servico e de ruina.

Com base na analise numérica, pode-se constatar que o modelo 1 foi
o que apresentou melhores resultados.

Com isso, foi eleito como modelo numérico o modelo 1, que considera
forcas aplicadas nas interseccoes das cordoalhas, referentes a carga
equilibrante g aplicada ao longo do cabo.

Deve-se, agora, determinar qual elemento melhor aproxima o
comportamento do modelo numeérico ao modelo experimental.

Na figura 4.34 vé-se o comportamento do modelo numeérico (modelo
1) com o elemento SHELL43, em relacdo aos resultados do modelo

experimental.

Variacao dos deslocamentos (cm)

0,0018 -

0,0016 -|
0,0014 -|
0,0012 A
0,001 -

Forca aplicada (kN/cm?2))

—&— Scordelis et al. [1959]
—&— ANSYS

-0,2 -0,1 0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5
Deslocamento (cm)

Figura 4.34 — Deslocamentos dos modelos numérico e experimental

Foram ilustradas apenas as curvas referentes ao modelo 1 em virtude
de apresentar melhores resultados. Pode-se ver que ambos os elementos
obtiveram resultados, no trecho elastico-linear, praticamente iguais aos
encontrados no modelo experimental.

Vale salientar que, no grafico, o deslocamento das curvas foi

subtraido da contra-flecha existente, pois no artigo dos referidos autores,
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para a forca de protensao igual a zero, tem-se deslocamento do pavimento
igual a zero, o que € incorreto. Logo, observou-se que deveria ser feita a
reducao referente a elevacao que o modelo apresenta devido apenas a forca
de protensao.

Na Tabela 4.5, tem-se o valor das diferencas obtidas pela modelagem
numérica e pelo modelo ensaiado pelos autores e um resumo das
propriedades da laje modelada, utilizando o modelol com o elemento
SHELLA43.

Foram adotados os seguintes critérios:

e Coeficiente de Poisson = 0,14;
e Modulo de Elasticidade Longitudinal (Ec) = 2413,16 kN/cm?;
e Moddulo de Elasticidade Tangencial (G¢) = 965,26 kN/cm?2.

Tabela 4.5 — Caracteristicas do modelo numérico (SHELL43) e experimental

Trecho elastico Ruptura
Carregamento (kN/cm?) 9,57.10+4 1,66.10-3
Experimental (cm) ~ 0,120 ~ 0,394
Modelo Numeérico (cm) ~ 0,133 ~ 0,312
Diferenca 9,77 % 20,81 %

A modelagem desenvolvida no ANSYS 5.5.1® apresentou resultados
com diferencas da ordem de 9,80 % com relacdo ao modelo experimental na
fase elastica, mostrando uma boa precisdao. Com relacdo ao carregamento
de ruptura, a diferenca foi de 20,81 %, pois a modelagem foi do tipo
elastico-linear, ou seja, nao se esperava uma aproximacao no trecho nao
linear.

Essa diferenca nos deslocamentos do modelo numeérico (modelo 1)
para com o modelo experimental, na carga de ruptura, se deve a fissuracao
da peca quando o carregamento supera 200 psf (9,576.10-4 kN/cm?).

Na figura 4.35, tem-se os valores dos momentos fletores nas duas
direcoes, x e y, tanto para a modelagem em elementos finitos quanto para
os valores experimentais, para a posicao igual a 1,14 m (3,5 ft) de distancia

da extremidade da laje.
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Diagramas de momentos fletores do modelo experimental e do modelo numérico

(ANSYS)
— Mx - ANSYS
—— My - ANSYS
3 —— My - Scordelis et al. [1959]

—— Mx - Scordelis et al. [1959]

Momento Fletor (kN.cm)
o

3 Distancia (cm)

240,C

Figura 4.35 - Diagramas de momentos fletores para carga igual a 4,78.10-* kN/cm?

Pode-se ver uma grande discrepancia nos resultados produzida por
algum problema no pés-processador do programa do ANSYS 5.5.1®, pois, a
apresentacdo dos resultados referentes ao momento fletor nas duas
direcoes, € muito diferente, principalmente para o caso do momento fletor
na direcao X, mesmo com os deslocamentos obtidos pelo programa muito
proximos aos do modelo experimental.

Como os momentos fletores sdo muito importantes para se fazer o
dimensionamento da estrutura, e, apos inumeras tentativas de se obter
esses valores, descartou-se a utilizacdo deste software e optou-se pela
utilizacdo do programa de calculo estrutural TQS® que utiliza para analise

estrutural o método da analogia de grelha.

4.6 — Analise numérica de modelo experimental através da

Analogia por Grelha

O programa TQS®, além de calcular a estrutura por grelha e incluir
em seus resultados os quantitativos dos materiais utilizados, insere a

influéncia da protensao (tanto para o sistema com aderéncia quanto para o
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sistema sem aderéncia), realiza o detalhamento e ainda requer um esforco
computacional inferior ao programa de elementos finitos ANSYS®.

A analise por grelha é muito eficaz e produz resultados satisfatorios
para estruturas, mesmo as protendidas, o que sera visto a seguir.

Na figura 4.36, ilustra-se a grelha modelada para o estudo do modelo

experimental.
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Figura 4.36 — Modelo de grelha de barras para a analise do modelo experimental de
SCORDELIS et al. [1959]

Na figura 4.37, pode-se ver a distribuicao dos cabos no modelo.
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Figura 4.37 — Disposicao dos cabos para o modelo de SCORDELIS et al. [1959]

Na figura 4.37, pode-se ver que houve a preocupacao em dispor os

cabos do mesmo modo que o modelo de Scordelis e colaboradores.

Os cabos no modelo experimental consistiam em cordoalhas

engraxadas em tubos plasticos com diametro de 6,35 mm, onde esta

apresentava as seguintes caracteristicas:

Limite de proporcionalidade:

Limite de escoamento:

Limite de ruptura:

Moédulo de elasticidade Ey:

Area do cabo:

170 ksi
218 ksi
253 ksi
29.400 ksi
0,05 sq.in.

119,52 kN/cm?2
1.532,69 kN/cm?
1.744,37 kN /cm?
20.670,03 kN/cm?
0,32 cm?

De posse destes valores, foram extraidos os diagramas de isolinhas

de deslocamento e de momentos fletores para os casos a serem comparados

com o modelo experimental, do mesmo modo que foi realizado no item 4.5.

Na figura 4.38, vé-se o diagrama de isolinhas de deslocamento para o

caso de apenas haver a forca de protensao.
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Figura 4.38 — Diagrama de isolinhas de deslocamento para o caso de haver

somente a forca de protensao

Tabela 4.7 —Deslocamento entre modelos numeérico e experimental

com a aplicacdo somente da forca de protensao (em cm)

Experimental TQS

Deslocamento 0,114 0,077

Pode-se ver que o deslocamento obtido foi de 0,077 cm de contra-
flecha no modelo numérico. Nesta analise, o modelo do TQS apresentou
uma de diferenca de 32,46% com relacdo ao modelo experimental.

Na figura 4.39 ilustram-se os deslocamentos referentes ao

carregamento de 200 psf (9,576.10-4 kN/cm?).
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Figura 4.39 — Diagrama de isolinhas de deslocamento para o caso aplicacdo de

carga de 200 psf (9,576.10-* kN/cm?)

A tabela 4.8 mostra as diferencas de deslocamento entre os modelos

experimental e numeérico para o caso de forca aplicada de 200 psf.

Tabela 4.8 —Deslocamento (em cm) entre modelos numeérico e experimental

com a aplicagao da forga de 200 psf (9,576.10-4 kN/cm?2)

Experimental TQS

Deslocamento 0,120 0,130

Nesta analise, o modelo do TQS apresentou uma diferenca de 7,69%
com relacao ao modelo experimental.

Para a forca de ruptura do modelo experimental, o diagrama da
figura 4.40 ilustra os deslocamentos do modelo numérico. Vale salientar
que esta comparacdo, do mesmo modo que no caso da modelagem em

elementos finitos, nao foi eficaz para a presente pesquisa, pois a analise da

grelha foi do tipo elastico-linear.
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Figura 4.40 - Diagrama de isolinhas de deslocamento para a carga de ruptura de

347 psf (1,661.10- kN/cm?)

A tabela 4.9 mostra as diferencas de deslocamento entre os modelos

experimental e numeérico para o caso de forca aplicada de 347 psf.

Tabela 4.9 —Deslocamento (em cm) entre modelos numeérico e experimental

com a aplicacao da forca de 347 psf (1,661.10-3 kN/cm?)

Experimental TQS

Deslocamento

0,394

0,280

Nesta analise, o modelo do TQS apresentou uma de diferenca de
28,93% com relacado ao modelo experimental.

4.6.1 - Conclusoes sobre a modelagem

O grafico da figura 4.41 ilustra a variacao de deslocamento do

modelo experimental com relacdo ao modelo numérico.
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Variacao dos deslocamentos (cm)
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Figura 4.41 - Variacao dos deslocamentos para o modelo numérico e experimental

Na tabela 4.10, tem-se um resumo dos valores encontrados.
Foram adotados os seguintes critérios:

e Coeficiente de Poisson = 0,14;

e Modulo de Elasticidade Longitudinal (E.) = 2413,16 kN/cm?;

e Moddulo de Elasticidade Tangencial (G¢) = 965,26 kN/cm?2.

Tabela 4.10 — Caracteristicas do modelo numeérico TQS® e experimental

Trecho elastico Ruptura
Carregamento (kN/cm?) 9,57.10+4 1,66.103
Experimental (cm) ~ 0,120 ~ 0,394
Modelo Numeérico (cm) ~ 0,130 ~ 0,280

A modelagem desenvolvida no programa TQS® apresentou resultados
com diferencas da ordem de 9,23 % com relacao ao modelo experimental na
fase elastica, mostrando uma boa precisdo. Com relacdo ao carregamento
de ruptura, a diferenca foi de 28,93 %, pois a modelagem foi do tipo
elastico-linear, ou seja, ndo se esperava uma aproximacao no trecho nao
linear, pois nao estdo incluidas as nao linearidades fisicas ou geométricas
no modelo.

Na verificacdo dos momentos fletores, foi observado que houve um
comportamento similar ao modelo dos referidos autores, porém com

magnitudes inferiores aos encontrados no experimento.
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A figura 4.42 mostra o local de afericao dos momentos fletores.
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Figura 4.42 - Localizacédo dos valores encontrados para os momentos fletores

A figura 4.43 ilustra os diagramas de momentos fletores do modelo

experimental e do modelo numeérico do programa TQS®.

3,00E-04

2,50E-04
2,00E-04
1,50E-04
1,00E-04
5,00E-05

Diagramas de momentos fletores

——— My - TQS
Mx - TQS
—— My - Scordelis et al [1959]
Mx - Scordelis et al [1959]

0,00E+00

Forca aplicada (kN/cm?2)

-5,00E-05

-1,00E-04 -

25 50 75 100

Distancia (cm)

125 150 00

Figura 4.43 — Diagramas de momentos fletores para o

modelo experimental e modelo numérico

Na analise dos momentos fletores, o modelo experimental obteve um

valor de momento maximo positivo, na direcao Y, igual a 1,92.104

kN.cm/cm, na posicdo igual a 106,5 cm, enquanto, no modelo numérico, o

valor encontrado, para o momento maximo positivo na direcdo X, foi de

4,93.105 kN.cm/cm para a posicao 75,97 cm. Tem-se ai uma diferenca de

74,29%, mostrando que nao ha uma boa correlacdo com os momentos
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fletores positivos. Porém os momentos fletores negativos maximos
apresentaram uma boa precisdo, onde, para o modelo experimental o valor
encontrado foi de -3,73.10-5 kN.cm/cm e para o modelo numérico -3,84.10-5
kN.cm/cm, mostrando uma diferenca de 2,82%.

Com relacdo aos momentos fletores referentes a direcdo X, para o
modelo experimental, o valor maximo de momento encontrado foi de
2,67.10% kN.cm/cm e para modelo numérico de 1,14.104 kN.cm/cm,

dando uma diferenca de 57,44%.

4.7 — Conclusoes sobre a analise numérica do modelo

experimental

A analise desenvolvida tinha por objetivo avaliar a precisao do
modelo numérico com o modelo experimental. Para isso, foram utilizadas
duas ferramentas computacionais, sendo elas o programa de elementos
finitos ANSYS® e o programa de calculo estrutural TQS®, que utiliza a
modelagem por grelha linear.

O modelo experimental estudado foi o ensaio de uma laje plana
macica com cabos ndo aderentes de SCORDELIS et al. [1959].

Observando os valores extraidos da publicacdo dos referidos autores
com relacdo aos modelos numéricos, constatou-se que a analise de
deslocamentos apresentou resultados satisfatorios onde, para o trecho
linear houve boa concordancia. A figura 4.44 ilustra a variacao do

deslocamento para os modelos numérico e experimental.
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Variacao dos deslocamentos (cm)
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Figura 4.44 — Variacao de deslocamento para os modelos numérico e experimental

Na tabela 4.11, tem-se os valores encontrados para a modelagem
desenvolvida no ANSYS® (Modelo 1 - elemento SHELL43), no TQS® e no

modelo experimental dos referidos autores.

Tabela 4.11 — Caracteristicas do modelo numeérico,

ANSYS® e TQS® e modelo experimental

Somente Limite do
Ruptura
protensao Trecho Elastico
Carregamento (kN/cm?) 0,00 9,57.10+4 1,66.103
Modelo Experimental 0,114 0,120 0,394
Modelo Numérico TQS® 0,077 0,130 0,280
Modelo Numérico ANSYS® 0,102 0,133 0,312

De acordo com a tabela 4.11, verifica-se que ha um bom
comportamento dos modelos numéricos com relacdo ao modelo
experimental até o limite do trecho elastico, isto €, até a aplicacdo da forca
de 9,57.104 kN/cm? a laje.

Quando ha o inicio do trecho nao-linear, forca aplicada a laje
superior a 9,57.10-4 kN/cm?2, os comportamentos dos modelos experimental

e numérico se diferenciam até chegar ao limite de ruptura, quando a
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diferenca entre os modelos experimental e numeérico (ANSYS®) chega a
20,81%.

O modelo em elementos finitos apresentou em seu poés-
processamento uma variacdo de momentos fletores peculiar, onde o
momento fletor, aproximadamente, no centro do painel da laje foi igual a
zero, enquanto, o modelo experimental e o modelo numeérico do TQS® (ver
figura 4.43) apresentaram distribuicoes semelhantes. A figura 4.46 ilustra
os diagramas de momento fletor para as direcoes X e Y para lados paralelos

aos lados da laje, distantes % do vao.

Diagrama de momento fletor - direcées X e Y (ANSYS)

Mx - ANSYS

1,5 - —— My - ANSYS

—_
I

Momento fletor (kN.cm)
o
[
L

O T T T T
50 1 0 200
0,5 1
1
-1,5 - Distancia (cm)

Figura 4.46 — Diagrama de momento fletor para a modelagem em elementos finitos

para as direcoes X e Y

Esses resultados fizeram com que fosse abandonada a modelagem
em elementos finitos e fosse adotado o programa de calculo estrutural
TQS®.

Com relacao ao programa do TQS®, o diagrama de momentos fletores
para ambas direcoes, X e Y, apresentaram um aspecto semelhante aos
observados pelo modelo experimental, porém, com magnitudes diferentes,
como pode ser observado na figura 4.43. Além disso, o programa permite o
detalhamento da estrutura protendida, tornando-se assim, adequado para

esta pesquisa.
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ESTUDO COMPARATIVO E
ANALISE DOS RESULTADOS

5.1 - Consideracoes Gerais

Com o modelo arquitetonico definido, pode-se dar inicio ao estudo dos
arranjos estruturais a serem adotados, que, no presente caso, envolverdo a
utilizacao da protensao aderente e nao aderente.

De acordo com CORREA [1991], “O problema tem como caracteristica
fundamental a complexidade, por causa do numero de variaveis e da
multiplicidade de solucodes possiveis”.

Na analise estrutural para do pavimento serao analisados os arranjos
para laje plana macica apoiada sobre pilares; laje plana nervurada apoiada
sobre pilares e laje apoiada em vigas faixa sobre pilares, onde, serao
adequadas as geometrias do pavimento, no que se refere as suas aberturas
para passagens das instalacoes.

Para se determinar a disposicdo dos elementos estruturais (lajes, vigas e
pilares) € recomendavel seguir um roteiro para se conseguir um projeto
estrutural mais eficaz. Para isso, de acordo com ALBUQUERQUE [1998], deve-
se:

e Fazer a locacao dos pilares de canto no pavimento;
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e Locacao dos pilares de extremidade e internos;
e Determinar, de acordo com o arranjo estrutural e os carregamentos

determinados, a posicao de vigas e das lajes.

E claro que um projeto envolve uma enormidade de variaveis (CORREA
[1991]), e estas necessitam de um estudo cuidadoso e hierarquico.
Apés a locacao dos elementos estruturais passa-se ao pré-

dimensionamento dos elementos estruturais existentes.

5.2 - Programa de Calculo Estrutural TQS®

A analise dos pavimentos sera realizada com a utilizacdo do programa
de céalculo estrutural TQS®, versao 9.0.

O programa adota, para a determinacao das solicitacdes do pavimento,
o modelo de grelha. Neste, € feita a determinacao de esforcos, deslocamentos,
tensoes e reacoes resultantes das combinacoes de carregamento impostas ao
pavimento.

O processo de grelha pode ser utilizado tanto para estruturas de
concreto armado quanto para estruturas de concreto protendido. Segundo o
Eng. Marcelo Silveiral, ndo se deve interpretar a estrutura de concreto
protendido como uma estrutura especial, e sim, como uma estrutura comum
submetida a esforcos aplicados através dos cabos.

O modelo de grelha é elastico linear, portanto, ndo consideram os
efeitos das nao-linearidades fisicas e geomeétricas. Este modelo assume uma
série de carregamentos e combinacdoes para o dimensionamento e
detalhamento de uma laje protendida.

As barras ou elementos da grelha, conforme explicado no capitulo 4,
ndo admitem componentes de forcas normais em sua secdo transversal. O
programa adota regioes de protensao uniforme e regidoes de transferéncia de
esforcos. Nessas regides sdo colocadas as tensdes referentes a forca de
protensao que sao sobrepostas as tensdes oriundas das solicitacoes da laje.

A regidao de protensdo uniforme, ou RPU, é definida como uma regiao

poligonal da laje onde sdo adotados os mesmos espacamentos, diametros,

1 SILVEIRA, M. [2002]. Mensagens eletronicas. 2001-2002, Fortaleza-CE
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forcas de protensao e perfis para todos os cabos. A regidao de transferéncia de
esforcos, ou RTE é definida como uma regido poligonal da laje, que contém
uma ou diversas RPU’s e que determinam a regido para extracao das
solicitacoes (momentos fletores) para as RPU’s e as dimensbdes da secao
transversal que serdo empregadas no dimensionamento. Resumindo, a RPU
determina a regido para o perfil dos cabos e a RTE determina a regidao de

influéncia da protensao, podendo conter uma ou mais RPU’s.

5.3 — Carregamentos na Estrutura

Na aplicacado das forcas ao piso do edificio, serdo consideradas cargas
usuais aplicadas a pavimentos de edificios residenciais. Pode-se exemplificar
as cargas utilizadas:

e Carga permanente devida ao revestimento (2,0 cm de espessura) e sua
regularizacao (2,5 cm de espessura), igual a 0,615 kN/m?2;

e Carga permanente devida a presenca do forro (1,5 cm de espessura), igual
a 0,285 kN/m?2;

e Carga permanente devida ao peso proprio do concreto;

e Carga permanente devida ao peso das alvenarias ceramicas (15 cm de
espessura) no pavimento, igual a 2,5 kN/m?2;

e Carga acidental, de acordo com a NBR-6120/78 — “Cargas para calculo de
estruturas de edificagcoes — Procedimento” e a NBR-8681/84 — “Acdes e
seguranca nas estruturas — Procedimento”, igual a 2,0 kN/m2, para

edificios comerciais (escritorios) e residenciais.

Revestimento Regularizacao
X
et
Laje s S
Forro

Figura 5.1 — Dimensoées para o calculo dos pesos proprios de uma laje
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5.4 - Recomendacoes sobre o Pré-Dimensionamento dos

Elementos

Serao utilizadas as recomendacoes de ALBURQUERQUE [1998] sobre a
estruturacdo do pavimento, com a padronizacido das formas, dimensao e

geometria das secoes transversais das pecas.

5.4.1 Pilares

Os pilares devem apresentar pouca variacdo nas dimensodes de sua
secao transversal, para evitar a utilizacdo de formas de diversos tamanhos. De
acordo com ALBURQUERQUE [1998], a utilizacao de cinco secoes transversais
por pavimento € um numero razoavel e, quando possivel, deve-se manter um
valor nao inferior a 20 cm para o menor lado do pilar, para nado sobressair
muito da arquitetura e para facilitar as operacoes de concretagem.

Quanto a geometria, deve-se procurar utilizar secoes transversais
retangulares ou quadradas, por serem de execucdo mais facil e rapida. Assim,
deve-se evitar, desde que ndo existam imposicoes arquitetonicas, a utilizacao
de pilares de formas variadas com secOes transversais em T, L ou U, pois
apresentam uma execucdo mais complicada, prejudicando o andamento da

obra.
5.4.2 Vigas
Os tipos de secao transversal das vigas protendidas a serem utilizadas

no trabalho sao do tipo faixa, apresentando, de acordo com AALAMI [1999] as

dimensodes mostradas na figura abaixo.
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e . 'Y QA"Q o o 0 o
hg 2e

| b -

| | bz 3h

Figura 5.2 — Recomendacodes de projeto para vigas-faixa (AALAMI [1999])
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Onde:

b é a largura da viga faixa;

h € a altura total da viga faixa;
e € a espessura da laje.

Segundo as recomendacoes de Albuquerque, a utilizacdo de dois ou trés
tipos de secdo transversal de concreto armado por pavimento € ideal, porém,
para vigas faixa protendidas com cordoalhas engraxadas, deve-se utilizar,
quando possivel, apenas uma secdo transversal, para o caso de pavimentos
usuais de edificios de concreto. Porém, a utilizacao de até duas secoes

transversais é aceitavel.

5.4.3 Lajes

Para as lajes planas, geralmente se adota a mesma espessura para todo
o pavimento, em se tratando de um pavimento usual de edificio comercial ou
residencial.

De acordo com o Projeto de Revisao da NBR 6118-2001, a espessura

minima a ser respeitada para o caso de se utilizar a protensdo € de 16 cm.

5.5 — Materiais

Os materiais a serem utilizados na analise apresentarao resisténcias
caracteristicas usuais dos edificios comerciais e residenciais construidos no

Pais.

5.5.1 Concreto

De acordo com o Projeto de Revisao da NBR 6118-2001, a resisténcia
minima a compressao que o concreto pode apresentar € de 20 MPa para
construcdes em concreto armado e de 25 MPa para obras com concreto
protendido, sendo que estes valores podem variar dependendo da classe de

agressividade ambiental do local da obra.
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Na analise dos pisos, foi estabelecida a resisténcia a compressao do
concreto de 35 MPa, por ser um valor ja empregado atualmente na construcao

civil.

5.5.2 Armadura Ativa

Para a armadura ativa, tanto a aderente quanto a ndo aderente, serao
utilizadas as bitolas mais comuns, sendo que, os diametros a serem adotados
sdo os de 12,7 e 15,2 mm, e com utilizacdo de somente um tipo de bitola. As
cordoalhas deverdao ser do tipo RB, isto é, de relaxacdo baixa, para evitar

maiores perdas de protensao.

Tabela 5.2 — Caracteristicas das cordoalhas a serem utilizadas nos modelos.

Massa | Carga min. Carga min. | Along.

- o :

Cordoalha o Aa"m’;' Amm";‘a aprox. | de ruptura com 1% Apos
(mm) | (mm?) | (mm?) (ke/km)| (kN)  (kef alongamento | ruptura

(kN) _(kgf) (%)

12,7 1 101,4 ] 98,7 792 187,3]118730] 168,6 | 16860 3,5

CP 190 RB 7

15,2 | 143,5| 140,0 | 1126 |265,8]26580]239,2[23920] 3,5

Fonte: Industria Belgo-Mineira

5.5.3 Armadura Passiva

A armadura passiva sera do tipo CA-50, obedecendo as especificacoes

da NBR 7480.

Tabela 5.3 — Caracteristicas da armadura passiva

) Massa aprox. |Secdo Nominal
(mm) (kg/m) (mm?)
6,3 0,245 31,2
8,0 0,395 50,3
10,0 0,617 78,5
12,5 0,963 122,7
16,0 1,578 201,1

Fonte: Industria Belgo-Mineira
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5.5.4 - Formas

As formas geralmente se dividem em: placas de madeira de compensado

resinada e placas de madeira de compensado plastificadas, que podem ser

manuseadas por um ou mais operarios (dependendo das dimensodes da placa).

Sao utilizados, também, os blocos de EPS (Poliestireno Expandido). Sao

constituidos de 98% de ar e 2% de poliestireno, possuindo grande praticidade

(além de leves podem ser moldados em varias formas) e economia.

total da estrutura e, além disso, apresentam uma série de vantagens descritas

Os blocos de EPS sao extremamente leves, reduzindo, portanto, o peso

abaixo (ALBUQUERQUE [1998]).

E 6timo isolante térmico;
Apresenta baixa absorcao de agua;
Possui facilidade de transporte, manuseio e execucao no canteiro de obras;

O sistema permite a passagem de instalacoes através do bloco.

Ainda, este sistema permite varias alturas para as lajes, mostrando,

assim, grande versatilidade e aproveitamento na obra.

como pode ser visto na figura 5.3.

Este sistema € bastante utilizado na construcado de lajes em grelha,

Figura 5.3 — Esquema da utilizacao de EPS em pavimentos de edificios

Um outro sistema de formas é o de caixotes plasticos de polietileno

injetado. Este sistema traz muitas vantagens, como:

Rapidez de execucao;
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e Os caixotes nao introduzem carregamentos a laje;

e Permitem a passagem de dutos para as instalacoes;
e A forma pode ser reutilizada varias vezes;

e Economia de madeira e aco;

e Reutilizacao em curto prazo de tempo;

e Facil montagem e reducao de escoramento.

5.5.5 - Escoramentos

De acordo com a tecnologia atual, o emprego de escoramento metalico
permite maior precisdo no escoramento dos elementos estruturais e de um
maior reaproveitamento da peca. Os escoramentos apresentam as mais
variadas formas, sendo distribuidos conforme o elemento estrutural a ser
escorado.

Os escoramentos, assim como as formas, se destacam por sua

praticidade e economia (reutilizacoes e rapidez de posicionamento).

5.6 - Efeitos de Segunda Ordem em Edificios Altos

A existéncia de deslocamentos expressivos pode propiciar o surgimento
de efeitos de segunda ordem que, somados ao estado de solicitacao original da
estrutura, pode conduzi-la a instabilidade.

A analise de segunda ordem considera a estrutura deformada na
formulacao de suas equacdes de equilibrio, e esta analise é feita em todo o
edificio, podendo o projetista controlar a rigidez global do edificio.

De acordo com CARMO [1995], “assume-se que os esforcos obtidos nas
analises de primeira ordem sao suficientemente precisos para o projeto da
estrutura se nao forem excedidos em mais de 10% pelos esforcos finais, isto €,
os momentos de segunda ordem poderdo ser ignorados se o momento de final,
incluindo os efeitos de segunda ordem da estrutura, for menor ou igual a 1,1
vezes o momento de primeira ordem”.

Neste segmento, pretende-se estudar os parametros verificadores da

instabilidade da estrutura, que sdo os parametros o € y,.
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5.6.1 — Parametro de instabilidade o

Segundo LIMA [2001], BECK & KONING! [1966] utilizaram a teoria de
Etller para desenvolver um parametro avaliador dos efeitos de segunda ordem,
em um regime elastico-linear, em funcdo do carregamento aplicado e das
caracteristicas geométricas do pilar.

Segundo os referidos autores, o edificio era considerado como um pilar
equivalente, que tinha rigidez igual a soma das rigidezes de todos os pilares
isolados que participavam do contraventamento da estrutura, engastado na
base e livre no topo, apresentando secao transversal constante e submetida a

uma acao vertical uniformemente distribuida ao longo de seu comprimento.

N
o =H. El Eq.[5.1]
Onde,
H € a altura total da estrutura;
N é a somatoria das acgodes verticais;
EI €¢ modulo de rigidez de flexdo da estrutura.

De acordo com os autores, o valor de a para que os efeitos de segunda
ordem permanecessem inferiores a 10% dos efeitos de primeira ordem, deveria
ser menor ou igual a 0,6.

Segundo VASCONCELOS? [1985], o valor do moédulo de rigidez EI,
proposto por BECK & KONING [1966], s6 é representativo para o caso de
estruturas pré-moldadas. Logo, a nao consideracao do acréscimo de rigidez,
em estruturas moldadas no local, acarretara valores de o muito
conservadores.

De acordo com LIMA [1998], o valor do moédulo de rigidez equivalente
(ET)eq da estrutura pode ser obtido em funcao da altura da edificacao, da forca
aplicada na estrutura (concentrada no topo ou como uma forca gq

uniformemente distribuida ao longo da altura da edificacao) e do deslocamento

' BECK, H.;KONING, G. [1966]. Restraining Forces (Festhaltekrdfte) in the Analysis of Tall Buildings. In:
Symposium of Tall Buildings, Oxford, Proceedings, pp. 513-536;

2 VASCONCELOS, A. C. [1985]. Critérios para Dispensa de Consideracdo do Efeito de 2¢ Ordem. In: Reunido
Anual do Ibracon: Coléquio Sobre Estabilidade Global das Estruturas de Concreto Armado, Sao Paulo,
Anais;
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que a estrutura sofre devido as acoes horizontais (ver figura 5.7), para este

ultimo caso.

(ED, = q8' f Eq.[5.2]
Onde,
q € a acao horizontal uniformemente distribuida;
a € o deslocamento horizontal no topo da estrutura devido a acéao
horizontal q;
H € a altura total da edificacao.
q (ET) q (EDeq

T

11710177177777177777 /17117 117177 117177

Figura 5.7 - Médulo de rigidez equivalente

Na figura 5.8, ilustra-se a variacdo da linha elastica da estrutura, que
depende do tipo de sistema de contraventamento, podendo ser: pilar-parede,

portico e associacao de portico-parede.

11111
O00C

[1107777777770717777 177777 [1170077777777771777 177777 [17777777777770777777 177177

Pilar - Parede Portico Associacao Portico - Parede

Figura 5.8 - Variacdo da deformada da estrutura

Segundo LIMA [2001], no caso de pilares-parede, a variacdo dos
deslocamentos é maior a medida que se aproxima do topo. No caso dos

porticos, a deformada apresenta um comportamento contrario ao caso de
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pilar-parede, ou seja, a variacao dos deslocamentos é maior junto a base. No
caso da associacdo de ambos, ou seja, a utilizacdo da combinacao de poérticos
e paredes, existe uma compensacao tal que aparece um ponto de inflexdo na
deformada.

LIMA [2001], apud FRANCOS3, mostrou em sua pesquisa que as
diferencas entre as deformadas nos sistemas de contraventamento resultam
em diferentes respostas nos efeitos de segunda ordem e nos valores de a.

Na tabela 5.4, tem-se os valores limites de o.

TABELA 5.4 - Valores de aim para os diferentes sistemas de contraventamento.

Tipo de Estrutura de Contraventamento Ollim
Sistema Pilar-Parede 0,7

Sistema de Porticos 0,5
Associacao Portico-Parede 0,6

Fonte: LIMA [2001]

VASCONCELOS [1987] sugeriu uma outra abordagem do problema,

estabelecendo que o valor de ouim seja calculado pela expressao:

1 -0,144.n
i ——\/1’72 .(0,88-0,44.10 ) Eq.[5.3]
Com,
n numero de pavimentos da edificacao.

Na utilizacao da equacao 5.3, para valores de n > 13, o resultado do

parametro de instabilidade ouim converge para um valor igual 0,8.

5.6.2 — O Coeficiente y,

Desenvolvido por FRANCO & VASCONCELOS [1991], este processo
baseia-se na razao existente entre os acréscimos de deslocamentos referentes
a duas iteracdes, que apresentam praticamente o mesmo valor e, assumindo-
se que esta hipotese, ou seja, que a razao permaneca constante ao longo de
todas as demais iteracdes, pode-se, com isso, aproximar os deslocamentos

horizontais por uma progressdao geométrica decrescente, sendo que o mesmo

* FRANCO, M. [1985b]. O Parametro de Instabilidade de Edificios Altos. Revista Portuguesa de Engenharia de
Estruturas, Lisboa, No. 23, pp. 69-72;
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ocorre com os momentos fletores (LIMA [2001], apud FRANCO &
VASCONCELOS [1997]).

Com isso, o valor de y, pode ser escrito como:
LN
d Eq.[5.4]

Onde,
AMg4 acréscimo de momentos apos a analise de primeira ordem;

Miqs corresponde ao momento de primeira ordem.

Segundo LIMA [2001], o y. pode ser calculado com as acoes verticais e
horizontais de servico, nos casos usuais de edificios.

O critério para dispensa do acréscimo dos efeitos de segunda ordem na
edificacao é que o valor do efeito de segunda ordem seja menor ou igual ao
momento de primeira ordem mais 10% deste valor, ou seja, o valor de y, devera
ser menor ou igual a 1,1.

Segundo LIMA [1998], o valor do coeficiente y, pode ser utilizado como
majorador dos efeitos de primeira ordem, porém, FRANCO & VASCONCELOS
[1991] mostraram que este valor, majorador dos momentos de primeira ordem,

€ bem aplicado até o valor de vy, < 1,2.
5.7 - Pavimento a ser Estudado

Para o estudo, foi tomado como exemplo o pavimento estudado por
ALBUQUERQUE [1998], que realizou um estudo semelhante, porém, com
énfase em estruturas de concreto armado.

O objetivo é avaliar os indices de consumo de materiais entre os
exemplos e eleger o que apresenta melhores resultados e analisar o
desempenho estrutural dos exemplos, que no caso, sera determinado pelos
deslocamentos maximos encontrados no pavimento e no portico
tridimensional.

Nao serao avaliados os momentos fletores, pois os exemplos apresentam
arranjos estruturais diferenciados, portanto, comportamentos diferentes.

A figura 5.9 ilustra o pavimento a ser estudado.
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Figura 5.9 — Pavimento-tipo do trabalho de ALBUQUERQUE [1998]

(medidas em metros)

Na figura 5.9, ilustra-se o pavimento analisado por Albuquerque.
Consiste em um piso de edificio residencial com 254 m?2 de area com altura de
20 andares. O autor desenvolveu a modelagem utilizando o programa TQS®,

adotando a analise por grelha.
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5.8 - Resultados da Pesquisa de ALBUQUERQUE [1998]

Na figura 5.10, sao ilustrados os arranjos estruturais em concreto

armado, sendo eles, laje apoiada em vigas sobre pilares (AO1); laje nervurada

apoiada em vigas sobre pilares (AO2) e laje plana nervurada apoiada sobre

pilares (AO3).
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Figura 5.10 - Esquemas estruturais adotados por ALBUQUERQUE [1998]

148



Capitulo 5

Nas tabelas 5.5 a 5.14, tem-se as caracteristicas dos modelos de
Albuquerque. Nos graficos 5.1, 5.2 e 5.3, tem-se a comparacao dos valores dos
consumos de materiais para os exemplos AO1, AO2 e A0O3.

Vale salientar que a secdo transversal dos pilares nao varia ao longo do
edificio.

Para o modelo AO1, tem-se:

Tabela 5.5 — Consumos de materiais (globais) para o modelo AO1

Vol. de | Armadura | Area de
Exemplo | Elemento | Concreto | passiva Formas
(m3) (kg) (m?)
LAJE 366,0 18.389,0 4.234,6
VIGA 244.6 36.888,0 3.535,0
A0l
PILAR 206,8 21.277,0 1.872,0
TOTAL: 817,4 76.554,0 | 9.641,6

Tabela 5.6 — Taxas de consumo de materiais para o modelo AO1

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) (kg/m3) | (m?/m?) | (m?/pilar) | (cm)
LAJE 50,24
VIGA 150,81 93,66 1,90 18,14 16,1
PILAR 102,89

Tabela 5.7 — Parametros de Instabilidade para o modelo AO1

Direcao Yz a
Direcao X — Face Lateral 1,07 0,64
Direcao Y — Face Frontal 1,06 0,57
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Para o modelo AO2, tem-se:

Tabela 5.8 — Consumos de materiais (globais) para o modelo A02

Vol. de | Armadura | Area de
Exemplo | Elemento | Concreto passiva Formas
(m3) (kg) (m?)
LAJE 326,6 14.704,0 4.237,4
VIGA 190,8 30.253,0 2.773,8
A02
PILAR 206,8 19.384,0 1.872,0
TOTAL: 724,2 64.341,0 | 8.973,2

Tabela 5.9 — Taxas de consumo de materiais para o modelo AO2

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) (kg/m3) | (m2/m?) | (m?/pilar) | (cm)
LAJE 45,02
VIGA 158,55 88,84 1,77 18,14 14,25
PILAR 93,73

Tabela 5.10 — Parametros de Instabilidade para o modelo AO2

Direcao Yz a
Direcao X — Face Lateral 1,08 0,66
Direcao Y — Face Frontal 1,05 0,56

Para o modelo AO3, tem-se:

Tabela 5.11 — Consumos de materiais (global) para o modelo AO3

Vol. de | Armadura | Area de
Exemplo | Elemento | Concreto passiva Formas
(m3) (kg) (m?)
LAJE 483,4 20.112,0 4.415,0
VIGA 138,2 23.364,0 2.162,8
A02
PILAR 260,4 26.910,0 2.361,6
TOTAL: 882,0 70.386,0 | 8.939,4
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Tabela 5.12 — Taxas de consumo de materiais para o modelo AO3

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) (kg/m?3) | (m?/m?) | (m?/pilar) | (cm)
LAJE 41,61
VIGA 169,06 79,80 1,76 14,11 17,36
PILAR 103,34

Tabela 5.13 — Parametros de Instabilidade para o modelo AO3

Direcao Yz a
Direcao X - Face Lateral 1,05 0,55
Direcao Y — Face Frontal 1,09 0,75

900
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300
200+

Volume de concreto (m3)

100+

ANNNNNNY

Volume total de concreto (m3)

A01

AO02

Exemplo

AO03

Grafico 5.1 — Consumo de concreto

151



Estudo Comparativo e Analise dos Resultados

Quantidade total de armadura passiva (kg)
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Grafico 5.2 — Consumo de armadura passiva
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Grafico 5.3 — Consumo de férmas

5.9 - Resultados da Pesquisa Atual

Agora, tera inicio a analise dos pavimentos utilizando a protensao nao
aderente e a aderente. Nos apéndices A, B e C, encontram-se os critérios
adotados no programa de calculo Estrutural TQS®, os resultados referentes

aos deslocamentos e diagramas de momento fletor para os exemplos
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protendidos e as consideragcoes sobre os porticos tridimensionais dos
exemplos, respectivamente.

Vale salientar que o edificio € composto de 20 pavimentos.

Na Tabela 5.14, tem-se um comparativo das resisténcias a compressao
do concreto da presente pesquisa em relacdo ao trabalho de ALBUQUERQUE
[1998].

Tabela 5.14 - Resisténcias a compressao do concreto para os modelos a serem

analisados
ALBURQUERQUE [1998] Atual Pesquisa
Lajes 20 MPa 35 MPa
Vigas 35 MPa 35 MPa
Pilares 35 MPa 35 MPa

Foram dimensionados seis modelos da seguinte forma:
EO1 — Modelo de laje plana macica sobre pilares com protensdo nao aderente;
EO2 — Modelo de laje plana macica sobre pilares com protensao aderente;
EO3 - Modelo de laje plana nervurada sobre pilares com protensao nao
aderente;
EO04 — Modelo de laje plana nervurada sobre pilares com protensao aderente;
EOS — Modelo de laje nervurada sobre vigas faixa com protensao nao aderente
em pilares;
E06 — Modelo de laje nervurada sobre vigas faixa com protensao aderente em

pilares.

5.9.1 - Lajes planas macicas apoiadas sobre pilares

Na figura 5.11 pode-se ver os arranjos estruturais para o pavimento da
figura 5.9. Em ambos os casos, isto é, para a protensao aderente e nao
aderente, foram utilizadas espessuras da laje de 16,0 cm, ou seja, o minimo

estabelecido pelo Projeto de Revisao da NBR 6118-2001.
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Figura 5.11 - Arranjo estrutural para o sistema de

laje plana macica apoiada sobre pilares

Na figura 5.12, pode-se ver o tipo de ancoragem ativa padrao utilizado

no dimensionamento do modelo com protensdo aderente.

Figura 5.12 - Ancoragem ativa para sistema de protensao

aderente com quatro cordoalhas (AALAMI [1999])

Para a laje plana com protensdo nao aderente, as tabelas 5.15 a 5.17

mostram suas caracteristicas de consumo de materiais e de seu

comportamento estrutural.
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Tabela 5.15 - Consumos de materiais (globais) para o modelo EO1

Vol. de | Armadura Area de
Armadura
Exemplo | Elemento | Concreto passiva Formas
Ativa (kg)
(m3) (kg) (m?)
LAJE 714,7 29.554,0 19.800,0 4.554,0
VIGA 148,2 19.342,0 - 1.998,0
EO1
PILAR 271,3 24.910,0 - 2.528,0
TOTAL: 1.134,2 | 73.806,0 | 19.800,0 | 9.080,0

Tabela 5.16 — Taxas de consumo de materiais para o modelo EO1

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Protensao | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) | (kg/m3) | (kg/m3) | (m2/m?) | (m?/pilar) [ (cm)
LAJE 41,35 27,70
VIGA 130,51 - 65,07 1,91 17,11 24,0
PILAR 91,82 -

Tabela 5.17 — Parametros de Instabilidade para o modelo EO1

Direcao Yz a
Direcao X - Face Lateral 1,17 0,83
Direcao Y — Face Frontal 1,12 0,77

O deslocamento maximo encontrado no pavimento foi de 2,20 cm (ver

apéndice B).

Para o exemplo 2, que utiliza a protensao aderente, tem-se (tabelas 5.18

a 5.20):
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Tabela 5.18 — Consumos de materiais (globais) para o modelo EO2

Vol. de | Armadura Area de
Armadura
Exemplo | Elemento | Concreto passiva Formas
Ativa (kg)
(m?3) (kg) (m?)
LAJE 714,7 28.696,0 17.700,0 4.554,0
VIGA 148,2 18.267,0 - 1.998,0
EO2
PILAR 271,3 24.893,0 - 2.528,0
TOTAL: 1.134,2 | 71.856,0 | 17.700,0 | 9.080,0

Tabela 5.19 — Taxas de consumo de materiais para o modelo E02

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Protensao | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) (kg/m3) (kg/m3) | (m2/m?) | (m2?/pilar) | (cm)
LAJE 40,15 24,76
VIGA 123,34 - 63,35 1,91 17,11 24,0
PILAR 91,75 -

Tabela 5.20 — Parametros de Instabilidade para o modelo EO2

Direcao Yz o
Direcao X — Face Lateral 1,17 0,83
Direcao Y — Face Frontal 1,12 0,77

O deslocamento maximo encontrado no pavimento foi de 1,90 cm (ver

apéndice B).

5.9.2 - Lajes planas nervuradas apoiadas sobre pilares

Na figura 5.13 pode-se ver o segundo arranjo estrutural adotado para o

pavimento da figura 5.9.
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Figura 5.13 - Arranjo estrutural para o sistema de

laje plana nervurada apoiada sobre pilares

Na figura 5.14, tem-se o tipo de bainha utilizada para o caso da

protensao aderente posicionado nas nervuras.

Figura 5.14 — Ancoragem ativa para sistema de protensao

aderente com duas cordoalhas (AALAMI [1999])

Partindo para o consumo de materiais, vai-se iniciar com os indices do

sistema de protensdo nao aderente (tabelas 5.21 a 5.23).
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Tabela 5.21 — Consumos de materiais (globais) para o modelo EO3

Vol. de | Armadura Area de
Armadura
Exemplo | Elemento | Concreto passiva Formas
Ativa (kg)
(m?3) (kg) (m?)
LAJE 473,8 17.502,0 10.240,0 4.554,0
VIGA 149,0 17.118,0 - 1.906,0
EO3
PILAR 265,5 24.117,0 - 2.472,0
TOTAL: 888,3 58.737,0 | 10.240,0 | 8.932,0

Tabela 5.22 — Taxas de consumo de materiais para o modelo EO3

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Protensao | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) (kg/m3) (kg/m3) | (m2/m?) | (m2?/pilar) | (cm)
LAJE 36,94 21,61
VIGA 114,88 _ 66,12 1,88 17,11 19,0
PILAR 90,83 -

Tabela 5.23 — Parametros de Instabilidade para o modelo E03

Direcao Yz o
Direcao X — Face Lateral 1,17 0,83
Direcao Y — Face Frontal 1,13 0,78

O deslocamento maximo encontrado no pavimento foi de 1,10 cm (ver

apéndice B).

Para o caso da protensao aderente, tem-se (tabelas 5.24 a 5.26):

Tabela 5.24 — Consumos de materiais (globais) para o modelo EO4

Vol. de | Armadura Area de
Armadura
Exemplo | Elemento | Concreto | passiva Formas
Ativa (kg)
(m3) (kg) (m?)
LAJE 473,8 15.236,0 9.860,0 4.554,0
VIGA 149,0 17.118,0 - 1.906,0
EO4
PILAR 265,5 24.117,0 - 2.472,0
TOTAL: 888,3 56.471,0 9.860,0 8.932,0
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Tabela 5.25 — Taxas de consumo de materiais para o modelo E04

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Protensao | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) (kg/m3) (kg/m3) | (m?/m?) | (m?/pilar) | (cm)
LAJE 32.16 20,21
VIGA 114,88 - 63,57 1,86 17,11 19,0
PILAR 90,83 -

Tabela 5.26 — Parametros de Instabilidade para o modelo EO4

Direcao Yz a
Direcao X - Face Lateral 1,17 0,83
Direcao Y — Face Frontal 1,13 0,78

O deslocamento maximo encontrado no pavimento foi de 0,80 cm (ver

apéndice B).

5.9.3 - Lajes nervuradas armadas apoiadas em vigas faixa protendidas

sobre pilares

A relacao vao/espessura utilizada foi 30, levando a uma espessura da
viga faixa igual a 27,0 cm. Foi adotada uma espessura igual a 25,0 cm, como
tentativa inicial de pré-dimensionamento.

As lajes nervuradas apresentam 25,0 cm de altura. A figura 5.15 traz

detalhes de sua geometria.

51,0
4,5 | |
P 3 P & ‘ 4,0
= [ ne "
I *2,5 3
20 | 5,0

60,0

Figura 5.15 - Detalhe das nervuras de concreto armado (medidas em centimetros)
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apoiada sobre vigas faixa.
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Na figura 5.16, pode-se ver os arranjos estruturais para o caso de laje
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Figura 5.16 - Arranjo estrutural para o sistema de laje nervurada

armada apoiada em vigas faixa protendidas sobre pilares

P13
25/60

As tabelas 5.26 a 5.28 referem-se aos indices da protensao nao

aderente.

Tabela 5.26 — Consumos de materiais (globais) para o modelo EO05

Vol. de | Armadura Area de
Armadura

Exemplo | Elemento | Concreto | passiva Formas
Ativa (kg)

(m?3) (kg) (m?)

LAJE 332,7 31.662,0 - 3.692,0

EOS VIGA 326,4 31.418,0 8.060,0 2.482,0

PILAR 262,7 26.665,0 - 2.316,0

TOTAL: 921,7 89.745,0 8.060,0 8.490,0

aderente. Ja as tabelas 5.29 a 5.31 referem-se aos consumos para a protensao
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Tabela 5.27 — Taxas de consumo de materiais para o modelo EO5

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Protensao | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) (kg/m3) (kg/m3) | (m?/m?) | (m?/pilar) | (cm)
LAJE 95,16 -
VIGA 96,26 24,69 97,37 1,86 17,94 21,0
PILAR 101,50 -

Tabela 5.28 — Parametros de Instabilidade para o modelo EO5

Direcao o
Direcao X - Face Lateral 1,14 0,76
Direcao Y — Face Frontal 1,12 0,75

O deslocamento maximo encontrado no pavimento foi de 1,80 cm (ver

apéndice B).

Para o modelo com protensao aderente (E06), tem-se:

Tabela 5.29 — Consumos de materiais (globais) para o modelo EO6

Vol. de | Armadura Area de
Armadura

Exemplo | Elemento | Concreto | passiva Formas
Ativa (kg)

(m3) (kg) (m?)

LAJE 332,7 33.634,0 - 3.692,0

E06 VIGA 326,4 30.035,0 7.300,0 2.482,0

PILAR 262,7 25.073,0 - 2.316,0

TOTAL: 921,7 88.742,0 7.300,0 8.490,0

Tabela 5.30 — Taxas de consumo de materiais para o modelo E06

Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Taxa de Espes.
Elemento | Armadura | Protensiao | Armadura | Formas Pilares Média
(kg/m3) (kg/m3) (kg/m3) | (m?/m?) | (m?/pilar) | (cm)
LAJE 101,09 -
VIGA 92,02 21,82 96,28 1,84 17,94 21,0
PILAR 95,44 -
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Tabela 5.31 — Parametros de Instabilidade para o modelo EO6

Direcao Yz a
Direcao X — Face Lateral 1,14 0,77
Direcao Y — Face Frontal 1,12 0,72

O deslocamento maximo encontrado no pavimento foi de 1,60 cm (ver

apéndice B).

5.10 - Comparacao dos Resultados

5.10.1 - Volume de Concreto

O grafico 5.4 mostra a variacao de consumo de concreto.

Volume total de concreto (m3)
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1.000

800+

600+

400+

NERNEANEANERN

Volume de concreto (m3)

200+

EO1 EO2 EO3 EO4 EO05 EO6

Exemplo

Grafico 5.4 — Variacdo do volume de concreto nos exemplos

5.10.2 - Quantidade de Armadura Passiva

Vé-se no grafico 5.5 a variacdo de armadura passiva para os modelos.
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Quantidade total de armadura passiva (kg)
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Grafico 5.5 — Variacdo da quantidade de armadura passiva para os exemplos.

5.10.3 - Quantidade de Armadura Ativa

Vé-se no grafico 5.6 a variacdo de armadura passiva para os modelos.

Quantidade total de armadura ativa (kg)
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Exemplo

Grafico 5.6 — Variacdo da quantidade de armadura ativa para os exemplos.

5.10.4 - Quantidade da Area de Formas

Vé-se no grafico 5.7 a variacdo da area de formas para os modelos.
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Quantidade total de area de férmas (m?2)
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Grafico 5.7 — Variacdo da quantidade de armadura ativa para os exemplos.

5.11 - Analise dos Resultados

Na analise dos resultados, o diferencial dos pavimentos, com protensao
aderente ou nao aderente, é a quantidade de armadura utilizada, uma vez que
os pavimentos apresentaram mesmas caracteristicas geométricas e
propriedades fisicas.

Nos modelos EO1 e EO2, o consumo de concreto e de formas é o mesmo.
Para a armadura ativa, o pavimento com protensdo ndo aderente apresenta
um consumo de cordoalhas 10,61% superior a protensao convencional.

Para a armadura passiva das lajes, houve a confirmacao que estruturas
com protensdo aderente possuem um consumo menor de armadura passiva,
com relacdo ao modelo com protensao nao aderente, conforme escrito no item
2.3, que referencia o trabalho de MATTOCK et al. [1971]. Para a laje com
protensao nao aderente, o consumo de armadura passiva foi de 1.477,20
kg/pavimento e para a laje com protensdo aderente, foi de 1.434,80
kg/pavimento, o que resulta numa diferenca de 2,87%.

Para as vigas, houve uma diferenca de 5,56% de consumo de armadura,
mostrando um menor consumo por parte do modelo EO2.

Para os pilares, ambos apresentaram consumo de armadura passiva

semelhante.
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Analisando globalmente a estrutura, a solucao utilizando a protensao
aderente foi ligeiramente economica, pois, o consumo total de armadura
passiva, para todos os elementos, € 2,67% inferior ao arranjo com protensao
nao aderente.

Para os modelos EO3 e E04, ou seja, os pavimentos com lajes planas
nervuradas, o consumo de concreto e formas foi semelhante. O consumo de
armadura ativa apresentou uma diferenca de 3,71% sendo que o arranjo mais
econdmico foi o modelo EO4, ou seja, o modelo que utiliza protensao aderente.

O consumo de armadura passiva para o modelo EO3 (protensao nao
aderente), para as lajes, foi de 875,10 kg/pavimento, enquanto o modelo
utilizando a protensao aderente obteve 761,80 kg/pavimento, o que representa
uma diferenca de 12,95%.

Para as vigas, assim também como para os pilares, o consumo de
armadura passiva foi semelhante.

Analisando globalmente o consumo de armadura passiva da estrutura,
obteve-se uma diferenca de consumo de armadura de 3,86%, sendo que o
pavimento mais econémico foi o arranjo com protensao aderente.

Para os modelos EO5 e EO6 os consumos de concreto e formas foi
semelhante. O consumo de armadura ativa, para o modelo com protensdo nao
aderente, foi 9,42% superior ao consumo do arranjo com protensao aderente.

O consumo de armadura passiva para o modelo EOS (protensao nao
aderente), para as lajes, foi de 1.583,10 kg/pavimento, enquanto o modelo
EO06 obteve 1.681,7 kg/pavimento, representando uma diferenca de 5,86%.

Para o consumo de armadura passiva para vigas, o modelo EOS obteve
um consumo de 1.570,90 kg/pavimento, enquanto o modelo E06 produziu
1.501,75 kg/pavimento, mostrando que o modelo EO6 é mais econoémico
4,40% que o modelo EOS.

Para os pilares, o modelo EOS obteve 1.333,25 kg/pavimento enquanto
que o modelo EO6 obteve 1.253,65 kg/pavimento, mostrando que o modelo
EO06 foi 5,97% mais econdmico que o modelo com protensao nao aderente.

A determinacao de qual sistema de protensao (aderente ou nao
aderente) sera utilizado dependera de fatores como: custo da mao-de-obra, dos
materiais (no caso, o custo do quilo da protensédo aderente e da ndo aderente),
do custo do concreto e das féormas e ainda, de outros fatores que fogem da

competéncia do engenheiro de estruturas, tais como a disponibilidade destes
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materiais e de mao-de-obra especializada para a construcao civil utilizando a
protensao.

Na analise dos resultados obtidos, verifica-se que os pisos de edificios
que utilizaram concreto armado obtiveram um indice de consumo de materiais
inferior aos pavimentos com concreto protendido.

Para a comparacdo dos modelos, vai-se confrontar os valores dos
modelos EO1, EO2, EO3 e EO4 (modelos em laje plana macica e nervurada)
com o modelo AO3 (laje plana nervurada de concreto armado), e, os modelos
EOS5 e E06 (modelos com vigas faixa protendidas), serdo comparados aos
modelos AO1 e AO2 (modelo de laje apoiada sobre vigas). A idéia € comparar os
pavimentos com solucdes estruturais semelhantes e confrontar seus
resultados.

Nos graficos a seguir, tem-se a comparacdo dos consumos de materiais
para todos os modelos (armados e protendidos), onde o objetivo é mostrar a
variacdo de consumo de materiais para todos os exemplos.

O grafico 5.8 mostra a variacao de consumo de concreto.

Volume total de concreto (m3)
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Exemplo

Grafico 5.8 — Variacdo do volume de concreto nos modelos

Vé-se no grafico 5.9 a variacdo de armadura passiva para os modelos.
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Quantidade total de armadura passiva (kg)
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Grafico 5.9 — Variacdo da quantidade de armadura passiva para os modelos

Vé-se no grafico 5.10 a variacao da quantidade de formas para os
modelos.
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Grafico 5.10 — Variacdo da quantidade area de formas para os modelos

Comparando o consumo dos materiais, vai-se iniciar este procedimento
com os arranjos em lajes planas, conforme explicado anteriormente, que, no
caso, sao os modelos EO1, E02, E03, EO4 e o AO3.

O grafico 5.11 mostra a diferenca de consumo de concreto.

Como valor base, foi escolhido o modelo com menor consumo € oS

demais comparados a este.
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Grafico 5.11 - Diferenca de consumo de concreto

O consumo de concreto foi menor no modelo A03, sendo 22,22% mais
economico que os modelos EO1 e EO2 e 0,70% mais econémico que os modelos
EO03 e E04.

No quesito de consumo de armadura passiva, o grafico 5.12 mostra as
diferencas obtidas. Vale salientar que nao esta inclusa a quantidade de
armadura ativa.

Como valor base, foi escolhido o modelo com menor consumo € oS
demais comparados a este. O modelo que obteve menor consumo foi o E04,
que possui o sistema de protensao aderente. Note que o valor apresentado nao

inclui a armadura ativa.
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Grafico 5.12 - Diferenca de consumo de armadura passiva

Para o consumo de formas, sera feito o mesmo raciocinio. O valor de
referéncia € do AO03, pois corresponde menor consumo (embora a diferenca
seja de apenas 0,03% com relacdo aos modelos com laje plana nervurada
protendida). Com relacdo aos modelos com laje plana macica protendida, a
diferenca foi de 1,55%. O grafico 5.13 mostra a diferenca entre o consumo de
area de formas. Vale salientar que as diferencas encontradas sdao muito

pequenas, portanto, os modelos apresentam consumos relativamente iguais.
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Grafico 5.13 - Diferenca de consumo area de férmas (m2)

169



Estudo Comparativo e Analise dos Resultados

Comparando-se os modelos de vigas faixa (EOS e E06) com os modelos

convencionais (AO1 e A0O2) de ALBUQUERQUE [1998], o grafico 5.14 mostra a

variacao de consumo de concreto.
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Grafico 5.14 — Variacdo no volume de concreto

O modelo AO2 foi o que apresentou menor consumo de concreto
mostrando uma economia de 22,10% com relacdo aos modelos protendidos e

teve ainda um consumo 11,40% inferior ao modelo AO1.

K

2

O grafico 5.15 mostra a variacdo da quantidade de armadura passiva

nos exemplos. Novamente, a parcela relativa a armadura ativa nao esta

inclusa nesses resultados.
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Grafico 5.15 - Diferenca de consumo de armadura passiva

Neste grafico, o modelo AO2 destacou-se na economia de armadura
passiva tanto em relacdo aos modelos com protensao (E05 — 22,05% e E06 —
16,84%) quanto para o modelo AO1 (15,95%). Pode-se notar que a diferenca de
consumo entre os modelos EO06 e AO1 foi de 1,05%, mostrando que,
pavimentos com protensdo apresentam uma grande competitividade com
relacado aos pavimentos convencionais com lajes macicas.

Para o consumo de formas, sera feito o mesmo raciocinio. O valor de
referéncia € do AO3, por ser o menor. O grafico 5.16 mostra a diferenca de
consumo de formas. Percebe-se que, os modelos protendidos obtiveram uma
margem de economia de material de 11,04% com relacdo ao modelo AO1.
Ainda, obtiveram uma reducdo de consumo de formas da ordem de 5,38% com

relacdo ao modelo AO2.
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Grafico 5.16 — Diferenca de féormas com relacdo aos modelos protendidos

5.12 - Tempo de Execucao

Neste segmento, sera avaliado o tempo de execucao dos exemplos
estudados, tanto os modelos em concreto armado quanto os modelos em
concreto protendido. A idéia é salientar as vantagens da utilizacdo da
protensao ndo aderente comparando os tempos de execucdo com relacdo a
protensao aderente e a concreto armado.

Para a avaliacdo do tempo de execucado, os critérios que norteiam a
escolha de uma estrutura protendida vao mais além do calculo da estrutura.

Antes de qualquer decisdo, € necessario que a solucdo apresente

competitividade econémica com relacao as demais solucdes existentes.
5.12.1 - Protensao Aderente x Protensao Nao Aderente
Com relacdo ao tempo de execucdo para os cabos aderentes e nao

aderentes, pode-se comparar dois fatores, que sao: tempo de posicionamento

dos cabos a forma e tempo para executar o devido alongamento do cabo.
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O tempo de posicionamento do cabo, isto €, o tempo que € necessario
para que os cabos estejam devidamente executados nas formas, de acordo
com o projeto, e prontas para serem concretadas.

De um modo geral, as cordoalhas engraxadas demandam cerca de 20
segundos para serem alongadas. Do mesmo modo, a protensdo aderente
demanda um tempo reduzido, porém, ocorre perda de tempo para a fixacdo do
macaco as férmas, transporte do macaco ao local dos cabos e fixacao dos
cabos no macaco hidraulico. A vantagem da protensdo nao aderente esta no
transporte facilitado do macaco hidraulico, do facil posicionamento na forma e
da simples fixacdo da cordoalha ao macaco, enquanto a protensao aderente
precisa de macacos pesados.

Segundo o catalogo da MAC - Sistema Brasileiro de Protensdao, um
macaco hidraulico para 4 cordoalhas pesa cerca de 70,0 kgf enquanto que o
macaco hidraulico para protensao nao aderente pesa cerca de 20,0 kgf.

Para efeito de comparacao, vai-se resumir o processo de execucao de
um cabo nao aderente e de outro aderente.

Para a protensao nao aderente, vai-se considerar que os cabos chegam
a obra devidamente cortados, com as ancoragens nas extremidades e prontos
para serem somente posicionados as formas, assim que o cabo chega a obra, é
necessario apenas que haja o devido transporte do canteiro até o pavimento
que esta sendo executado e posicionado a férma de acordo com as
especificacoes de projeto. Apds a concretagem e obtencdo da resisténcia
minima a compressao do concreto (especificacdo de projeto), € feito o
alongamento dos cabos com o transporte do macaco hidraulico até o local e
fixacao do cabo ao equipamento.

Para a protensdo aderente, vai-se considerar que os cabos chegam a
obra devidamente cortados, com as ancoragens nas extremidades e prontos
para serem somente posicionados as formas. Neste caso, existe um cuidado
especial no transporte das bainhas a féorma, pois ndo pode haver, em hipotese
alguma, a passagem de concreto para dentro da bainha, pois este concreto
podera oferecer obstaculo ao alongamento que o cabo estara sujeito quando no
ato da protensao. Outro ponto importante é a injecao da pasta de cimento nas
bainhas apés a concretagem, sendo este um processo demorado e cuidadoso,
pois € necessario que a bainha esteja preenchida de nata de cimento para que

haja a devida aderéncia entre a armadura ativa e o concreto. Apés a
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concretagem e que seja atingida a resisténcia minima a compressao do
concreto (especificacdo de projeto), € injetada a pasta de cimento na bainha e
entao é feito o alongamento do cabo com o transporte do macaco hidraulico
até o local e fixacdo do cabo ao equipamento.

Nesta pesquisa foi verificado que, de acordo com a experiéncia dos
engenheiros de obra, pavimentos usuais com protensdo ndo aderente sao

geralmente mais rapidos que os com protensao aderente cerca de um dia.

5.12.2 - Concreto Armado x Protensao Aderente e Nao Aderente

As estruturas que demandam mais tempo para se executar sdo aquelas
com maior quantidade de vigas e pilares. Desta forma, tanto as lajes com
grandes painéis nervurados, ou com painéis nervurados apoiados em vigas
faixas protendidas, quanto as solucoes em concreto armado estudadas por
Albuquerque, deverdo demandar o mesmo tempo de execucdo ou tempos
bastante proximos com relacéao aos modelos protendidos (cerca de 6 a 7 dias).

De acordo com a pesquisa realizada, as solucoes protendidas deveriam
levar em média um tempo de execucao de 6 a 7 dias (dados estes extraidos de
empresas de Sao Paulo), dependendo das caracteristicas da equipe de
trabalho. Ja as solucoes em concreto armado demandaram, no minimo, 7 dias
para a devida execucao do pavimento. Esses resultados mostram que é
possivel a economia de 1 dia/pavimento.

Com relacao as lajes planas nervuradas protendidas, estas
apresentaram a menor taxa de consumo de materiais por pavimento, sendo
uma solucao deveras econdémica, porém, do ponto de vista de execucdo do
pavimento, esta solucao torna-se muito trabalhosa devido a demora no correto
posicionamento dos caixotes plasticos e a partir dai, iniciar a execucao das
ferragens. De acordo com a experiéncia dos engenheiros de obra, foi visto que
as lajes planas nervuradas demandam 20% a mais de tempo em relacdo as
lajes planas macicas, devido ao posicionamento dos caixotes plasticos e isto
representa, em média, a perda de um a um dia e meio, na execucao de
pavimentos usuais.

Dentre as solucoes estudadas, a de vigas faixa protendidas deveria
apresentar o menor tempo de execucdo. Porém, a presenca de nervuras nas

lajes compensa o tempo ganho na protensao dos cabos nas vigas faixa. Com
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isso, as solucdoes com lajes planas nervuradas protendidas apresentam o
mesmo tempo de execucdo que o caso das vigas faixa. Do ponto de vista de
alongamento dos cabos na estrutura, esta solucdo € a mais rapida, pois os
cabos apresentam-se reunidos nas trés vigas faixa existentes no pavimento, o
que torna o trabalho de transporte do macaco hidraulico reduzido,
aumentando a produtividade da obra.

A solucao em laje plana macica protendida apresenta um tempo de
execucao compativel com as demais, porém, existe uma parcela de tempo
consideravel perdida com a execucao da armadura passiva e do volume de
concreto utilizado, porém, esta apresenta uma execucado mais rapida e facil, do
ponto de vista de posicionamento de férmas e ferragens e lancamento do
concreto, pois a inexisténcia de caixotes plasticos ou de grandes quantidades
de vigas aumenta a produtividade da obra, tornando esta solucdo novamente
competitiva com relacdo a solucao em laje plana nervurada protendida.

Para as solucdoes em concreto armado, tanto a solucdo em laje plana
nervurada quanto as solucgdes tradicionais (AO1 e A02) apresentam um tempo
de execucao semelhante, pois a versatilidade que a laje nervurada tradicional
(AO2) possui com relacao ao consumo de materiais € perdida devido ao
posicionamento dos caixotes plasticos. A laje macica tradicional (AO1) possui
consumos menores que os pavimentos protendidos, mas apresenta grande
quantidade de area de formas e diversos recortes, devido a presenca de muitas
vigas. A solucao em laje plana nervurada (AO3) € muito interessante devido ao
consumo de materiais, porém, apresenta uma grande quantidade de pilares, o
que torna o andamento da obra demorado, além de apresentar, do mesmo

modo que a solucéo protendida, a existéncia de caixotes plasticos.

5.13 - Comentarios Finais

Para a eleicao da melhor solucao que trara maiores beneficios, deve ser
dada prioridade a trés fatores:
e Desempenho estrutural;
e Consumo de materiais;

e Tempo de execucao.
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A analise do pavimento visando o desempenho estrutural é de grande
importancia, pois limita os deslocamentos do pavimento, melhorando o
conforto do imovel. Porém nado se deve esquecer a economia do arranjo
estrutural, pois nao seria viavel um arranjo que promovesse grande
desempenho e tivesse alto custo.

A analise visando a economia do pavimento € um critério eliminador,
assim como o desempenho estrutural, de solucdes estruturais, pois nao
adianta possuir um grande projeto estrutural bem organizado se este tiver alto
indice de consumo de materiais, tornando a obra inviavel.

A idéia é unir o desempenho estrutural com a economia dos materiais.

Para se comparar os deslocamentos encontrados nos modelos, a tabela
5.32 mostra os deslocamentos maximos encontrados. Vale salientar que os
deslocamentos referentes aos modelos em concreto armado nao estao
ilustrados, pois nao foi objeto de estudo da pesquisa de ALBUQUERQUE

[1998], Assim, sao ilustradas apenas as solucdes com protensao.

Tabela 5.32 — Deslocamentos dos modelos protendidos (Apéndice B)

Modelo Deslocamento (cm)
EO1 2,20
EO02 1,90
EO3 1,10
E0O4 0,80
EO5 1,80
EO6 1,60

Com os resultados referentes aos deslocamentos, pode-se ver que os
modelos com protensao aderente sao mais rigidos, promovendo menores

deslocamentos, sendo que, o modelo EO04 obteve o menor valor.
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Grafico 5.19 — Diferenca de deslocamentos para os modelos protendidos

De acordo com o grafico 5.19, pode-se observar que os modelos em laje
plana macica apresentaram maiores deslocamentos, seguidos pelos modelos
com vigas faixa protendidas.

Com isso, conclui-se que, do ponto de vista de desempenho estrutural,
o modelo EO4 (laje plana nervurada com protensdo aderente) ¢ a melhor
escolha.

Partindo para o consumo de materiais, pode-se observar que, de acordo
com os resultados no item 5.10, o modelo EO4 foi o mais econdémico (com uma
pequena diferenca em relacdo ao modelo E03), mostrando assim, que a melhor
escolha para este caso, € novamente, o modelo E04.

Agora, falta avaliar o tempo de execucao para os modelos e eleger o
pavimento mais eficaz. De acordo com o item 5.12, observa-se que os
pavimentos com protensdo aderente apresentam um gasto maior no tempo de
execucao, em virtude de fatores anteriormente citados como: posicionamento
de bainhas, injecao de pasta de cimento, cuidados no transporte da bainha e

no posicionamento do macaco hidraulico.
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Ja a solucao EO03, isto é, a solucdo em laje plana nervurada com
protensao nao aderente, promoveria o melhor tempo de execucao, juntamente
com os modelos EO5 e EO6 (modelos com vigas faixa protendidas). Logo, pode-
se concluir que a solucao mais eficaz é a solucao em laje plana nervurada com
protensao nao aderente (E03).

Os modelos EO1 e EO2, embora sejam solucdoes com laje macica,
apresentam alto consumo de concreto, aumentando o tempo de execucao.

Verifica-se que, em uma obra, a maior parte do custo deve-se aos
custos indiretos, que podem ser a mao-de-obra, aluguel de maquinas, dentre
outros. Com isso, o modelo E04 perderia com o tempo de execucao, levando a
gastos maiores que nao sao ilustrados nesta pesquisa.

Apbs todo este procedimento, conclui-se que o modelo com protensao
nao aderente (EO3) sera o mais vantajoso, pois unira da melhor forma os trés

fatores: desempenho estrutural, consumo de materiais e tempo de execucao.
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CONCLUSOES

A utilizacdo da protensdo nao aderente em edificios residenciais e
comerciais vem se tornando cada vez mais freqiiente, principalmente, devido
as imposicdes arquitetonicas e a tendéncia de procura, por parte dos
proprietarios, de maior conforto e liberdade de possuir um apartamento com
divisdes a sua escolha, tornando seu imovel tinico.

Na presente pesquisa foi realizado um estudo sobre a utilizacdo da
protensao nao aderente em pavimentos de edificios residenciais, comparados
as solucoes com protensdo aderente e em concreto armado, com relacdo aos
indices de consumo de materiais e ao tempo de execucao.

Foram analisados seis modelos com protensdo e, em sua analise, foi
visto que a protensao do tipo aderente era a mais econdmica, do ponto de vista
de consumo de materiais, com relacdo a protensdo nao aderente, e esta
diferenca se fez presente na quantidade de armaduras ativas e passivas.

Nas analises foram confrontados os consumos de materiais, sendo eles:
o volume de concreto, area de formas, quantidade de armadura passiva e
armadura ativa. Foi também desenvolvida uma analise sobre o tempo de

execucao de pavimentos com e sem protensdo, no sentido de mostrar o grau
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de competitividade dos pavimentos que utilizam a protensao, sendo esta do
tipo aderente ou nao aderente.

Para que haja competitividade econoémica da solucao & necessario que
o sistema apresente caracteristicas que unam a execucdo e o consumo de
materiais. Assim, quando se escolhe o processo de laje protendida, sempre se
compara com a solucdo em concreto armado, se esta for possivel pelos
critérios técnicos, pela arquitetura ou preferéncia do cliente.

Dai é mnecessaria uma quantificacdo de custos, avaliacdo das
facilidades de execucédo oferecidas pela solucao, equipamento e mao-de-obra
disponivel, integracdo com o projeto arquitetonico, interferéncia com as
instalacoes, durabilidade e qualidade da estrutura, fator tempo e outros.

S6 com todas as variaveis envolvidas no processo sendo analisadas é
que se pode optar por uma solucdo. Claro que nunca se pode ter a melhor
solucao, mas com certeza pode-se chegar o mais proximo dela, pois, quanto
mais informacdes sado dadas ao construtor para a avaliacdo das solucdes,
provavelmente ter-se-a escolhida uma boa alternativa estrutural.

No consumo de materiais, foi visto que os pavimentos de concreto
armado obtiveram um menor indice de consumo de concreto, como escrito
anteriormente, devido as imposicoes do Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001
com relacao a espessura minima para lajes protendidas macicas (16,0 cm).

Dentre os modelos analisados pelo programa computacional TQS®, o
modelo E04, isto €, o modelo dotado de laje plana nervurada com protensao
aderente apresentou os melhores resultados com relacdo ao consumo de
materiais, em especial, o consumo de armadura passiva, de armadura ativa e
de volume de concreto, mostrando a grande versatilidade deste sistema.
Porém, no quesito de tempo de execucdo, este modelo estrutural apresenta a
deficiéncia do tempo consumido no posicionamento dos caixotes plasticos que,
embora sejam leves e praticos, € necessario que sejam presos de forma
adequada, para que nao haja defeitos na secao transversal das nervuras.

Ainda, na analise dos modelos, seis da presente pesquisa e trés do
estudo desenvolvido por ALBUQUERQUE [1998], os exemplos em concreto
armado foram mais econémicos em relacdo aos modelos utilizando protensao,
em especial, o modelo A02, isto €, o modelo com laje nervurada apoiada em

vigas sobre pilares. Porém, do mesmo modo que o modelo AO1, estes exemplos
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apresentam recortes e pilares internos, perdendo a versatilidade do arquiteto
de poder trabalhar com o arranjo interno do pavimento mais livre. O modelo
AO03, que consiste no pavimento com laje plana nervurada de concreto armado
apoiada em pilares, € mais economica do que os similares em concreto
protendido, porém, apresenta uma grande quantidade de pilares em seu
arranjo (18 no total), reduzindo a produtividade da obra favorecendo o modelo
protendido (14 pilares no total).

Para as lajes planas nervuradas protendidas, foi observado uma grande
competitividade com relacdo a solucdo em concreto armado (A03), pois, além
de apresentar pequeno numero de pilares, taxa de armadura inferior e menor
quantidade de formas, o pavimento apresenta um vao livre médio da ordem de
7,00m, tornando esta solucao ideal para os arquitetos de interiores.

Do mesmo modo que os modelos com laje plana nervurada protendida,
os modelos com laje plana macica apresentaram um consumo superior a
solucao em concreto armado (AO3), porém, existe um ganho no tempo de
execucao devido a inexisténcia do posicionamento dos caixotes plasticos e,
ainda, o pavimento apresenta um vao livre médio da ordem de 7,00m, igual
aos modelos em laje plana nervurada protendida, tornando esta solucao
atraente para os arquitetos de interiores.

Entao, pode-se concluir satisfatoriamente que a protensido nao aderente
€ uma solucado muito vantajosa, do ponto de vista executivo e de consumo de
materiais, pois, para pavimentos com maiores dimensdes, o concreto armado
perderia a versatilidade econémica que possui com a presenca de muitos
recortes nas formas e da grande quantidade de vigas e pilares, e do ponto de
vista executivo, esses recortes e a presenca de muitos elementos estruturais
atrasariam o andamento da obra. A protensdo aderente, embora talvez fosse
mais econdmica, pois uniria a versatilidade com o consumo de materiais,
perderia em produtividade na obra, onde, um dos principais gastos na
construcao civil é justamente a mao-de-obra empregada. Com essa conclusao,
mostra-se que a uniao entre versatilidade, consumo de materiais e tempo de
execucao converge para a protensdo nao aderente como opcao viavel e
adequada.

A figura 6.1 ilustra um fluxograma com as caracteristicas das solucoes
estudadas conforme o que foi observado nesta pesquisa. Vale salientar que,

cada caso é um caso, e deve ser analisado com todas as alternativas possiveis.
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E claro que as solucdes com protensdo apresentam um preco um pouco mais
elevado que as construcdées em concreto armado, porém, a versatilidade e a
produtividade obtidas com tais solucdes tornam esta solucdo mais apreciada

pelos escritoérios de arquitetura.

Solucao com
Protensao
Néao Aderente

i /N /N

Solucao em Solucao com
Concreto Armado Protensao Aderente

. Economia . Economia
Economia Versatilidade . Versatilidade ..
o de Materiais de Materiais
de Materiais
Produtividade

Figura 6.1 — Caracteristicas das solucoes estudadas

Propostas de trabalhos futuros

De acordo com a atual tendéncia do mercado que caminha para
solucoes cada vez mais arrojadas e delgadas, a protensdo € a primeira escolha
que os imoveis estdo sendo sujeitos devido a grande versatilidade propiciada
por sua utilizacdo. Existem diversos programas computacionais que
desenvolvem solucdes cada vez mais proximas da resposta natural da
estrutura, sendo estes: Programa de Calculo Estrutural TQS® e o Programa de
Analise pelo Método dos Elementos Finitos ANSYS 5.5.1®, sendo que ambos
foram utilizados na presente pesquisa.

A utilizacao do Programa ANSYS® é muito restrita, pois, seu pos-
processador fornece somente esforcos e deformacdes, nado executando um
dimensionamento da estrutura. Porém, apresentou na analise desenvolvida a
melhor aproximacdo com relacdo aos deslocamentos do modelo experimental,
0 que nao aconteceu na avaliacdo dos momentos fletores (ver item 4.5 -
Capitulo 4). A utilizacao do Programa do TQS® foi recomendada por causa
dos problemas ocorridos com o uso do Programa ANSYS®. Aquele programa
fornece, além de uma boa interface com o operador, uma maior interatividade

entre o desenvolvimento do projeto e a avaliacao por parte do projetista,
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realizando em seu processamento, o dimensionamento e até do detalhamento
da estrutura. Com base nessas informacdes, um programa que pudesse
compatibilizar o processamento da estrutura em elementos finitos e que
fornecesse um adequado dimensionamento e detalhamento da estrutura, seria
o proximo passo para analises cada vez mais precisas, buscando aprimorar a
real resposta da estrutura.

Outro ponto que merece atencdo € o caso das perdas de protensao.
Atualmente, o Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001 nao trata das perdas
progressivas de protensao para o caso de se utilizar a protensdo nao aderente,
pois, apresenta em seu texto (sub-item 9.6.3.3) que: “Os valores parciais e
totais das perdas progressivas de protensdo, decorrentes da retracdo e da
fluéncia do concreto e da relaxacdo do aco de protensdo, devem ser
determinados considerando-se a interacdo dessas causas, podendo ser
utilizados os processos indicados de 9.6.3.3.1 a 9.6.3.3.4. Nesses processos
admite-se que exista aderéncia entre a armadura e o concreto e que o
elemento estrutural permaneca no Estadio I”.

Um outro estudo que merece atencdo seria o de acabar com a crenca
que a protensado nao aderente nao € segura. Diversos pesquisadores (AALAMI
[1988-2000], SCORDELIS [1956-1959], NAAMAN [1991a], entre outros
presentes na revisdo bibliografica desta pesquisa), realizaram inUmeros
ensaios e verificacoes para avaliar o grau de seguranca da estrutura quando
se utilizar a protensdao nao aderente. Um exemplo disso é a pesquisa de
MATTOCK et al. [1971] que mostra que a protensdo nao aderente € tao
eficiente quanto a protensao convencional (aderente) se for adicionada uma
parcela de armadura passiva para aumentar o momento resistente da secao
transversal. Esta pesquisa poderia ser desenvolvida realizando-se estudos de
arranjos de lajes (macicas ou nervuradas) com ensaios experimentais e
numeéricos para entdo mostrar a seguranca que a protensao nao aderente
fornece. Ainda, poderia ser feita uma ampliacao do presente estudo com mais

exemplos para tornar as comparacoes desenvolvidas mais conclusivas.
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APENDICE A

CRITERIOS ADOTADOS DE PROJETO
PARA O PROGRAMA DE CALCULO ESTRUTURAL TQS®

A.1 - Resisténcia a Compressao do Concreto (fcx)

Foi adotada uma resisténcia a compressdao do concreto usual no
mercado da construcao civil.

Foi visto que a maioria dos escritérios de calculo estrutural adotam
valores da ordem de 20 a 30 MPa para estruturas de concreto armado e de 25
a 35 MPa para estruturas de concreto protendido. Com isso, foi determinado
um valor de 35 MPa para a resisténcia a compressao do concreto para todos

os elementos estruturais, sendo eles, lajes, vigas e pilares.
A.2 - Mo6dulo de Elasticidade Longitudinal do Concreto (E.)

Com base no valor de 35 MPa para resisténcia a compressao do
concreto, foi utilizada a formulacao fornecida pelo Projeto de Revisao da NBR
6118-2001, que consiste em:

E. =5600./f; Eq.(A.1)

Substituindo o valor de fu« na equacao A.1, tem-se que:

E.=33130,05 MPa ou E. = 3.313.004,68 tf/m?
Logo, o valor adotado foi de 3.300.000,0 tf/m2? para o moédulo de

elasticidade tangente e, para o modulo de elasticidade secante 2.800.000,0

tf/m2.
A.3 - Modulo de Elasticidade Transversal do Concreto (G.)

Seguindo as recomendacdes de TAKEYA et al. [1985], pode-se adotar &
igual a 15% do valor do médulo de elasticidade longitudinal do concreto, ja
com a consideracao aproximada da fissuracao por cisalhamento.

Logo, G. = 496.950,70 tf/m?2 ou, simplificando, G. = 490.000 tf/m?2
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A.4 - Critérios Adotados para a Modelagem por Grelha

O programa de calculo TQS® faz a geracdo automatica do modelo de
grelha a partir dos dados da forma do pavimento, tanto para lajes macicas
quanto para lajes nervuradas.

O desenho da grelha obedece as formas do pavimento e s6 pode ser
alterado se a planta de formas for modificada.

As barras da grelha possuem caracteristicas geométricas e fisicas
correspondentes ao estabelecido na planta de formas, sendo assim, €
considerado, para as lajes nervuradas, que as nervuras sao calculadas como
secao T com a incorporacdo das capas como mesas. Do mesmo modo sao as
lajes macicas, com secdes retangulares.

Na discretizacao das barras, pode ser considerada uma parcela da
inércia a torcdo (que foi desprezada nos modelos) e uma outra parcela
referente a flexao.

Os carregamentos aplicados a grelha, no caso das alvenarias, sao
admitidos como carga pontual aplicada nos nés da grelha.

Para o apoio da grelha, foi adotada a técnica do apoio elastico
independente. Este processo considera uma parcela da secao transversal do
pilar referente a posicao da barra que nela chega. A secdo transversal de cada
pilar é igual a que se encontra n meio da distancia entre pavimentos
adjacentes. Com isso, compara a largura do pilar com a largura da viga e
determina a influéncia da ligacdo da viga no pilar, determinado assim, uma
mola representativa do apoio.

Na zona de engrossamento das ligacoes laje-pilar, as barras a grelha
que chegam a esta zona modificam suas caracteristicas geométricas,
assumindo propriedades inerentes a nova geometria existente. No caso das
lajes nervuradas, ocorre o mesmo procedimento, onde as barras das nervuras
que chegam a zona de engrossamento, mudam suas caracteristicas de secao T
para assumir as caracteristicas do capitel.

A figura A.1 ilustra a discretizacdo da grelha para o caso de laje plana

nervurada.
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Barra intermediaria

Barra da
nervura

Figura A.1 - Detalhe das barras na zona de engrossamento da laje nervurada

O programa gera na zona de engrossamento uma série de barras
intermediarias. Estas barras intermediarias possuem  propriedades
geomeétricas referentes ao engrossamento. No dimensionamento dos esforcos,
pode-se determinar no programa a distribuicdo do momento fletor encontrado
na capa ou concentrado nas nervuras. Pode-se ainda definir valores para cada
um deles para trabalharem em conjunto, ou seja, pode-se atribuir uma
porcentagem de participacdo maior para as nervuras, por exemplo, e o
restante sendo distribuido para a capa de concreto.

Dentre outros critérios adotados para o calculo da grelha, tem-se que:

e Os espacamentos, tanto para a direcao X quanto para a Y foi de 40,0 cm
entre barras para os modelos com lajes planas macicas;

e Na zona de engrossamento da laje plana nervurada sao consideradas
barras adicionais para determinar os momentos fletores atuantes,

assumindo as caracteristicas geométricas desta regiao.

Pode-se ver na figura A.2, a discretizacdo do pavimento-tipo do edificio

modelo, no caso da laje plana macica.
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Figura A.2 — Pavimento-tipo de laje plana macica discretizado

Para as lajes nervuradas, € mostrado na figura A.3 e A.4 a estruturacao

do pavimento-tipo em barras, tanto para o modelo de laje plana nervurada

quanto o modelo de laje apoiada sobre vigas faixa.

L:——r —

G s
]

Figura A.3 — Discretizacdo em grelha dos modelos de laje plana nervurada
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Figura A.4 — Discretizacdo em grelha dos modelos de laje plana nervurada

A.5 - Critérios Adotados para Lajes Protendidas

Neste segmento, serdo mostrados os parametros utilizados para o
calculo de lajes com protensao aderente e nao aderente.

Os dois tipos de protensao apresentam caracteristicas distintas e por
isso, serdo tratados separadamente.

Porém, alguns critérios sao semelhantes, como a resisténcia a
compressao do concreto; Médulo de elasticidade Longitudinal e transversal e a

resisténcia a tracdo do concreto.

i) Lajes com Protensiao Aderente

Nas lajes com protensdo com aderéncia, ou seja, o pavimento é
protendido com o sistema convencional de protensdao que consiste na
utilizacdo de uma cordoalha imersa em uma nata de cimento dentro de uma
bainha metalica de aco.

Neste sistema, serdo utilizados diversos tipos de bainhas, sendo que o

numero de cordoalhas em seu interior varia de 1 a 4.
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Na tabela A.1, tem-se as dimensodes das bainhas utilizadas no calculo

do pavimento-tipo.

Tabela A.1 — Dimensoes usuais para bainhas metalicas (medidas em centimetros)

Bitola 1 Cordoalha 2 Cordoalhas 3 Cordoalhas 4 Cordoalhas
(mm) Base Altura Base Altura Base Altura Base Altura
12,7 3,50 2,10 3,50 2,10 6,60 2,10 6,60 2,10
15,2 4,00 2,10 4,00 2,10 7,00 2,10 7,00 2,10

Fonte: TQS Informatica

Em se tratando de perdas de protensdo, foi adotado um valor para o
coeficiente de perdas por atrito igual a 0,2 e para o coeficiente para perdas
devido as curvas nao intencionais igual a 0,01, de acordo com o Projeto de
Revisdao da NBR 6118-2001.

Para os cobrimentos, foi adotada uma espessura unica igual a 3,50 cm
ao redor da cordoalha.

No detalhamento dos cabos, a extremidade da cordoalha termina no
centro de gravidade da secao transversal da laje.

Os detalhes das caracteristicas dos cabos podem ser vistas na tabela

A.2.
Tabela A.2 — Caracteristicas das cordoalhas para protensao aderente
¢ Pinicia1 | P+=0 Pi,, Prup Pescda % Foyk Foptk dw*
(mm) (tf) (tf) (tf) (tf) (tf) Perda | (kgf/cm?)| (kgf/cm?2)| (mm)
12,7 15 13,95 12,14 | 18,70 | 16,83 13 17100 19000 6,0
15,2 20 18,73 1 16,30 | 26,60 | 23,92 13 17100 19000 6,0

Fonte: TQS Informatica

* corresponde a acomodacéo da cordoalha na ancoragem.

Para a armadura passiva, o programa do TQS® fornece a opcao de trés

tipos de calculo para a armadura passiva minima, sendo elas:

e Critério de armadura minima do Projeto de Revisao da NBR 6118-2001

onde, Asmin = 0,15-0,5.pp > 0,05%;
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f
=0,03.-%;

vk

e Qutro critério onde A

Smin

e E o terceiro critério que pode ser definido pelo projetista.

Nos modelos com protensao aderente foi utilizado o primeiro critério.

ii) Lajes com Protensao Nao Aderente

Do mesmo modo que na protensao aderente, os critérios para a
protensdao nao aderente seguem oS mesmos parametros com algumas
mudancas.

A quantidade de cordoalhas por feixe varia de 1 a 4.

Para as perdas de protensao, foi adotado um valor para o coeficiente de
perdas por atrito igual a 0,05 e para o coeficiente para perdas devido as curvas
ndo intencionais igual a 0,0035, de acordo com os critérios do Projeto de
Revisdao da NBR 6118-2001.

Para os cobrimentos foi adotada uma espessura Unica igual a 3,50 cm
ao redor da cordoalha.

Os detalhes das caracteristicas das cordoalhas sao as mesmas da
tabela A.2.

No detalhamento das cordoalhas, foi adotado um comprimento de cabo
reto nas extremidades igual a 50,0 cm com a extremidade do cabo terminando
no centro de gravidade da secao transversal da laje.

Para a armadura passiva, o programa do TQS® fornece a opcao de trés
tipos de calculo para a armadura passiva minima, sendo elas:

e Critério de armadura minima da Norma onde, Asmin = 0,5-0,2.pp 2> 0,05%;

fck

e Outro critério onde Ag ., =0,03. ;

yk

e E o terceiro critério que € de responsabilidade do projetista.

Nos modelos com protensdo nao aderente foi utilizado o primeiro

critério.
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A.6 - Critérios Adotados para Analise Estrutural do Edificio

Para a analise global da estrutural, foi utilizado o modelo de portico
tridimensional onde os esforcos horizontais e verticais foram utilizados para
dimensionar vigas e pilares.

A versdao do programa TQS® wutilizado, conta com a inovacdo da
flexibilizacao dos nos da estrutura que torna o comportamento desta mais
proximo da realidade.

Neste processo, cada ligacdo viga-pilar contém, em sua rigidez, uma
mola que faz com que a estrutura seja mais deslocavel, levando a resultados
mais realistas. Para maiores detalhes, consultar o manual da TQS® a respeito
deste modelo.

Os comportamentos dos poérticos tridimensionais podem ser vistos no
apéndice B.

No modelo de portico tridimensional foi adotado um critério de duas
faixas de analise para os pavimentos, isto é, no processamento, o edificio foi
dividido em duas partes, sendo a primeira do 19 ao 10° andar, e a segunda, do
119 ao 20° andar. A justificativa € que tal disposicao fornece um consumo
reduzido de armadura passiva nas vigas, pois, todas as vigas foram
dimensionadas com base nos efeitos das cargas verticais e horizontais e, do
ponto de vista executivo, a adocdo deste critério também traz apenas dois
arranjos diferentes de armadura para as vigas, facilitando assim, os trabalhos
no canteiro de obras.

Note que ¢ possivel fazer a divisao do edificio em varias faixas e quanto
maior a divisdo, maior seria a economia, porém, com isso, seria mais
trabalhoso e consumiria mais tempo de execucédo no canteiro de obras, pois a

armadura das vigas iria variar nos pavimentos de cada faixa.
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APENDICE B

DIAGRAMAS DE MOMENTO FLETOR
E DESLOCAMENTOS DOS PAVIMENTOS

O objetivo deste apéndice € mostrar os valores obtidos na modelagem

desenvolvida no programa de calculo TQS®.
B.1 - Modelo EO1
Trata-se do modelo laje plana macica com protensdo nao aderente

(EO1). A figura B.1 ilustra a distribuicao de armadura ativa no pavimento para

o modelo.

Figura B.1 - Distribuicdo de armadura ativa no pavimento (EO1)

A figura B.1 mostra que o tipo de disposicao de cabos, para este caso foi
do tipo distribuido nas duas direcdes, resultado em um consumo de armadura
ativa de 990,0 kg/pavimento.

Na figura B.2 tem-se os deslocamentos no pavimento sem a presenca da

protensao. Pode-se ver que o deslocamento é superior ao limite estabelecido
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pela Proposta de Revisao da NBR 6118-2001 que, para deslocamentos € de
1/300.

Figura B.2 — Diagrama de isolinhas de deslocamentos no pavimento sem a presenca

da protenséao

Na figura B.3 € ilustrado o deslocamento do pavimento apos a aplicacao
da protensao. O deslocamento consiste na deformacédo imediata somada da

deformacao lenta.
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Figura B.3 — Diagrama de isolinhas de deslocamentos no pavimento com a presenca

da protenséao
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O deslocamento maximo encontrado € de 2,20 cm, portanto, inferior ao
limite estabelecido de 1/300.

Nas figuras B.4 e B.5, tem-se os diagramas de momento fletor para o
pavimento nas direcoes X e Y, para o caso de deslocamentos para tempo

infinito (deformacao imediata + deformacéao lenta).

Figura B.4 — Momentos fletores na direcdo X com a presenca da protensao para

deslocamentos com tempo infinito
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Figura B.5 — Momentos fletores na direcdo Y com a presenca da protensao para

deslocamentos para tempo infinito

B.2 — Modelo EO2

Trata-se do modelo de pavimento de laje plana macica com a utilizacao
da protensao aderente.

Na figura B.6 tem-se a distribuicao de cabos no piso para o modelo.
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0

¥

a0 4 000 0604

Figura B.6 — Distribuicdo de armadura ativa no pavimento (E02)

Na figura B.7 tem-se o diagrama de isolinhas de deslocamento com a

inclusao da protensao.
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Figura B.7 — Diagrama de isolinhas de deslocamento no pavimento com a presenca da

protensao

B-5



Apéndice B

O deslocamento maximo encontrado foi de 1,90 cm, portanto, inferior
aos limites estabelecidos pela Proposta da Revisdo da NBR 6118-2001 de
1/300.

Nas figuras B.8 e B.9, tem-se os diagramas de momento fletor para o
pavimento nas direcbées X e Y, para o caso de deslocamentos para tempo

infinito (deformacao imediata + deformacao lenta).

Figura B.8 — Momentos fletores na direcdo X com a presenca da protensao para

deslocamentos com tempo infinito
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Figura B.9 — Momentos fletores na direcdo Y com a presenca da protensao para

deslocamentos para tempo infinito

B.3 - Modelo EO3

Trata-se modelo de laje plana nervurada com protensado nao aderente.
A figura B.11 ilustra a disposicao dos cabos. Do mesmo modo que no

caso da laje plana macica, os cabos foram distribuidos ao longo da laje.
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Figura B.11 - Distribuicao de armadura ativa no pavimento (E03)

Na figura B.12, tem-se os deslocamentos referentes a deformacao do
piso, incluindo o valor da deformacéo lenta, obtendo valores dentro dos limites

estabelecidos pelo Projeto de Revisdao da NBR 6118-2001.
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Figura B.12 — Diagrama de isolinhas de deslocamentos no pavimento sem a presenca

da protensao

Neste caso o pavimento nervurado apresentou um deslocamento

incluindo a deformacédo lenta de 2,30 cm, o que esta dentro dos limites
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estabelecidos pelo Projeto de Revisao da NBR 6118-2001, porém, a protensao
nao tem funcado apenas como redutora de flechas, podendo também ser
utilizada como medida redutora de armadura passiva, o que foi bem observado
nos modelos com protensao aderente e nao aderente.

A figura B.13 ilustra os deslocamentos no pavimento apos a influéncia

da protensao.
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Figura B.13 - Diagrama de isolinhas de deslocamentos no pavimento com a presenca

da protensao

O deslocamento maximo obtido no pavimento, apés a inclusdo da
protensao, € de 1,10 cm, dentro dos limites estabelecidos pelo Projeto de
Revisdao da NBR 6118-2001.

Para os momentos fletores, as figuras B.14 e B.15 mostram o

comportamento do pavimento para as direcoes X e Y, respectivamente.
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X com a presenca da protensao para

irecao

Figura B.14 — Momentos fletores na d

infinito

deslocamentos para tempo
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a0 Y com a presenca da protensao para

irec

Momentos fletores na d

Figura B.15 -

finito

1mn

deslocamentos para tempo

B.4 — Modelo EO4

Trata-se modelo de laje plana nervurada com protensao nao aderente.

ao dos cabos. Do mesmo modo que no

isposi¢

A figura B.16 ilustra a d

caso da laje plana macica, os cabos foram distribuidos ao longo da laje.
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AR R RN

Figura B.16 — Distribuicdo de armadura ativa no pavimento (E04)

A figura B.17 ilustra os deslocamentos no pavimento apods a

influéncia da protensao.
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Figura B.17 — Diagrama de isolinhas de deslocamentos no pavimento com a presenca

da protensao




Apéndice B

lusao da
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O deslocamento m

tes estabelecidos pelo Projeto de

11m1

protensao, € de 0,80 cm, dentro dos 1

da NBR 6118-2001.

isao

Rev

as figuras B.18 e B.19 mostram o

Para os momentos fletores,

comportamento do pavimento para as direcoes X e Y, respectivamente.

ao para

X com a presenca da protens

irecao

Figura B.18 — Momentos fletores na d

deslocamentos para tempo infinito
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a0 Y com a presenca da protensdo para

irec

Figura B.19 — Momentos fletores na d

to

i

infin

deslocamentos para tempo

B-14



Apéndice B

B.5 — Modelo EO5

Trata-se do modelo de laje nervurada apoiada sobre vigas faixa com
protensao nao aderente.

A figura B.20 ilustra a disposicao dos cabos no pavimento.

Figura B.20 - Disposicdo da armadura ativa no modelo EO0S5

Na figura B.21, tem-se os deslocamentos referentes a deformacdo do
piso, incluindo a deformacdo lenta, obtendo valores fora dos limites
estabelecidos pelo Projeto de Revisdao da NBR 6118-2001.
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Figura B.21 - Diagrama de isolinhas de deslocamentos no pavimento sem a presenca da
protensao
A figura B.21 mostra o diagrama de isolinhas de deslocamento do

pavimento com a inclusao da protensao nao aderente.
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Figura B.22 - Diagrama de isolinhas de deslocamentos no pavimento com a presenca
da protensao

Na figura B.22, pode-se ver que o deslocamento maximo obtido no

pavimento com a influéncia da protensdo é de 1,80 cm, o que esta dentro dos

limites estabelecidos pelo Projeto de Revisao da NBR 6118-2001.




Apéndice B

Para os momentos fletores, as figuras B.23 e B.24 mostram

comportamento do pavimento para as direcoes X e Y, respectivamente.

Figura B.23 — Momentos fletores na direcdo X com a presenca da protensdo para
deslocamentos para tempo infinito
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Figura B.24 — Momentos fletores na direcdo Y com a presenca da protensao para
deslocamentos para tempo infinito

Na figura B.25, € mostrado, para facilitar a visualizacao, os diagramas

de momento fletores para as vigas do pavimento.
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Figura B.25 - Diagrama de momento fletor para as vigas do pavimento do

modelo EO5

B.6 — Modelo EO6

Trata-se do modelo de laje nervurada apoiada sobre vigas faixa com

A figura B.26 ilustra a disposicao dos cabos no pavimento.

protensao nao aderente.
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Figura B.26 — Disposicao da armadura ativa no modelo E0O6

A figura B.27 mostra o diagrama de isolinhas de deslocamento do
pavimento com a inclusao da protensao aderente.

< P + o

Figura B.27 — Diagrama de isolinhas de deslocamentos no pavimento com a presenca

da protensao
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Na figura B.27, pode-se ver que, o deslocamento maximo obtido no
pavimento com a influéncia da protensdo é de 1,60 cm, o que esta dentro dos
limites estabelecidos pelo Projeto de Revisao da NBR 6118-2001.

Para os momentos fletores, as figuras B.28 e B.29 mostram o

comportamento do pavimento para as direcoes X e Y, respectivamente.

Figura B.28 — Momentos fletores na direcdo X com a presenca da protensao para
deslocamentos para tempo infinito
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Figura B.29 — Momentos fletores na direcdo Y com a presenca da protensao para
deslocamentos para tempo infinito

Na figura B.30, é mostrado, para facilitar a visualizacdo, os diagramas

de momento fletores para as vigas do pavimento.
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S =35

Figura B.30 - Diagrama de momento fletor para as vigas do pavimento do
modelo EO6
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APENDICE C

ANALISE DOS PORTICOS
TRIDIMENSIONAIS DOS MODELOS

Para a analise dos porticos tridimensionais, serdo feitas as seguintes
consideracdes para a analise dos efeitos de segunda ordem:

e Os pilares apresentarao as mesmas secoes transversais ao longo da altura
do edificio;

e Sera considerado que o pavimento, tanto macico quanto o nervurado, nao
tém participacdo na rigidez do edificio para avaliacdo da instabilidade da
estrutura (a e yz);

e Para o calculo dos parametros de instabilidade (o e yz), serao seguidas as

consideracoes de acordo com o subitem 6 do Capitulo 5;

Para a verificacdo dos efeitos de segunda ordem, serdo admitidas as
mesmas caracteristicas da pesquisa desenvolvida por Albuquerque, onde, as
acoes devidas ao vento foram avaliadas de acordo com a NBR 6123 [1987].

Para o calculo do efeito da acdo do vento na estrutura, foi adotado:

e Local da estrutura: Fortaleza — CE;

e Velocidade Basica (Vo), de acordo com as isopletas presentes na NBR 6123
[1987], igual a 30,0 m/s;

e Fator topografico S; = 1,0 (terreno plano ou fracamente acidentado);

e Rugosidade do terreno S; = 0,92 (Admitindo-se centro de cidade grande,
categoria de edificacao V, e classe C, pois a estrutura apresenta altura
superior a 50,0 m);

e Fator estatistico Sz = 1,0 (admitindo-se grupo 2: Edificacdées para hotéis e
residéncias);

e Coeficiente de arrasto (C.) para a direcao Y igual a 1,20 e para a direcao X
igual a 1,00 (adotando altura da edificacdo igual a 57,60 m e lados da

estrutura iguais a lIx = 25,70 m e Iy = 14,05 m, conforme a figura C.1).
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Na avaliacado dos porticos tridimensionais, serdao comparados os
deslocamentos maximos com relacdo aos modelos desenvolvidos por
ALBUQUERQUE [1998] e com os modelos protendidos.

O objetivo é avaliar o desempenho estrutural dos exemplos e determinar
o mais eficiente. Essa comparacdo sera feita confrontando-se os valores
referentes aos deslocamentos da estrutura (direcoes X e Y) e a analise dos
parametros de instabilidade (o e yz).

Vale salientar que nos modelos das estruturas protendidas, nos poérticos
tridimensionais, o parametro de instabilidade yz é determinado adotando-se a
modelagem com noés semi-rigidos. Esse calculo utiliza a técnica dos nés semi-
rigidos tornando assim a ligacdo viga-pilar mais flexivel, causando um
aumento do valor do yz (o resultado é um comportamento mais realista da

estrutura).

C.1 - Porticos tridimensionais dos Modelos Protendidos

A seguir, sao ilustrados os porticos tridimensionais desenvolvidos na
pesquisa para cada arranjo estrutural.

Nestes, sdo ilustrados os valores médios encontrados de deslocamento
no topo da edificacao.

Na figura C.1, tem-se as direcoes X e Y (vento lateral e frontal,

respectivamente) para os modelos.

14,05 m

‘ 25,70 m ‘

Figura C.1 — Direcédo da acao do vento
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C.1.1 - Modelos EO1 e EO2

Na analise do portico tridimensional, os deslocamentos alcancados no

topo da edificacao foram iguais para ambos os modelos e, atingiram um valor

meédio igual a 5,32 cm para o deslocamento na direcao frontal de aplicacdo do

vento, e de 2,80 cm para o deslocamento na direcao dos esforcos agindo na

lateral da edificacao (ver figura C.2).

Figura C.2 — Aspecto da deformada do pértico

(direcao frontal Y)

SRR

LN

N\

(direcao lateral X)

espacial para os modelos EO1 e E02
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C.1.2. - Modelos EO3 e EO4

Na analise do portico tridimensional, os deslocamentos alcancados no
topo da edificacao foram iguais para ambos os modelos e, atingiram um valor
meédio igual a 5,93 cm para o deslocamento na direcado frontal de aplicacdo do
vento, e de 3,04 cm para o deslocamento na direcao dos esforcos agindo na

lateral da edificacao (ver figura C.3).

(direcao frontal Y) (direcao lateral X)

Figura C.3 — Aspecto da deformada do pértico espacial para os modelos EO3 e E04

C.1.3. - Modelos EO5 e EO6

Na analise do poértico tridimensional, os deslocamentos alcancados no
topo da edificacao foram iguais para ambos os modelos e, atingiram um valor

meédio igual a 5,37 cm para o deslocamento na direcao frontal de aplicacdo do
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vento, e de 2,56 cm para o deslocamento na direcao dos esforcos agindo na

lateral da edificacao (ver figura C.4).

(direcao frontal Y) (direcao lateral X)

Figura C.3 - Aspecto da deformada do pértico espacial para os modelos EO5 e EO6

C.2 - Comentarios Finais

Segundo a pesquisa de Albuquerque, os deslocamentos encontrados e
os parametros de instabilidade obtidos, podem ser vistos na tabela C.1.

Serao comparados, conforme mencionado anteriormente, as diferencas
de deslocamento para as duas direcoes X e Y e assim, sera eleito o arranjo

estrutural mais eficiente, do ponto de vista de desempenho estrutural.
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Tabela C.1 — Deslocamentos e parametros de instabilidade dos

exemplos
Modelo Deslocamento. | Deslocamento o o Yz Yz
na direcao X | na direcao Y |(dir. X)|(dir. Y)| (dir. X)| (dir. Y)
Aol 2,82 5,60 0,64 0,57 1,07 1,06
A02 3,26 5,60 0,66 0,56 1,08 1,05
A03 2,23 10,62 0,55 0,75 1,05 1,09
EO1 2,80 5,32 0,83 0,77 1,17 1,12
EO2 2,80 5,32 0,83 0,77 1,17 1,12
EO3 3,04 5,93 0,83 0,78 1,17 1,13
EO4 3,04 5,93 0,83 0,78 1,17 1,13
EOS5 2,56 5,37 0,76 0,75 1,14 1,12
EO06 2,56 5,37 0,77 0,72 1,14 1,12

No grafico C.1 tém-se as diferencas de deslocamentos para a direcao X.

Diferenca de deslocamentos dos
exemplos na direciao X (%)

35%

31,60%

30%

26,64%

25%
20,92%
20%
15%+

10%

5%

0% ‘

20,36%

20,

36%

26,64%

12,89% 12,89%

AO1  AO02

A0O3 EO1 EO2

EO3

Exemplo

E0O4 EO5 EO06

Grafico C.1 - Variacao dos deslocamentos da estrutura

global dos exemplos na direcdao X

Pode-se concluir que o modelo AO3 foi o mais rigido na direcao X. Isso

se deve a grande quantidade de pilares presentes na estrutura (18 no total).

No grafico C.2, vém-se as diferencas de deslocamentos para a direcdo Y.
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50% - 49,91%

45% —

40% -

35%

30%

25%

20% —

na direcao Y (%)

15%—
10,29% 10,29%

10%
0% 5,00% 5,00%

5%
0,00% 0,00%
0% = =

A0O1 A02 A0O3 EO1 EO2 EO3 EO0O4 EO5 EO6

0,93% 0,93%

Diferenca de deslocamentos dos exemplos

Exemplo

Grafico C.2 — Variacado dos deslocamentos da estrutura

global dos exemplos na direcdo Y

Pode-se concluir que os modelos com laje plana macica (EO1 e E02)
apresentaram os menores deslocamentos, sendo as estruturas mais rigidas.
Entretanto, o modelo A03, que antes havia sido o modelo mais rigido na
direcao X, agora, para a direcdo Y, € o mais flexivel tendo uma diferenca de
deslocamento, em relacao aos modelos EO1 e E02, de 49,91%.

Com isso, apods a verificacao desses dois graficos, percebe-se que existe
um bom comportamento dos porticos (com excecao do deslocamento na
direcdo Y para o modelo A03) fornecendo assim, um bom desempenho
estrutural.

Agora, vai-se analisar os deslocamentos encontrados em todos os
modelos e compara-los com o deslocamento limite. Esses valores sao
utilizados para a verificacao do Estado Limite de Deformacdes Excessivas das
estruturas. De acordo com CARMO [1995], as limitacdes a inclinacao lateral,
especificadas como fracoes da altura total da edificacdo pelos diversos
regulamentos, codigos e trabalhos de pesquisa, variam desde H/200 a
H/1200. Segundo a referida autora, o valor limite mais indicado pelos
regulamentos citados em sua pesquisa converge para H/500 (que é também

recomendado pelo ACI 435.3R-68 [1984], e que sera utilizado nesta pesquisa).
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Analisando os deslocamentos com relacao aos limites estabelecidos pela
expressao H/500, onde H é a altura da edificacdo, o grafico C.3 ilustra a
diferenca nos deslocamentos para os modelos na direcao X.

A altura da edificacao € igual a 57,60 m, com isso, substituindo na
expressao, o valor limite para inclinacao lateral € de 11,52 cm, que sera
tomado como base para comparar os demais resultados para as direcdes X e

Y.

0,
82% 80,64%

80%
77,78% 77,78%

78%
75,52% 75,69% 75,69%

76%

73,61% 73,61%
T74%
71,70%
72%

70%~

ANERNERNERN

Diferenca de deslocamentos dos
exemplos na direcao X (%)

68%

66%

T T T T T T 1
AO01 AO02 AO3 EO1 EO2 EO3 EO04 EO5 EO06

Exemplo

Grafico C.3 - Diferenca de deslocamento entre os modelos para a direcdo X

O grafico C.3 mostra que houve um bom comportamento das
estruturas, do ponto de vista de deslocamento lateral, apresentando diferenca
de deslocamento superior a 70%. Vale salientar que o modelo AO3 foi o mais
rigido nesta direcdo, apresentando uma diferenca de 80,64% em relacdo ao
limite de H/500.

O grafico C.4 ilustra a diferenca nos deslocamentos para os modelos na

direcao Y.
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60% —
51,39% 51,39%
50% 1

40% —

30% —

na direcao Y (%)

20%

10%

Diferenca de deslocamentos dos exemplos

0% \ \

7.81%

53,82% 53,82%

48,52% 48,52%

53,39% 53,39%

AO1 AO02

AO3

EO1 EO2 EO3

Exemplo

E0O4 EO5 EO06

Grafico C.4 - Diferenca de deslocamento entre os modelos para a direcdo Y

Com isso, verifica-se que, de acordo com o grafico C.4, o modelo A0O3

apresentou deslocamentos dentro dos limites de inclinacao lateral (H/500),

porém apresentou resultados muito inferiores aos demais exemplos, tornando

esta solucao pouco viavel, em relacao as demais solucoes.

Embora a pesquisa de Albuquerque ndo apresente uma analise sobre a

variacdo dos momentos fletores e do esforco normal para seus exemplos, serdo

ilustradas essas variacoes.

Para esta analise, foram escolhidos os painéis da estrutura mais

solicitados, que podem ser visualizados na figura C.4.

~

Portico na direcéao X

Figura C.4 - Posicdo dos pérticos analisados
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O grafico C.5 mostra a variacdao do momento fletor, no pilar mais

solicitado, nos porticos.

20
18
16
14
12
10

Pavimentos

N b~ O

D

Variacao dos Momentos Fletores para a direcao Y

—— Momento fletor EO1 e E02
—— Momento fletor EO3 e E04
Momento fletor EO5 e EO6

4 9 14 19 24
Momento Fletor (tf.m)

Grafico C.5 — Variacdo do momento fletor para a aplicagdo do vento na direcdo Y

O grafico C.6 ilustra a variacdo de momento para a direcdo X.

Pavimentos

Variacao dos Momentos Fletores para a direcdao X

—— Momento fletor EO1 e E02
—— Momento fletor EO3 e E04

Momento fletor EO5 e E06

Momento Fletor (tf.m)

Grafico C.6 — Variacdo do momento fletor para a aplicacédo do vento na direcao X

Pode-se concluir que os pavimentos mais solicitados, para todos os

modelos protendidos, foram o 49 e o 5°.
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O grafico C.7 ilustra a variacdo do esforco cortante nos pilares. Para

este caso, foi escolhido o pilar mais solicitado e comparado com os demais (Ver

figura C.0).

Pilar na Pilar na
direcao Y diregao X

e
I

Figura C.6 — Localizacdo dos pilares mais solicitados

Variacao do Esforco Cortante para a direcao Y

Esforco cortante EO1 e EO2

20 - Esforco cortante E03 e EO4
18 7\

Esforco cortante EO5 e EO6

Pavimentos
—
(@)
Il

O T T T T 1
0 0,5 1 1,5 2 2,5

Esforco Cortante (tf)

Grafico C.7 — Variacao do esforco cortante para a aplicacao do vento na direcdo Y

O grafico C.8 ilustra variacado do esforco cortante em um pilar, ao longo

do edificio, para a direcao X.




Apéndice C

Variacao do Esforco Cortante para a direcao X

Esforco cortante EO1 e EO2

Esforco cortante EO3 e EO4
Esforco cortante EOS e EO6

[ S S S = T V)
0w O N » OO 0 O
| | | | | | ]

Pavimentos

0 1 2 3 4 5 6 7 8
Esforco Cortante (tf)

Grafico C.8 — Variacao do esforco cortante para a aplicacao do vento na diregcdo X

Pode-se ver que, para todos os modelos protendidos, o comportamento
dos modelos foi semelhante.

Com os graficos C.7 e C.8, pode-se ver que os maiores esforcos
ocorreram nos pavimentos inferiores, mais precisamente, no quinto
pavimento.

Com isso, pode-se concluir que os modelos das estruturas protendidas
apresentaram bons resultados e ainda, embora nao tenha sido realizada uma
comparacao com os modelos em concreto armado quanto aos esforcos
internos, os modelos de Albuquerque foram menos rigidos (com relacdo aos
deslocamentos), mostrando que as estruturas protendidas sdo mais rigidas,
tornando essas solucoes mais interessantes para edificios residenciais e
comerciais.

Partindo para uma analise entre os modelos de estruturas protendidas,
os modelo que apresentou menores valores para momento fletor nas vigas e
esforco cortante nos pilares, foram os modelos dotados de vigas faixa
protendidas. Isso se deve ao acréscimo de rigidez no pavimento dado pelas
vigas faixa, pois, adotou-se que o pavimento plano, maci¢co ou nervurado, nao

contribui na rigidez lateral do edificio.
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ANEXO A

Prescricoes do Projeto de Revisao da NBR 6118-2001

De acordo com a NBR 6118 - 2001, o concreto protendido consiste
em uma peca no qual ocorre um sistema de forcas permanentemente
aplicadas tal que, em condicées de servico, a protensdo provoca o
impedimento ou a limitacao da formacao de fissuras no concreto quando a
peca for submetida as acdes pré-determinadas que ocorrerem na sua vida

util desta.

A.1 - Tipos de Protensao

A protensao pode ser realizada de trés formas:

i) Protensao aderente com pré-tracao:

Este tipo de protensao é utilizado principalmente em estruturas preé-
moldadas, onde o sistema tem mais eficiéncia.

Consiste no estiramento da armadura (aplicacdo da forca de
protensao) utilizando apoios independentes da peca antes do lancamento do
concreto. A ancoragem ¢é realizada somente pela aderéncia da cordoalha
com o concreto da peca, apods atingir uma resisténcia minima pré-

estabelecida.

ii) Protensao aderente com pos-tracao:

Como o proprio nome diz, apos o a idade em que o concreto atinge a
resisténcia minima determinada pelo projetista, € que ¢é realizado o
estiramento da armadura utilizando apoios (ou ancoragens) na propria peca
aonde a aderéncia com o concreto se da posteriormente com a injecao da

nata de cimento nas bainhas.




Anexo A

iii) Protensao nao aderente:

E tratado da mesma maneira que a protensdo aderente com pos-
tracdo, porém, apdés o estiramento da armadura, nao existe mais a
aderéncia do cabo com o concreto, ficando a cordoalha ligada a peca
somente nas extremidades do cabo onde se localizam as ancoragens ativa e

passiva.

A.2 - Grau de protensao

O grau de protensao, de acordo com a NBR 7197/89, é determinado
em funcao dos Estados Limites de Servico, em especial a fissuracao.

Para a determinacao do valor da forca de protensao necessaria para a
peca de concerto protendido, € importante classificar inicialmente o grau de
agressividade no local da estrutura e, com isso, verificar a durabilidade da

peca (ver tabela A.1).

Tabela A.1 - Determinacéo do tipo de protenséao

Nivel de Agressividade do Exigéncias Minimas Quanto ao
Ambiente Tipo de Protensao
Muito Agressivo Protensao Completa
Pouco Agressivo Protensao Limitada
Nao Agressivo Protensao Parcial

Fonte: Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001.

Pode-se ver na Tabela A.2 e A.3, os graus de agressividade para o

concreto protendido sugeridos pelo Projeto de Revisao da NBR 6118 — 2001.

A-2



Anexo A

Tabela A.2 — Determinacao da Classe de Agressividade do Ambiente

Classe da Agressividade Ambiental | Grau de Agressividade
I Fraca
II Média
III Forte
v Muito Forte

Fonte: Projeto de Revisao da NBR 6118-2001

Tabela A.3 — Classes de Agressividade Ambiental e Exigéncias Relativas a

Fissuracao Excessiva

Classe de Agressividade Exigéncias ) ;
Tipo de Ambiental com Relagio | Combinagées
Protensio ao E.L. de de Agdes a
Pré-tracao Pés-tracao Fissuracao Considerar
Excessiva
ELS -W
Frequente
Protensao (wx < 0,2 mm)
P ial I ITell
arcia Gunse
ELS-F
permanente
ELS-F Frequente
Protensao
uase
Limitada 11 T eIV ELS - D Q
permanente
3 ELS-F Rara
Protensao
MlelV -
Completa ELS-D Frequente

Fonte: Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001

A NBR 7197/89 permite o emprego do concreto protendido sem
aderéncia desde que este tipo de protensao fosse do tipo completa, o que
tornou o emprego da protensado nao aderente inviavel. Porém, o Projeto de
Revisao da NBR 6118-2001 permite a utilizacao da protensao nao aderente
desde que sejam respeitados os estados limites de servico e ultimo
(protensao limitada e parcial).

A atual revisao da NBR 6118 - 2001 promove um enorme
aprimoramento das diretrizes que visam a durabilidade das estruturas,

para isso, melhorando os cobrimentos e qualidade do concreto utilizado.
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Pode-se ver na tabela A.4, os cobrimentos estabelecidos de acordo com os

graus de agressividade do ambiente.

Tabela A.4 - Classe de Agressividade, Qualidade do Concreto

e Cobrimento nominal

Classe de Qualidade do Cobrimento
Agressividade Concreto Nominal
I > C25 > 30 mm
I > C30 > 35 mm
I > C35 > 45 mm
v > C40 > 55 mm

Fonte: Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001.

Com isso, vé-se que a utilizacdo de protensdo nao aderente para
pecas de concreto protendido pode ser feita tanto para a protensao parcial

quanto para a protensao limitada.

A.3 - Estados Limites de Servico

Os Estados Limites de Servico visam promover um nivel de
desempenho adequado para o qual a estrutura foi projetada. Abrangem a
fissuracado (formacdo de fissuras e fissuracdo inaceitavel), deformacao
excessiva, a descompressao da secdo e a compressao excessiva da secao.

Para melhor exemplificar estes Estados Limites, vai-se utilizar como
exemplo, a ilustracdo da figura A.1, onde as tensdes nos estados limites,
ilustrados nas figuras A.2 a A.6, sdo para as secoes transversais mais

solicitadas.

| ,4%, I ] L
S A <p
~fbwk- Vo VY
\ L \

Figura A.1 - Exemplo de secdo transversal
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i) Estado Limite de Compressao Excessiva (ELS - CE)

Este estado visa garantir a seguranca para que as tensdes normais
nas secoes transversais de concreto protendido nao superem o limite
convencional de 0,7 fu (Figura A.2). Esta verificacdo deve ser feita somente
na fase de aplicacao da protensao com o concreto no regime elastico-linear.

Deve-se atentar ao fato que, quando uma grande forca de protensao
for aplicada, além de respeitar limite de 0,7 fi, deve-se também avaliar a
contra-flecha e a fissuracdo que poderdao ocorrer na estrutura produzidas

pela da forca de protensao.

Fissuracao

W
Gy

é P%
Gemax= 0,7 foe L\ Contra—ﬂecha)

SIS Yz

Figura A.2 — Estado Limite de Compressao Excessiva

ii) Estado Limite de Descompressao (ELS - D)

Considerando uma secao transversal tipica de concreto protendido,
portanto pré-comprimida, quando é submetida a acdo de outros
carregamentos externos, vai se descomprimindo aos poucos até atingir uma
situacdo que um ou mais pontos da secado transversal, a tensdo normal &
nula (Figura A.3), fazendo com que, qualquer outro carregamento maior que
o carregamento que provoca a descompressdo do concreto (Wp) origine
tensodes de tracdo na borda inferior da estrutura.

Esta verificacao é feita no Estadio la (material elastico-linear).
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W = Carregamento o
s D~ de descompressao /"

Figura A.3 - Estado Limite de Descompressao
iii) Estado Limite de Formacao de Fissuras (ELS - F)

Este Estado Limite de Servico trata de determinar o valor das forcas
externas aplicadas na estrutura de modo que se tenha uma grande
probabilidade de formacdo de fissuras perpendiculares a armadura
longitudinal (Figura A.4).

Este calculo pode ser feito no Estadio Ib (de acordo com a NB —-1/78)
ou no Estadio Ia (simplificadamente), onde o concreto encontra-se em um
estado nao-fissurado e elastico-linear. Neste caso, a razdo entre os modulos
de deformacao para combinacoes de acoes quase-permanentes e freqientes
€ de a.= 15 e para combinacoes raras de acoes a. = 10.

Efetuando-se os calculos no Estadio Ia, toma-se como valores limites
para as tensdes de tracdo no concreto fom = 1,2.fcik para secoes transversais

T ouduplo T e fom = 1,5.fcic para secoes transversais retangulares.

g w—

L oo
ot-max= fetm ////// Fissuracao Yz

Figura A.4 - Estado Limite de Formacao de Fissuras

iv) Estado Limite de Abertura de Fissuras (ELS — W)

Esta verificacdo é feita calculando-se as tensbes nas barras da

armadura de tracdo no concreto fissurado (Estadio II) com comportamento
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elastico-linear dos materiais, adotando uma relacdao entre os moédulos de
elasticidade do aco e do concreto (o) igual a 15 (Figura A.5 (b)).

Para tal, de cada armadura, seja ela passiva ou ativa (desde que esta
armadura ativa ndo esteja dentro de bainhas), sera estimada uma area de
influéncia (A«) de concreto que envolve a barra (Figura A.5 (a)) que
corresponde a um retangulo cujos lados nao distam mais de 7,5.¢ do
contorno da barra.

Deve ser respeitado o valor limite para abertura de fissuras, de

acordo com o Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001, em wi < 0,2 mm.

7,5 7,50 l
-1 —
" 1a 1L
//ﬂ wr< 0,2 rcxé
(a)
W
G, 4
Py A <
(e}
N (b) 7

Figura A.5 - Estado Limite de Abertura de Fissuras

v) Estado Limite de Deformacoes Excessivas (ELS — DEF)

A verificacado da seguranca deve ser feita no Estadio I ou II, adotando

oe = 15 e considerando, ainda, a deformacao lenta do concreto (Figura A.6).

= _ 00
iz Y/

Figura A.6 — Estado Limite de Deformacdes Excessivas
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vi) Estado Limite de Vibracoes Excessivas (ELS - VE)

Este Estado Limite visa limitar os deslocamentos oscilatorios
(vibracoes) em estruturas de tal modo a manter um nivel de
funcionabilidade adequado para a utilizacao da estrutura.

Este Estado Limite € analisado em situagcdes em que acdes dinamicas
atuam sobre a estrutura (caso das pontes) e nao sera considerada neste

trabalho.

A.4 - Estado Limite Ultimo: Solicitacées Normais

Os procedimentos de calculo sao os mesmos utilizados para o caso
do concreto armado, onde a Unica diferenca reside no fato da armadura de
protensao possuir um alongamento prévio antes de se considerarem as
acoes externas.

A influéncia da aderéncia é de grande importancia no comportamento
resistente tanto para o Estado Limite Ultimo como com relacéo a fissuracao
em servico. De acordo com LEONHARDT, em ensaios de vigas protendidas
com aderéncia posterior e sem aderéncia [1950], a viga com aderéncia sofre
menores deslocamentos para grandes cargas de ruptura (900 kN),
enquanto, a viga protendida sem aderéncia rompeu na zona comprimida
sobre uma carga de 600kN. Pode-se ver com isso que a falta de aderéncia
provoca uma diminuicdo da carga limite em 30%. Logo, para o caso de
protensdao sem aderéncia, que € objeto do presente estudo, deve-se
promover um acréscimo de armadura passiva que seja suficiente para
garantir seguranca a estrutura, impedindo a progressao das fissuras, uma
vez que nao existe a parcela de deformacido conjunta da armadura ativa
com o concreto.

Para a verificacdo a flexdo no Estado Limite Ultimo, toma-se o
concreto no Estadio IIb, portanto fissurado, e estando ambos os materiais,
aco e concreto, no regime plastico. A verificacao das secoes transversais tem
por objetivo determinar o momento resistente ultimo e avaliar a capacidade
de resistir ao momento de calculo. Para se determinar este valor, deve-se
inicialmente arbitrar um valor para a tensdo na armadura (Ccparb.), qUue em

geral esta situando entre fyyq € fora como primeira tentativa.
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€q 0,85f4  0,85f4

€ T Ry
0,2 % y R
d
s

< '
o"o«d T

=1

T‘““iél““'ﬁ

h 7 -
. | J g ‘C'pl 4>Rpt i
.o — Rgt
v 8yd
y = 0,8x

Figura A.7 — Analise de uma secao de concreto protendido

Determina-se a deformacao adicional correspondente as deformacoes
posteriores ao estado de neutralizacao! (cp1) que depende da altura da linha
neutra e das condicoes de equilibrio da secao (Ver figura A.7).

Fazendo o equilibrio da secao, tem-se:

pt

A

yd = ©

Com isso, chega-se a um valor para a profundidade da linha neutra

e, com a Hipotese de Bernoulli, encontra-se:

d

—X
P Eq. (A.1)
X

€ 1 =¢
pl “cd
Deve-se, entao, calcular o valor do pré-alongamento da armadura de
protensdo, ou seja, o alongamento necessario para provocar um estado de

neutralizacao na secao transversal de concreto.

Ocp Ocp
ecp:EC ; Aapz—acpz—E ; P, =P+AP

C

Onde,
Py € a forca necessaria para provocar o pré-alongamento da estrutura.
EP

p :—GCP.E—:—GCp.ap
C

Ao, = Ae

p .E

p

1 - . ~ .
Corresponde ao pré-alongamento que consiste na deformacdo na armadura ativa, no seu
centro de gravidade, onde a tensao no concreto neste ponto é igual a zero.
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AP = Ap .Acp =—0p .Ap Ocp  (Acréscimo para o pré-alongamento)
P, =P+AP - P, = P+op.Ap.|ogp |

Dai tem-se:

€pn =~ Eq. (A.2)

Partindo para valores de calculo, ou seja, adotando coeficientes de
seguranca, tem-se:
e = 0,9 (armadura no banzo tracionado)

ve= 1,2 (armadura no banzo comprimido)

B yf.(P+ocp.Ap.|c5Cp 1)

£ = Eq. (A.3)
nd
p Ap.Ep
Logo, a deformacao total sera igual a:
€pd “%p1d "Epnd Eq. (A.4)
E com isso, determina-se a tensdo no acgo:
®pd ~FP-Epd Eq. (A.5)

Uma vez determinado o valor da tensdo na armadura de protenséo,
deve-se verificar se ele € suficientemente proximo do valor arbitrado (ccp,arb.)-

Faz-se, entao, a verificacao do momento (Ver figura A.7):

y
My=R_4.®—=)+Rg.(d-%) +R_4.(dp —%)—
d cd 2 S pd *" P Eq. (A.6)

RSC.(X—d')—de,.(X—dp,)

Note que a férmula possui a parcela referente a protensao no banzo
comprimido.
Nao havendo presenca de armadura ativa no banzo superior, a

equacao pode ser reescrita da seguinte forma:
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M = Rcd.(x—%)+Rst.(d—x) +R - [dp ~x)~Rsc. (x-d) Eq. (A.7)
Onde,
Roq=068b  x.f Eq. (A.8)
Rog =A 4 4 Eq. (A.9)
Rog =A 40 g Eq. (A.10)
Rt :Ast'cst Eq. (A.11)
Ree =A__ .0 Eq. (A.12)

A seguranca estara garantida se a condicdo abaixo for satisfeita:
Mg 2 Ve My Eq. (A.13)

Onde: yr=1,4

Cabe observar que esse equacionamento é valido para o caso da
protensao aderente.

Para pecas com protensdo néao aderente, a tensao no cabo, no Estado
Limite Ultimo, é aproximadamente igual a protensao efetiva quando, a taxa
de armadura passiva aumentar. Contudo, secoes superarmadas nao sao
recomendadas.

De acordo com NAAMAN [1992], a analise de 143 modelos
experimentais de vigas com protensdo ndo aderente e com razodes
vao/espessura variando de 8 a 45, mostra que a equacao A.12 fornece
valores conservativos em 94 % dos casos levando, geralmente, a resultados
a favor da seguranca.

Segundo NAAMAN [1992], para pecas submetidas a protensdao nao
aderente, o momento Ultimo da secédo pode ser escrita do mesmo modo que
o equacionamento da protensado com aderéncia (ver eq. A.13), mas, o valor

da tensao na armadura ativa na secao considerada, deve ser igual a:

fpS = fpe +105 (em MPa) Eq. (A.12)

Onde,
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foe € a tensao efetiva na armadura ativa na secdo transversal, apds a
consideracao de todas as perdas de protenséao;
fos € o valor da tensao na armadura ativa na secado considerada, para o

carregamento e no instante considerados;

My =A 4 -fps-(dp —%)+As.fy.(d —%)—AS'.fy'.(d'—%) Eq. (A.13)

Observe que, na equacao anterior, nesta equacao, o equilibrio € feito

na altura da forca R.. referente a parcela do concreto comprimido.
i) Valores Minimos para Armadura Passiva Aderente

Esses valores visam garantir a estrutura desempenho e ductilidade
satisfatorios, assim como controlar a fissuracdo. Essa armadura dever ser
constituida preferencialmente por barras de alta aderéncia ou por telas
soldadas.

Na tabela abaixo estdo mostrados os valores minimos para

armaduras passivas aderentes.

Tabela A.5 — Valores minimos para armaduras passivas aderentes

Armadura Protensao nao aderente
Armaduras Negativas Ps 2 Pmin —0,2.pp 20,67.p 51
Armadura Positiva (bidirecionais) Ps 2 Pmin —0:2.Pp 2 Pin
Armadura Positiva (Unidirecionais) Ps 2 Pmin — 0,2.pp >0,5.p1in

Fonte: Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001.

Onde,
Ag .
Ps = taxa de armadura passiva aderente;
bh
P min € o valor para armadura minima para cada tipo de concreto;

O valor da armadura passiva negativa sobre os apoios para lajes lisas

assume o valor minimo de:
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Ag =0,00075.h.1 Eq. (A.14)
Com,
h sendo a altura da laje;
1 o vao médio da laje, medido na direcao da armadura a ser colocada.

A.5 - Estado Limite Ultimo: Solicitacées Tangenciais

A.5.1 - Cisalhamento

A protensao introduz tensdes de compressao que contribuem na
reducao das tensdes de tracdo principais, tornando-as mais inclinadas em
relacdo ao eixo da peca, de modo que as fissuras possuem menor inclinacao
do que no caso do concreto armado. Estas inclinagées variam entre 15° a
350, exceto no caso de cargas concentradas, em que assumem até 45° de
inclinacao.

De acordo com LEONHARDT, a medida que se aumenta o grau de
protensao, menores sdo os esforcos de cisalhamento, fazendo com que as
forcas de tracao nos estribos se situem abaixo de sua tensao de escoamento
até a ruina da peca.

De acordo com o Projeto de Revisio da NBR 6118-2001 o
dimensionamento € baseado na analogia do modelo de trelica de banzos
paralelos associados a mecanismos resistentes (parcela V.. No concreto
protendido, a forca Vg4 de calculo sofre uma reducédo devida ao efeito da
forca de protensao aplicada. Com isso, a tensao nos estribos reduz devido a
inclinacao das bielas comprimidas.

De acordo com o Projeto de Revisao da NBR 6118 — 2001, tem-se:

i) Vigas Protendidas

Verifica-se que ocorre uma reducao da forca cortante (Vsq) por efeito
do perfil do cabo na viga. Além disso, ocorre a reducdo da tensao nos
estribos devido a inclinacdo das bielas comprimidas. A Proposta de Revisao
da NBR 6118 — 2001 prescreve dois modelos de calculo: o Modelo I, que

admite a inclinacao das bielas fixada em 6 = 45° e o valor de V. constante; e
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o Modelo II, que admite uma inclinacao variavel entre 30° < 6 < 459 e o valor
de V. reduzido. Mais adiante serdao detalhados esses dois modelos.
De acordo com a Proposta de Revisdo da Norma NBR 6118-2001,
devem ser atendidas as seguintes condicoes:
a) A taxa geométrica para armadura transversal minima com estribos para
todos os elementos (com excecao de lajes, vigas-parede, consolos curtos

e elementos de volume) deve ser:

Psw = bfﬁ > 0,2-;& Eq. (A.15)
w ywk
Onde:
Asw € a area da secdo transversal dos estribos;
s € o espacamento segundo o eixo longitudinal do elemento;
o € o angulo em relacdo ao mesmo eixo;
bw € a largura media da alma do elemento;

fim € a resisténcia do concreto a tracao direta média;
fwx € a resisténcia caracteristica ao escoamento da armadura

transversal.

b) No valor de Vs deve ser considerado o efeito da forca de protensao na
sua direcao e, quando este efeito for favoravel, a armadura longitudinal

de tracao junto a face tracionada por flexdo deve satisfazer a seguinte

condicao:
Ap.fpyd+AS.fyd > V4 Eq. (A.16)
Onde:
Ap € a area da secdo transversal da armadura ativa;

foya € a resisténcia de escoamento do aco de armadura ativa de calculo;

As € a area da secdo transversal da armadura passiva
fya € a resisténcia de escoamento do aco de armadura passiva de
calculo;

Vs € a forca cortante solicitante.
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c) Resisténcia
A resisténcia de uma viga ao esforco cortante é garantida quando as
seguintes condi¢cdes sao verificadas simultaneamente:
¢ Quando a forca solicitante de calculo (Vsq) for inferior a forca cortante
resistente de calculo relativo ao esmagamento das diagonais
comprimidas do concreto (Vra2);

\4 Rd2 Eq. (A.17)

Sd<V

e A forca solicitante de calculo (Vs4) for inferior a forca resistente de
calculo relativa a tracado diagonal do concreto (Vraz) que € a soma das
forcas resistidas pelos mecanismos complementares ao de trelica (V¢)

e pela parcela absorvida pela armadura transversal (Vsw);

Ved < VRd3 = Ve tVsw Eq. (A.18)

i.1) Modelo de Calculo I

Neste modelo, a compressao diagonal é assegurada pela verificacao
da seguinte equacao:

VRd2 = 0,27. G,V.fcd .bw .d Eq. (A.lg)

f
Oy = 1-—K | com fcx em MPa.
250

E a seguranca contra a ruina pela tracao diagonal ¢ determinada pelo

calculo da armadura transversal:

Ve =| 2% | 09.d.£ ( )
sw=| 7 [ 09 d gy sena + cosa Eq. (A.20)
Onde:
Asw € a armadura transversal para resistir a ruina por tracao diagonal;
s € 0 espacamento entre os elementos de armadura transversal;
o € o angulo de inclinacao da armadura transversal em relacado ao eixo

longitudinal do elemento, podendo variar de 45° a 909;
frwa € a tensdo na armadura transversal passiva, nao tomando valor

superior a 435 MPa;
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d € a altura util da secao transversal.

Ve =0 na flexo-tracao com linha neutra fora da secao;

Ve =Veo na flexao simples e na flexo-tracdo com linha neutra na secao;

M
Ve =Veo | 1+—2 <2 'Vco na flexo-compressao.
d
Com,
fetk inf
C

Onde:

feta € a resisténcia de calculo do concreto a tracao;

Mgy corresponde ao momento fletor maximo aplicado na secao;

M, € o momento fletor que anula a tensdo normal de compressdo na

borda da secao tracionada, com o valor de y, = 0,9;

Vi
C

W, € o modulo resistente da secao transversal de concreto com relacdo a

borda inferior;

Ac € a area da secao transversal de concreto;
€p € a excentricidade da armadura ativa na secao transversal,
P, € a forca de protensao apés as perdas progressivas.

i.2) Modelo de Calculo II

A seguranca da compressdo diagonal da biela comprimida é

garantida pela seguinte expressao:

2
VRdQ =0,54.ay .de.bW .d.sen 6.(cotga + Cotge) Eq. (A.22)

Onde:

0 € o angulo de inclinacao das bielas comprimidas.
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E o valor da armadura transversal é dado por:

Asw
Vsw = N .O,9.d.fywd.(cotg(x + cotgh). sena Eq. (A.23)
Com,
Ve =0 na flexo-tracao com linha neutra fora da secao;
Ve =V cl na flexao simples e na flexo-tracdo com linha neutra na secao;
Mo
Ve =V.1- 1+M— < 2.VCl , na flexo-compressao.
d
E ainda,

Vo1 =Veo »quando Vq < Ve

V ;=0 , quando V4 = Vgao.

cl

Interpolando-se linearmente para valores intermediarios.
ii) Lajes sem armadura para forca cortante

Deve-se verificar a seguinte condicao:

Vv

sd
T > SC_ Eq. (A.24
Rd1 =% q q- (A-24)

Onde:
Vsa € a forca cortante de calculo com consideracao da componente

vertical da forca de protensao;

trar = o -(1+50.0;)- (16~ ). aq Eq. (A.25)

Onde:
Oq varia de acordo com o tipo de carregamento;

0,14

Og =>———<
q
1-5.9]
1

para cargas distribuidas, podendo-se adotar um valor

1
de 0,17 quando d < 2—0 , sendo 1 o menor vao teorico das
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lajes apoiadas ou o dobro do comprimento teodrico do

balanco;
(1,6-d)>1 com d sendo a altura util da secao em metros;
(1 +50.p) <2 onde p; € a taxa geométrica de armadura longitudinal

aderente a uma distancia 2d da face do apoio.

iii) Lajes com armadura para forca cortante

Aplicam-se os mesmos critérios estabelecidos no item i).

Quando a laje apresentar espessura superior a 35 cm, a resisténcia
dos estribos pode ser adotada como fwa < 435 Mpa e, se apresentar
espessura até 15 cm, a resisténcia dos estribos € limitada em 250 MPa,

podendo-se interpolar linearmente entre esses dois valores.

A.5.2 — Puncao

O fendomeno da puncao ocorre em lajes apoiadas diretamente sobre
os pilares, sem a presenca de vigas.

A Projeto de Revisao da NBR 6118-2001, basicamente uma
adaptacao do Codigo Modelo CEB/90, estabelece a formacado de trés
perimetros criticos a serem analisados, para se obterem niveis seguros de
utilizacao e de ruptura, que serao vistos posteriormente.

Para lajes sem armadura de puncdo, sao necessarias duas
verificacoes em duas superficies criticas, sendo uma, na face do pilar e a
outra, a uma distancia 2d da sua face.

Para lajes com armadura de puncao, devem ser feitas as duas
verificacoes nas superficies criticas e ainda, deve se analisado um outro
perimetro critico, localizado além da regido armada para o combate a
puncao.

A puncao varia de acordo com varios fatores como: geometria da laje
e dos pilares, disposicao dos pilares, tipo de carregamento, sistema de
cargas unidirecional ou bidirecional, dentre outras.

Existe trés tipos de ligacdo de pilares em pavimentos de laje lisa:

pilar interno, pilar de borda e pilar de extremidade (Ver figura A.8).
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Z

X

Pilar interno Pilar de borda Pilar de extremidade

Figura A.8 — Tipos de ligacdo de pilar com a laje

Cada uma destas ligacoes possui caracteristicas proprias com sua
geometria e tipo de ruptura.
A figura A.9 ilustra os perimetros criticos e sua verificacao nos varios

tipos de ligacao laje-pilar.

kiﬁ_Qd. Bordaiiiﬁ_Zd.
sz -~ ™~ N N Borda 2d
O o T
\\ g /J RO ~ /J RRT A:“ /J
C C d C
T e 2d e e
Perimetro critico Perimetro critico Perimetro critico

(Pilar interno) (Pilar de borda) (Pilar de canto)

Figura A.9 — Perimetros criticos
i) Verificacao da tensao na superficie critica na face do pilar

Este calculo, realizado para o Estado Limite Ultimo, é associado a
compressao da biela comprimida de concreto, e visa, quantificar a maxima
resisténcia que a ligacdo pode apresentar.

A tensao resistente de calculo é dada pela seguinte expressao:
TRA2 =0,27.ocv.fCd Eq. (A.26)
Onde:

f
Oy = 1-—K | com fox em MPa.
250
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ii) Verificacao da tensao na superficie critica a 2d da face do pilar

Neste caso, deve-se tomar uma distancia igual a 2d da face do pilar,

verificando se ha ou nao a presenca de armadura de puncao.

Para lajes sem armadura de puncao:

Tog =0,13.(1+1/ 2%).3/ 100.p £ Eq. (A.27)

Para lajes com armadura de puncao:

_ 20
Thg _0,10.(1+,/ AJ.S/ 100.p £, +

A . f .sen o Eq. (A.28)
1,5.(y j wywd
S, ul.d
Onde,
d € a altura util da laje, em cm;

Asw corresponde a area de armadura de puncao localizada num contorno

paralelo ao perimetro critico adotado;

Sr € o espacamento radial, sendo adotados valores inferiores 0,75d;
o € o angulo entre a armadura e o plano médio da laje (em geral, a =
900);

fjwa  corresponde a resisténcia de calculo da armadura de punc¢édo, sendo
adotados valores nao superires a 300 MPa para conectores e 250
MPa para estribos (para lajes com espessura até 15,0 cm). Para lajes
com espessura superior a 35,0 cm, pode ser utilizada a resisténcia
para estribos < 435 MPa, permitindo-se, a interpolacdo linear para

casos €m que se tenham espessuras entre esses Valores;

p € a taxa geométrica de armadura de flexdo aderente (armadura nao
aderente deve ser desprezada). p=,/p,-p, ;
fox € a resisténcia caracteristica a compressao do concreto.
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&

Figura A.10 - Disposicao da armadura de puncao

(adaptado do Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001)

a) Pilar Interno

Quando o carregamento for considerado simétrico, tem-se que a

tensao no contorno C’ (regido compreendida entre o perimetro C e distante

2d deste contorno) é:

Tqq = lls—dd Eq. (A.29)
Onde,
Tsd € a tensao atuante de calculo;
u € o perimetro critico do contorno C’;
d € a altura tutil da laje ao longo do contorno critico C’ que equivale a

meédia das alturas uteis nas duas direcoes X e Y;
_dxtdy
2

Eq. (A.30)

Fsa  corresponde a forca aplicada (ou reacao) de calculo.

No caso de haver transferéncia de momento da laje para o pilar em
uma direcao, tem-se:

F K.M
Fsq sd
'sd g ¢ W d Eq. (A.31)

Onde,
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K € o coeficiente que fornece a parcela do Mgq transmitida ao pilar por

. . C . . ~
cisalhamento, dependendo da relacao % , onde, c; é a dimensao
2

do pilar paralela a excentricidade da forca e c; € a dimensdo do pilar

perpendicular a excentricidade.

Tabela A.6 — Valores de K

¢
0,5 1,0 2,0 3,0
Ca

K 0,45 0,60 0,70 0,80

Fonte: Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001.

Msq¢ € o momento de calculo transferido da laje para o pilar;
W, € o parametro referente ao perimetro critico u, definido como maédulo
de resisténcia plastica do perimetro critico, onde, para o caso de

pilares retangulares e circulares vale:

2
. c
Pilar retangular: w__ "1 . ¢ i4c .d+16.d2+2.nd.c Eq. (A.32)
p 2 12 2 1
Pilar circular: Wp = (D+4.d)? Eq. (A.33)
Onde,
D € o diametro do pilar.

No caso em que a forca aplicada apresenta excentricidade nas duas
direcoes, isto é, ocorre transferéncia de momento da ligacdo laje-pilar nas
duas direcoes, tem-se:

Mg
d

i :FSd ) Kl.MSd1+K2.
Sd - 14 Wpl.d W

Eq. (A.34)
p2
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Figura A.11 - Caracteristicas do pilar interno

b) Pilar de Borda

Quando, sobre a ligacdo, ndo agir momento no plano paralelo a borda

livre, tem-se:

K MSd

_ I
'Sd T hq ¢ wod Eq. (A.35)

Onde,

W, € o modulo de resisténcia plastica perpendicular a borda livre,

calculado para o perimetro u;

2
c c,.c

W=+ 12,00 d+8d%+ nde Eq. (A.36)

pl 2 2 2 1
Mgq = Mgy, —Mgg¥) 20; com, Mgy =Fg,.e
Onde,
e’ € a excentricidade do perimetro critico reduzido;

cq.C
cla—a2 + 172 +2.d.c2 +8.d2 +7t.d.c1
e = 2 Eq. (A.37)
2.a+c2 +2.nd
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Borda

N Jed

| G,

e* ‘/ 2d

T o
T
_

Perimetro critico
reduzido u*

Figura A.12 — Excentricidade do perimetro critico reduzido

(adaptado do Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001)

Msqa® € o momento de calculo resultante da excentricidade do perimetro
critico reduzido u* em relacdo ao centro do pilar;
Msai € o momento de calculo perpendicular a borda livre;

K: varia de acordo com a tabela A.6.

Do mesmo modo, quando houver momento atuante nas duas

direcoes, tem-se:

1 2
SATrqd T W .d W _d Eq. (A.38)

Onde,
Msqa2 € o momento de calculo no plano paralelo a borda livre;
Wyp2 € o modulo de resisténcia plastica, paralelo a borda livre, calculado

para o perimetro u;

2
Eq. (A.39)

Wp2 +Cqy.CH +4.c1.d + 8.d2+ n.d.c2

K, varia conforme a tabela A.6, porém, deve-se substituir a relacao

C C
/ por % .
€2 €1

A-24



Anexo A

Eixo Eixo

Perimetro critico u

Perimetro critico
reduzido u

1,5.d e 0,5.c,
Borda ¢, 24 \‘ 2d
[ T T~ S
N AN
N Qd[ R
. | |
J /
2d / / /
. _ - [
k Borda k
Perimetro Perimetro critico
critico u reduzido u

Figura A.13 - Caracteristicas do pilar de borda

(adaptado do Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001)
c) Pilar de canto

O pilar de canto ou de extremidade apresenta duas bordas livres e,
nesse caso, faz-se a verificacdo separada de cada uma delas, considerando

o momento fletor perpendicular a borda livre adotada.

c
Neste caso, K deve ser calculado em funcao da relacao % que sao
2

os mesmos da tabela A.6.

A tensao € calculada pela seguinte expressao:

_ 1
Tgq = d + W d Eq. (A.40)

Onde,
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2
c c,.C r.d.c
W, :1—+¥+2.c2.d + 442+ 1 Eq. (A.41)
p 4 2 2
Mgyq =(Mgq; —Mgy*) 20; com, Mg, =FSd.e
ca—a2+ca +4.d.a +8d2+ndc
et 171 71 T1P2 ) 2 Tl Eq. (A.42)
2.(a; +a, +m.d)
Eixo Eixo
Perimetro critico
reduzido u Perimetro
critico u

......

Borda 2d Borda 2d
‘JCQ Menor valor entre
— /J el ] 15.de05c
QdE ) Y QdE Y
L }74/

\ \

Perimetro Perimetro critico
critico u reduzido u

Figura A.14 - Caracteristicas do pilar de extremidade

(adaptado do Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001)
iii) Consideracao da forca de protensao

Neste caso, é feito um equilibrio entre a tensdo de cisalhamento na
superficie critica a 2.d da face do pilar com a tensao devida ao efeito dos
cabos inclinados que atravessam a superficie critica e passam a menos de

d/2 da face do pilar.

TSdef. ~'sd ~'pd Eqg. (A.43)
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Na ultima expressao tpa € a tensao devida ao efeito dos cabos de
protensao inclinados que atravessam o contorno considerado e passam a
menos de d/2 da face do pilar. Essa tensao pode ser estimada por:

-sen o,

YP . ..
o —_ kinfi Eq. (A.44)
Pd u.d

Onde,

>Pxinii € a forca de protensao no cabo i;

o € a inclinacdo do cabo i em relacdo ao plano da laje no contorno
considerado;
u € o perimetro critico do contorno considerado, em que se determinam

os valores de Tsd.er. € Tsd;

d € a altura util da laje no contorno considerado.

Contorno

/ \

PKinf,i A PRI Av - A R VRS W K inf, i
2d : 2d
L a
/ . Contorno

Cordoalha i

b+d — '/ ]b b+4.d

a+4.d

Figura A.15 - Efeito favoravel da inclinacdo dos cabos

(adaptado do Projeto de Revisdo da NBR 6118-2001)
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ANEXO B

Prescricoes do ACI 423-89 e do ACI 318-99

O ACI 423-89 determina que devem ser atendidos os requisitos do
ACI 318-99 para Estado Limite de Servico de acordo com a analise elastica
da estrutura, considerando as reacbdes, momentos, esforcos cortantes,
forcas axiais devidas a protensao, deformacao lenta, retracdo, mudanca de
temperatura, deformacao axial entre outras.

As combinacgdes de acao para os estados limites adotados sao:
e Para o Estado Limite de Servico:

1.DL+1.LL+1.PT

e Para o Estado Limite Ultimo:

1,4.DL +1,7.LL +1.HYP
Onde:

DL  é a carga permanente (dead load);
LL € a carga acidental (live load);
PT € a carga de protensao (post-tensioning);

HYP ¢é a parcela referente aos hiperestaticos da protensao.

Para projeto [AALAMI (2000)], a pré-compressao minima para lajes €
de 1,0 MPa.
De acordo com o ACI 423-89, o pavimento é dividido em duas

categorias, a seguir apresentados.

B.1 - Sistemas Unidirecionais (One-Way System)

Baseia-se onde existe um caminho de carga, predominante, que

transfere as forcas aplicadas ao pavimento aos apoios.
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i) Armadura Passiva Minima

Do mesmo modo que na NBR 6118-2001, esta quantidade minima de
armadura visa garantir a seguranca da estrutura contra uma ruptura fragil
e controle de fissuracdo para elementos com protensdo nao aderente. A
inclusdo dessa armadura visa melhorar as condicoes de servico e promover

um caminho alternativo para as cargas neste sistema unidirecional.

A, =0,004.A Eq. (B.1)
Onde:
As € a area de armadura nao protendida;
A € a area compreendida entre a face com tensao de tracdo e o centro

de gravidade da secdo bruta.

Esta quantidade de armadura leva a um nivel de tensdes no concreto

variando de 0,75.,/ f; (em MPa) até 1,0.,/ f ; (em MPa).

ii) Espacamento das cordoalhas

Para lajes unidirecionais, a tabela B.1 mostra as disposi¢coes mais

utilizadas (para barras de 12,7 mm de diametro).

Tabela B.1 - Espacamentos Recomendados pelo ACI 423-89 para armadura

passiva aderente

Espessura (cm) Momento Positivo Momento Negativo
11,4 53,30 cm 53,30 cm
20,3 30,50 cm 30,50 cm

No caso de cordoalhas nao aderentes, o espacamento maximo é da

ordem de seis a oito vezes a espessura da laje.
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B.2 - Sistemas Bidirecionais (Two-Way System)

Baseia-se no arranjo onde existem dois caminhos de carga que

transferem a forca aplicada ao pavimento aos apoios.

i) Armadura Passiva Minima

O ACI 423-89 estabelece que a quantidade minima de armadura para

regioes de momento negativo é dada por:

Ag =0,00075.h.1 Eq. (B.2)
Onde:
| € o0 vao na direcédo paralela ao da armadura determinada;
h € a espessura da laje.

A armadura passiva € necessaria em regidoes de momentos positivos

quando a tensdo no concreto, ultrapassar um valor de servico de

0,17., f ok (em MPa). A quantidade de armadura necessaria € dada pela

equacao a seguir:

Ag = D Eq. (B.3)
O,5.fy B
Onde:
Nc é a forca no concreto devida a carga permanente mais a carga
acidental;
fy € a tensdo de escoamento da armadura passiva que ndo deve

ultrapassar o valor limite de 414 MPa.

ii) Espacamento e Distribuicao das Cordoalhas e da Armadura Passiva

A quantidade e a disposicao das cordoalhas juntamente com a
localizacao da armadura aderente aumentam a capacidade resistente de
lajes protendidas bidirecionais tanto para a flexdo quanto para o

cisalhamento.
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O espacamento maximo permitido para cordoalhas isoladas ou em
grupos € de 8 vezes a espessura da laje ou o valor maximo de 1,52 m. Além
disso, as cordoalhas devem garantir um nivel minimo de tensdes no
concreto da ordem de 0,862 MPa.

A disposicao de cordoalhas mais usual e mais recomendada é a
distribuicdo em faixas. E um processo muito interessante, pois é mais
econdmico e ainda simplifica a execucdo da cordoalha na obra.

De acordo com o ACI 423-89, € necessario que pelo menos dois cabos
passem pela secdo critica do pilar em cada direcao (devido ao esforco
cortante).

Outras recomendacoes sdo dadas:

e Para ligacoes laje-pilar, deve-se ter pelo menos quatro barras em cada
direcao em regides de momento negativo;

e Armadura aderente deve ser colocada a uma distancia de no maximo
1,5.h das faces do pilar, onde o maximo espagamento, neste caso, é de
30,50 cm;

e O comprimento minimo para barras para combater o momento negativo
€ de no minimo 1/6 do vao livre de cada lado do apoio;

e A armadura passiva positiva deve ter pelo menos 1/3 do comprimento

do vao livre com as barras concentradas na regiao de momento positivo;
B.3 - Forca Cortante e Puncao

O ACI 318-99 prescreve que, para o sistema bidirecional, deve-se

estabelecer um perimetro critico bg que consiste em uma linha continua ao

longo da laje a cerca de % a partir de: faces dos pilares, de locais com

cargas concentradas e zonas de mudanca de espessura nas lajes, tais como
capitéis ou drop panels.
A figura B.1, mostra a ruptura provocada pelo esforco cortante em

um pavimento tipico com laje plana.
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Figura B.1 - Cisalhamento global em lajes a b, = % das faces do pilar de acordo

com ACI 318-99 e ACI 423-89

Para lajes sem protensao temos:

4

VC :(2"1‘_]. fc'.b .d Eq. (B.4)
Be °

Onde,

Be € a razao entre os lados do pilar (figura B.2);
og.d ,

Ve =2+ - fe .bo.d Eq. (B.5)

(o]

Com,

Ve € resisténcia nominal do concreto ao esforco cortante;

e € a resisténcia a compressao do concreto;

d € a altura util da secao transversal da peca;

os igual 40 para pilares internos, 30 para pilares de borda e 20 para

pilares de canto.

Para lajes protendidas tem-se:
Ve =(Bp-Te +0,3.fpc ). byud+Vp Eq. (B.6)

ou
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Ve =(0,29. 10" +0,3.fp¢ ). b,.d + Vp Eq. (B.7)

Onde:
[ a

3,5 S ——
Bp < ou %

d

%sC 15 b B.= b
0 '
Figura B.2 — Relacao fc

bo perimetro critico;
foc € o valor médio da tensao de compressao no concreto devido a forca

de protensao (apos todas as perdas de protensdo aplicadas) nas duas
direcoes;

Vo € a componente vertical das forcas de protensao na secao transversal.

Vale ressaltar que o valor de f.’ ndo deve ser superior a 34,473 MPa e
que para f,c em cada direcao nao deve tomar valores menores que 0,862
MPa e nem maiores que 3,447 MPa.

Para tensodes de protensdo inferiores a 0,862 MPa, o ACI 423-89
estabelece que a estrutura seja tratada como nao protendida, devendo-se

deve-se utilizar a equacao a seguir:

og.d

Afe' b .d Eq. (B.8)
(o]

Para a puncao, admiti-se a distribuicdo uniforme das tensdes em seu
perimetro critico, quando houver apenas a transferéncia de forca normal ao
pilar. Porém, quando da aplicacao do momento, as tensdes de cisalhamento
se diferenciam ao longo do perimetro como ilustrado na figura B.3.

Na figura abaixo, tem-se a representacdo esquematica da variacao

destas tensoes produzida pelo momento aplicado.
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Tensoes

v - 4 _
¢ T ‘\B c/ cisalhantes
|

d c
C, + /2
1
v /
c VCD A VAB
5 A \ ars
e ﬁi“ /|
| M
| | fo
c,+d ‘ } W ’
|
‘ ‘ Tensoes
‘ } / cisalhantes
c
. |
¢ N
Cep [ Perimetro critico

c
(Pilar de borda)

Figura B.3 — Tensdes tangenciais nos perimetros criticos dos pilares internos e de

borda, adaptado do ACI 318-99

Como se pode ver, ocorre um acréscimo de tensoes de cisalhamento
no perimetro critico com uma distribuicdo nao uniforme.
A distribuicao de tensbes de cisalhamento resultante é dada soma da

tensao uniforme com a tensao variavel pela transferéncia de momento para

o pilar.
\V/ Yv.-My.C
Vy(AB)= -y Y UAB Eq. (B.9)
Ac Je
e
V Yv-My.C
Vy (CD)= 2%+ CD Eq. (B.10)
c Je
Com,
Ac sendo a area do perimetro critico considerado, para pilar interno;
AC :2.d.(01+c2 +2.d) Eq. (B.11)
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Je sendo o momento de inércia polar do perimetro critico considerado,

para pilares de borda;

d.(c, +d)° (c1+d).d3 d.(02+d).(c1+d)2

Jo = 1 n n Eq. (B.12)
6 6 2
Yo € a parcela de momento a ser transferida por esforco cortante;
Yv =1-7¢ Eq. (B.13)
ve € a parcela de momento a ser transferida por flexao.
1
s = —b
1+(2} by Eq. (B.14)
3 b2
b sendo a largura do perimetro critico na direcao do vao em que o
momento é considerado;
ba € a largura do perimetro critico na direcao perpendicular a b;.

Na ocorréncia de momento em ambas as direcoes, a maxima tensao €
calculada superpondo-se todos os efeitos. Logo, para um caso genérico,
tem-se:

Vu . Yvx -Mux-Cx . Yvy-Muy -Cy

Vy =

Eq. (B.15)

Segundo CARDOSO [2001], carregamentos desiguais em painéis de
laje adjacentes, espacamentos desiguais entre pilares, existéncia de pilares
de borda e de canto, e solicitacdes diferentes em pilares devidas a recalques
diferenciais podem provocar transferéncia de momento ndo equilibrado pela
laje para o pilar, sendo que, parte desse momento € transferida por flexdo e
o restante é transferido devido a excentricidade da forca cortante em relacao
ao centro de gravidade do perimetro critico.

A seguir, tem-se as propriedades geométricas dos perimetros criticos
para as situacoes de pilares internos (figuras B.4), de borda (figuras B.5) e

de canto (figuras B.6), de acordo com o Cédigo do ACI 318-99.
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a) Pilar interno

Figura B.4 - Propriedades geométricas para os pilares internos

AC =2.d.(cl+02+2.d) Eq. (B.16)
3 3 2
J _d.(02+d) +((:2+d).d +d.(cl+d).(c2+d) Eq. (B.17)
c=
6 6 2
cl+d

o Eq. (B.18)

2
Te =1 .
f=1-

ne b, +d Eq. (B.19)
3/ b, +d
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b) Pilar de borda

Eixo

Perimetro critico

Figura 3.33 - Propriedades geométricas para os pilares de borda

AC = 2.d.(c1 +Cy +2.d)

ey +97)°

" (2cq toy +2.d)

€1

02+d

sy o %))

2

J

_[(c2+d).d3+d.(02+d)3J+2d 2(, .d
c2= 12 . .62 . Cl

Eq

Eq

Eq

Eq

Eq

Eq

. (B.20)

. (B.21)

. (B.22)

. (B.23)

. (B.24)

. (B.25)
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c) Pilar de borda

Eixo

Perimetro critico

Eq. (B.26)

Figura 3.34 - Propriedades geométricas para os pilares de borda

AC =d.(c1 +C, +d)

ey +35)°

2.(01 +Ch +d)

el=

Eq. (B.27)

Eq. (B.28)

Eq. (B.29)

Eq. (B.30)
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B.4 - Tensao no Cabo em Servico

Para ambos os casos, sistemas unidirecionais e bidirecionais, o

calculo para a tensdo no cabo em servico é dado pelas seguintes expressoes:

1 .
Para valores de / hs 35:

f '
fog =fge + 70+ —S— MP
ps se 100. op (em a) Eq. (B.31)

Ha comprovacdao experimentall que a equacdo [Eq. (B.31)]
superestima a quantidade do aumento da tensao mnas cordoalhas
engraxadas em lajes unidirecionais, lajes planas bidirecionais e lajes planas
com relacdes vao/espessura superiores a 35.

Para lajes wunidirecionais, lajes planas bidirecionais e lajes

protendidas com cordoalhas nao aderentes, a seguinte férmula é valida

(Para valores de l/h > 35):

f '
fog =fge + 70+ —— MP
ps se 300. op (em a) Eq. (B.32)

Onde:

fse € a tensao efetiva da armadura protendida apos a aplicacao das
perdas de protenséo;

ApS )

b.dp ’

Pp € a taxa de armadura de protensao (pp =

b € a espessura da face comprimida.

Deve-se levar em conta que o valor de fs ndo devera ser maior que fy

ou maior que (fse + 414) em MPa.

1 MOJTAHEDI, S.; GAMBLE, W. L. [1978]. Ultimate Steel Stress in Unbonded Prestresed
Concrete. Proceedings, ASCE, Vol. 104, ST7, july 1978, pp. 1159-1165.




