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RESUMO

VASCONCELOS, G.M.A. (2005). Verificacdo simultinea dos estados limites
ultimos e de servicos em analises nio-lineares de pecas de concreto armado
submetidas a flexdo pura. Dissertacio (Mestrado) — Escola de Engenharia de Sao

Carlos, Universidade de Sao Paulo.

Neste trabalho foram discutidos os aspectos de dimensionamento e verificagao
da seguranca de elementos estruturais de concreto armado considerando a ndo-
linearidade dos materiais. O estudo abordou uma nova proposta para a verificagdo
simultanea dos estados limites ultimos (ELU) e dos estados limites de servi¢o (ELS)
para elementos de concreto armado submetidos a flexdo, voltada especialmente para
aplicacdes considerando a ndo-linearidade fisica utilizando o método dos elementos
finitos. As propostas alternativas apresentadas na consideragdo de coeficientes
minoradores das resisténcias dos materiais, trataram da utilizagdo de valores médios
para as relagdes tensdo-deformacgdo e para as resisténcias dos materiais; valores de
referéncia que permitiram a composicdo de coeficientes globais de seguranca, que
independem da ruptura ser causada por esgotamento da capacidade resistente do
concreto ou do ago e, finalmente, valores médios para as relagdes tensdo-deformagao no
aco e no concreto, com limitacdo das resisténcias em seus valores de projeto. Foram
analisadas segdes transversais retangulares e do tipo “T” submetidas a flexdo pura, com
o uso das propostas alternativas. Foram, também, estudadas vigas isostaticas e
hiperestaticas incluindo a verificagdo das reservas da capacidade resistente da estrutura,
sendo que foi considerada a redistribuicdo dos esforcos internos no caso hiperestatico.
As andlises realizadas serviram de base para assumir-se que a terceira proposta
anteriormente citada, ¢ a mais adequada e a que atendeu, simultanecamente, as

verificagdes dos ELU e ELS; o que a torna viavel para aplica¢des praticas.

Palavras-chave: Andlise ndo-linear fisica, seguranca das estruturas, estruturas de

concreto armado, estados limites.
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ABSTRACT

VASCONCELOS, G.M.A. (2005). Simultaneous verification of the ultimate limit
states and of serviceability in nonlinear analysis of reinforced concrete beams
subjected to pure bending. M.Sc. Dissertation — Engineering School at Sao Carlos,

Sao Paulo University, Sao Carlos.

The present work deals with dimensioning and verification of the safety
conditions of reinforced concrete structural elements, taking into account the material
non-linearity. It includes a new proposal for the simultaneous verification of the
ultimate limit states (ULS) and the serviceability limit states (SLS) for reinforced
concrete bending elements, enhancing Finite Element applications with physical non-
linearities. The alternative proposals for the material safety factors include the use of
mean values for the stress-strain relationships and the strength of materials; reference
values that allow the composition of global safety coefficients that do not dependent on
the type of failure, brittle in the concrete or ductile in the steel and, finally, means
values for the concrete and steel stress-strain relationships, keeping the stresses always
lower than the design strength values. Rectangular and T-type cross-sectional areas in
pure bending were analyzed, using the alternative proposals. Statically determinate and
hyperstatic beams were also studied to verify the safety conditions, including the
redistribution of the internal forces in the hyperstatic cases. According to the analyses
performed it is apparent that the third proposal is the most adequate and satisfies

simultaneously the ULS and SLS verifications, being viable for practical applications.

Keywords: Physical non-linear analysis, safety of the structures, reinforced concrete

structures, limit states.
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Capitulo

INTRODUCAO

1.1 Consideracoes iniciais

Nos ultimos anos, o meio cientifico tem desenvolvido importantes avangos na
analise ndo-linear de estruturas de concreto, particularmente aquelas ligadas diretamente
ao concreto armado, material largamente empregado na construcdo civil. Porém, tal
avancgo ainda ndo foi incorporado ao meio técnico, em especial no que se refere a
analise estrutural — em virtude das dificuldades inerentes ao processo — e, também, ao
descompasso ainda existente entre os procedimentos de analise estrutural e os de
dimensionamento, principalmente no que tange aos coeficientes de ponderagdo de agdes
e de resisténcias.

Sabe-se que o modelo elastico-linear normalmente ¢ utilizado para representar
o comportamento dos materiais, em virtude da relativa simplicidade em sua formulagao
e, conseqiientemente, em seu equacionamento, quando comparado a modelos de calculo
mais refinados, como ¢é o caso da analise estrutural considerando a nao-linearidade dos
materiais.

As formulagdes do comportamento ndo-linear conduzem a problemas
matematicos mais complexos, com solugdes praticamente impossiveis sem o auxilio de
computadores com configuragdo que proporcione boa capacidade de trabalho. Por este
motivo, o emprego da ndo-lineariadade, como ferramenta usual de projeto, foi adiado

por algum tempo, como também o foram os métodos numéricos, dentre eles, Método
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das Diferencas Finitas (MDF), Método dos Elementos Finitos (MEF) e Método dos
Elementos de Contorno (MEC).

O estudo da ndo-linearidade fisica tem evoluido bastante, tanto no aspecto das
formulagdes tedricas quanto na melhoria da qualidade das implementagdes
computacionais. Melhorias nos modelos ndo-lineares, como otimizagdes nas rotinas de
calculo, agilizam o processamento de estruturas usuais de concreto, cujas rotinas de
calculo podem se tornar vidveis para uso nos escritorios de projeto de estruturas, sob a

forma de programas computacionais.

1.2 Objetivo

O objetivo deste trabalho ¢ fazer andlises de elementos de concreto armado
submetidas a solicitagdes normais de flexdo pura empregando o comportamento nao-
linear fisico. Nestas andlises foram considerados os valores médios para as relagdes
tensdo-deformagdo no aco e no concreto, limitando suas resisténcias nos valores de
calculo, para que se possa satisfazer tanto aos estados limites ultimos quanto aos estados
limites de servigo.

O presente trabalho ird avaliar também a formulacdo de uma nova proposta
para verificagdo dos estados limites que, independente do critério de ruptura do
elemento se dar por esgotamento da resisténcia do ago ou do concreto, tenha um mesmo

coeficiente global de seguranca.

O presente estudo compreendeu as atividades listadas a seguir.

Verificagdo do comportamento de vigas de concreto armado submetidas a
flexdo pura, dimensionadas para resistir a esfor¢os solicitantes, empregando a analise
elastico-linear e nao-linear fisica.

Avaliacdo de propostas alternativas de dimensionamento para o regime nao-
linear fisico considerando valores médios, valores de calculo ou valores de referéncia
das resisténcias dos materiais, ago € concreto.

Elaboragao de rotinas no sofiware MathCad para dimensionamento de pecas de
concreto armado, verificagdo da capacidade resistente de se¢cdo transversal, formagdo de
abertura maxima de fissuras e deformacdes excessivas, para proporcionar maior rapidez

em tais verificagoes.
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Analise das propostas apresentadas, aplicadas aos estados limites ultimos e de
servico de elementos de concreto armado que proporcionem pegas seguras de acordo

com as recomendacoes da NBR 6118:2003.

1.3 Justificativa

A consideracdo de solugdes estruturais cada vez mais audaciosas € a0 mesmo
tempo mais econdmicas, envolvendo técnicas mais complexas, conduzem a necessidade
de utilizar modelos que descrevam o mais real possivel comportamento da estrutura
durante as varias fases da constru¢do dando, assim, fornecendo ao projetista, de forma
rapida e vidvel, um valor adequado da seguranca revelado pela estrutura em estudo,
(HENRIQUES, 1991).

Na andlise e no dimensionamento de estruturas de concreto armado sdo
conhecidas algumas limitagdes exibidas pelos métodos classicos, baseados no modelo
de comportamento elastico-linear dos materiais. Desta forma, a freqiiente consideragao
de simplificagdes pode conduzir a acréscimos no custo da edificacdo, sobretudo quando
se lida com casos poucos correntes.

Normalmente, as normas regulamentadoras de estruturas de concreto
recomendam o emprego de andlises ndo-lineares fisicas por serem mais consistentes,
mesmo que de forma simplificada, pois, em alguns casos, a analise ndo-linear torna-se
inviavel em virtude de fatores como necessidade de computadores com maior
capacidade de processamento, tempo computacional elevado, entre outros.

No dimensionamento dos elementos de concreto armado sdo determinados os
esforgos solicitantes considerando a teoria da elasticidade independentemente do
comportamento do material. Posteriormente, dimensiona-se o elemento para as segdes
mais solicitadas, majorando-se os esforcos e minorando-se as resisténcias dos materiais
por meio dos coeficientes ponderadores estabelecidos por normas regulamentadoras.

Segundo Henriques (1998), esta metodologia pode ser considerada aceitavel
para analises lineares; entretanto, deixa de ser valida quando a capacidade resistente das
estruturas ¢é verificada com técnicas ndo-lineares incrementais e iterativas. Neste caso,
as relagdes constitutivas consideradas nas andlises e na verificagdo da seguranca nao
podem ser consideradas independentes.

De acordo com a NBR 6118:2003 ¢ o CEB-FIP MC90, os métodos de analise

ndo-lineares podem ser empregados tanto para os estados limites tltimos (ELU) quanto
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para os estados limites de servico (ELS), desde que satisfacam as condigdes de
equilibrio e de compatibilidade.

O CEB-FIP MC90 propde que verificada a seguranga considerando a nao-
linearidade, seja empregado o valor médio da resisténcia dos materiais na estrutura.
Dessa forma, a seguranca da estrutura ou da se¢do critica dependeria do critério de
ruptura a que estivesse submetida, seja ela fragil (esgotamento da capacidade resistente
do concreto) ou ductil (esgotamento da capacidade resistente do ago), podendo resultar
em margens de seguranga diferentes, como relatado nos trabalhos de Lourenco et al.
(1992), Camara et al. (1994) e Eibl et al. (1995).

Entretanto, Konig et al. (1997) propdem alteragdes na consideragdo dos valores
médios das resisténcias dos materiais a0 empregar a analise nao-linear, proporcionando
a mesma margem de seguranca da estrutura, independentemente do critério de ruptura
do elemento. Varios trabalhos foram realizados nesta linha e proporcionaram resultados
satisfatorios; Tue (1996), Konig et al. (1997) e Ahner e Tue (1997).

As mudangas e adaptagdes propostas por Konig et al. (1997) foram também
estudas por Oliveira (2001), empregando os pardmetros da NBR 6118:2003 apenas na
avaliacdo da seguranga de sec¢des transversais de concreto armado. No presente trabalho
serdo avaliados, além de secOes transversais de concreto armado, elementos de viga

isostaticas e hiperestaticas submetidas a flexdo pura.

1.4 Metodologia

Estudar as alternativas de verificagdo da seguranca das estruturas de concreto
armado considerando coeficientes de seguranga para a se¢do transversal critica e para a
estrutura, propostas pelo CEB-FIP MC90 ao empregar a nao-linearidade fisica quando
se utilizam os valores das resisténcias médias e de referéncia para o concreto e para o
aco. Fazer as necessarias adaptagdes destas propostas a NBR 6118:2003, em virtude da
diferenca entre o coeficiente de minoragao da resisténcia caracteristica & compressao do
concreto utilizado pela NBR 6118:2003 e pelo CEB-FIP MC90, analisando e
verificando os fatores favoraveis e desfavoraveis.

Considerar vigas de concreto armado para fundamentar a idéia da proposta em
que considera o valor médio das resisténcias dos materiais, limitando-as aos seus

valores de projeto. Aplicar os conceitos as vigas isostaticas e hiperestaticas, variando
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parametros tais como geometria, carregamento, taxas de armaduras e resisténcia dos
materiais.

O dimensionamento dos elementos de concreto ¢ feito para o ELU utilizando
programa desenvolvido pelo autor no sofiware MathCad disponivel no Departamento de
Estrutura da EESC/USP. Além deste, foram desenvolvidos programas para verificagao
das secoes resistentes ¢ dos ELS — estado de formagao de fissuracao ¢ de deformacao
excessiva.

Analisar as vigas submetidas a flexdo pura, para verificagdo das propostas do
coeficiente global de seguranca e da consideracdao dos valores médios da resisténcia dos
materiais, limitando-as no valor de calculo, e comparar seus resultados com analises
desenvolvidas por autores que trabalharam nesta mesma linha de pesquisa. As andlises
ndo-lineares fisicas sdo realizadas utilizando o programa ANPAV, desenvolvido por
Oliveira (2001), sendo feitas algumas adaptacdes no codigo original.

Comparar os resultados obtidos, sob o ponto de vista dos critérios de seguranca

estabelecidos pela NBR 6118:2003.




Capitulo

NAO-LINEARIDADE FiISICA

2.1 Consideracoes iniciais

Nos ultimos anos, os centros de pesquisa académica véem desenvolvendo
importantes avancos nos estudos do comportamento nao-linear das estruturas de
concreto armado. Apesar desses avangos serem pouco empregados no meio técnico, em
virtude da complexidade de sua fundamentagdo teodrica e da necessidade de uso de
recursos computacionais em suas aplicacdes, os codigos normativos buscam tratar,
mesmo que de forma simplificada, os aspectos da ndo-linearidade.

Esses procedimentos sdo muito utilizados em projetos de pesquisa, na busca de
formas simplificadas que possam ser empregadas na pratica, reproduzindo o
comportamento nao-linear fisico e geométrico das estruturas de concreto armado.

Neste capitulo mostra-se o avango das pesquisas quanto a nao-linearidade

fisica, bem como, alguns conceitos e aproximagdes empregadas no presente trabalho.

2.2 Breve historico

Virios pesquisadores trabalharam com o intuito de obter e aprimorar os
modelos representativos do comportamento ndo-linear fisico em diferentes areas do

conhecimento.
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Na década de 60 ocorreu substancial desenvolvimento de computadores de
grande porte e grandes avangos nas linguagens e programas computacionais. Em virtude
desse crescimento, os métodos numéricos passaram a ser aplicados na Engenharia e em
demais areas do conhecimento.

Ngo e Scordelis (1967) e Nilson (1968) utilizaram o Método dos Elementos
Finitos (MEF) em estudos das estruturas de concreto armado. A partir dessa época
intensificou-se o uso de andlises ndo-lineares aplicadas a esse material. Zienckiewicz
(1969), fez varias generalizagdes das relagdes constitutivas, aplicando o método dos
elementos finitos a problemas elastoplasticos. Cervenka (1970)" apud Proenca (1988),
fez uma proposta para aplicagdo da teoria da plasticidade tendo em vista a nao-
linearidade do concreto a compressao, utilizando critérios semelhantes aos usualmente
empregados as estruturas metalicas.

Viarios trabalhos foram desenvolvidos no ambito das formulagdes numéricas
para o procedimento computacional. Entretanto, alguns pesquisadores conduziram
trabalhos para o campo das relacdes constitutivas do concreto. Dentre eles podem ser
destacados os trabalhos de Chen e Chen (1975), Bazant e Bhat (1976) e Cedolin e
Deipoli (1977). Segundo Owen e Hinton (1980), outros pesquisadores proporcionaram
grandes contribuigdes nao apenas aos modelos constitutivos, como também ao
desenvolvimento de técnicas numéricas mais acuradas, buscando a melhoria da
eficiéncia do MEF.

Owen e Hinton (1980) desenvolveram modelos constitutivos com aplicagdo
computacional, baseados no MEF para analise de estruturas de concreto. Proenca (1988)
desenvolveu estudos acerca dos principais modelos matemdticos normalmente
empregados na andlise do concreto armado para compreensao do comportamento global
ndo-linear das estruturas.

El Matwally et al. (1990) fizeram estudos de pilares de concreto armado
considerando a ndo-linearidade fisica e geométrica, com o emprego da técnica do MEF
e compararam suas andlises com ensaios laboratoriais de Abel-Sayed (1975), Goyal e
Jackson (1971) e Drysdale e Huggins (1971) e as analises numéricas de Cranston
(1982), obtendo resultados bastante semelhantes. Sathurappan et al (1992)

desenvolveram um modelo com componente de integral discreta utilizando o MEF

" CERVENKA, V. (1970) Inelastic finite element analysis of reinforced concrete panels under in plane
loads. Ph. D. thesis, University of Colorado.
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aplicado as placas e cascas de concreto armado e protendido, empregando a nao-
linearidade dos materiais. Os autores aferiram seu programa com ensaios experimentais
de lajes de concreto armado submetida a carregamento monotOnico crescente
uniformemente distribuidos onde avaliaram as deformagdes e deslocamentos
provocados pela aplicagdo das cargas, alcangando resultados préximos aos dos ensaios
realizados.

No Departamento de Engenharia de Estrutura da EESC/USP, vérios trabalhos
foram desenvolvidos nesta linha de pesquisa; Ballarotti (1981) analisou o
comportamento elastopladstico em podrticos planos retangulares submetidos a
carregamento monotonico crescente. Proenca (1988) desenvolveu estudos acerca dos
modelos representativos da ndo-linearidade fisica do concreto. Corréa (1991)
desenvolveu um sistema computacional para andlise de pavimentos de edificio
considerando lajes e vigas integradas ao mesmo modelo, com tratamento ndo-linear
fisico. Oliveira (1997), apresentou uma proposta a analise de pavimentos de edificios de
concreto armado empregando a ndo-linearidade dos materiais, com base na relagdo
momento-curvatura. Sanches Junior (1998) estudou o comportamento de pavimentos de
concreto armado de edificios utilizando modelos ndo-lineares para os materiais. Oliveira
(2001) em estudo mais detalhado aprimorou a modelagem desenvolvida em 1997, com
proposta de metodologia para a aplicag@o a projetos. Propds, também, uma nova forma
de dimensionamento e verificagdo da seguranca de estruturas de concreto armado,
considerando o coeficiente global de seguranga, motivado por trabalhos desenvolvidos

por pesquisadores alemaes, com destaque para G. Konig, N. V. Tue, C. Ahner e J. Eibl.

2.3 Método numérico utilizado

O método numérico utilizado para fazer as andlises considerando o
comportamento ndo-linear dos materiais foi o Método dos Elementos Finitos (MEF),
empregado no programa utilizado nas analises.

O sistema ANSER (ANdlise de Sistemas Estruturais Reticulados),
desenvolvido por Ramalho (1990) e Corréa (1991) e implementado por Oliveira (2001),
inclui, em sua biblioteca um eclemento de barra tridimensional, com ndés em suas
extremidades e seis graus de liberdade por n6, conforme Figura 2.1. Essa nova versao

do sistema computacional, desenvolvida por Oliveira para a analise ndo-linear de
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pavimentos de concreto armado, serd designada por ANPAV, sendo que os elementos

utilizados no presente estudo sdo a seguir descritos.

‘ /X
® M Y

Figura 2.1 — Elemento finito tridimensional de barra.

sendo:

u, translagdo segundo o eixo local x;
u, translagdo segundo o eixo local y;
u, translacao segundo o eixo local z;
0. Rota¢do em torno do eixo local x;
0, Rotacdo em torno do eixo local y;
0. Rota¢do em torno do eixo local z;
L comprimento do elemento finito.

A sec¢do transversal do elemento pode ser considerada estratificada. Para os
elementos nao-estratificados, a se¢do transversal apresenta geometria constante ao longo
do elemento, composta por um uUnico material. Considerar a sec¢dao transversal
estratificada implica na extensdo do dominio de integracdo também sobre essa se¢ao.
Assim, a integracdo sobre a se¢do transversal ¢ obtida pelo somatorio discreto da
contribui¢cdo de cada uma das camadas que a compde.

Novotny et al. (1994) realizaram uma investigacdo sobre métodos de
integracao mais empregados na previsdo dos deslocamentos de elementos estruturais,
considerando um comportamento elastoplastico. Os autores concluiram que a integragao
por camadas pode ser considerada suficiente no emprego da andlise ndo-linear. Os

autores fizeram estudos variando o niimero de camadas e/ou pontos de integracdo de
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Gauss. Concluiram que empregando um numero de camadas superior a oito (8), o erro
de integragdo torna-se praticamente desprezivel.

Nos exemplos analisados, foram utilizadas dez (10) camadas nas se¢des
transversais estratificadas. A Figura 2.2 mostra um elemento de se¢do retangular com

estratificacdo da se¢do transversal.

/X

Az l

N7
O :y ) 4+
o :

: Li

bw
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Figura 2.2 — Elemento finito de secdo transversal retangular estratificada.

De acordo com Oliveira (2001), a se¢cdo transversal estratificada, além de
permitir a aplicacdo dos modelos constitutivos dos materiais aco e concreto, abre espaco
a implementagdo consistente da relagdo de interacdo entre as camadas compostas por
diferentes materiais.

A ndo-linearidade do modelo constitutivo decorre do fato de, genericamente, a
cada instante o material poder sofrer um carregamento plastico ou um descarregamento
elastico, dificultando o calculo da deformagdo plastica total. Assim, a ndo-linearidade ¢
resolvida numericamente por um procedimento incremental-iterativo. Varios sdo os
procedimentos incremental-iterativo utilizados, dentre eles pode-se citar: Newton-
Raphson Pleno, Newton-Raphson Modificado (KTO, KT1, KT2) e Método da Matriz
Secante. O procedimento incremental-iterativo utilizado neste trabalho foi o método
Newton-Raphson Pleno, que considera a atualizacao da matriz de rigidez do sistema a

cada iteracdo de todo incremento de carga.
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2.4 Campo de aplicacao

Teoricamente, ndo ha restricdes no campo de aplicagdo da andlise nao-linear
fisica as estruturas, com excec¢do de algumas estruturas esbeltas, nas quais a capacidade
resistente ¢ reduzida pelos efeitos de segunda ordem. Neste caso, a ndo-linearidade
geométrica ¢ determinante na redistribui¢do dos momentos e forcas internas antes de ser
atingido o ELU, conforme Bulletin d Information 227 do CEB (1995).

Uma das limitagdes da ndo-linearidade € nao possibilitar o uso do principio da
superposi¢do de efeitos, o que pode limitar o emprego deste procedimento para grandes
estruturas submetidas a multiplas condi¢des de carregamento.

A analise ndo-linear ¢ um procedimento que descreve melhor o comportamento
da resposta estrutural. Deste modo, deve ser considerado, sempre que possivel, como
método de referéncia para aferir resultados obtidos com outras aproximagdes, como o
calculo linear com ou sem redistribuicdo e o modelo pléstico.

Uma das vantagens importantes do emprego da nao-linearidade fisica ¢ o uso
na redistribuicdo dos esforcos solicitantes, o que torna possivel explorar as eventuais
reservas de resisténcia da estrutura, este fato ocorre, exclusivamente, em estruturas
hiperestaticas.

Os centros de pesquisas tém empregado cada vez mais a ndo-linearidade em
seus trabalhos para melhor representar o comportamento dos materiais, bem como dos

sistemas estruturais.

2.5 Modelos constitutivos dos materiais

Os modelos constitutivos para os materiais empregados neste trabalho foram
considerados de forma a representar os pardmetros mais importantes envolvidos nos
problemas em questao.

Sera apresentado apenas o estado uniaxial para ambos os materiais empregados
no concreto armado. Para a aplicagdo das relagdes constitutivas na andlise de elementos
finitos uniaxiais, como ¢ o caso das vigas (elemento utilizado nas analises), exige-se a

utilizacao uniaxial para a representagao do comportamento mecanico dos materiais.
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2.5.1 Aplicado ao concreto

O concreto apresenta propriedades mecanicas dependentes da intensidade de
solicitacdo. Comporta-se como material fragil quando submetido a tensdes de tragdo.
Por outro lado, apresenta comportamento que pode ser admitido como plastico sob
compressao.

A literatura técnica apresenta varias possibilidades para esses comportamentos;
porém neste trabalho foram abordadas as propostas apresentadas pelo Codigo Modelo
do CEB-FIP MC90 para o concreto a compressao € o modelo de Figueiras (1983) para a
tragao.

O CEB-FIP MC90 apresenta diagrama tensdo-deformagdo tanto para a
compressdo quanto para a tracdo sob solicitacdes uniaxiais do concreto, porém no
presente estudo sera mostrado apenas o comportamento a compressao, pois o modelo
para o comportamento a tragdo do concreto considerado no trabalho ¢ o proposto por
Figueiras (1983). Percebe-se no diagrama, relacionado a compressdo do concreto,

Figura 2.3, o comportamento nao-linear; observa-se que o segundo trecho estende-se

além do ponto correspondente & deformagao ultima do concreto (&, ), representando o

comportamento do concreto pods-esmagamento. Estas curvas sdo propostas para

carregamento de curta duragao.

o A
fcm 77777777777777777 |
| Trecho 1
fem Y
2 3 3 Trecho 2
Eey 3 3
C | ; >
€c1 €cu €c

Figura 2.3 — Diagrama tensdo-deformagao para compressio axial do concreto, CEB-FIP MC90.

As equacdes que regem a relacdo entre tensao de compressao e deformacao do

concreto sa0 expressas a seguir.
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2
Ec gc _ gc
El € €
o, =—— EC Cg - f... para |5C| < l&, (2.1)
1+£ < —2}- :
Ecl gcl
- -1
1 2 "l
& &
o=l £ > ( "J+—g &= -f, para || > |&, 2.2)
_cu 8cu gcl cu gcl ’
gcl ng gcl

Com a razdo entre as deformagdes e o parametro adimensional dados na eq.

(2.3) e eq.(2.4), respectivamente.

= :l[l £, +1J+ l[lE" +1j 1 (2.3)
gcl 2 cl 4 2 Ecl 2
2
(=) (E2)rte- 2
ng Ecl gcl Ecl
&= 5 (2.4)
6
gcl Ecl
sendo:
o, tensao normal de compressao do concreto;
Som resisténcia a compressao do concreto;
E. modulo tangente do concreto;
E, modulo secante da origem ao pico de compressao do concreto;
£, deformacao especifica de compressao do concreto;
&, deformacdo especifica corresponde a f, ;
&, deformacao ultima do concreto;
¢ parametro adimensional.

Na regido tracionada do concreto, Figura 2.4, observa-se que o comportamento

sob tracdo ¢ representado por dois segmentos de reta. O modelo considerado por
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Figueiras (1983) contempla o enrijecimento a tragdo” do concreto. Desse modo, tem-se
a contribuicdo do concreto integro entre duas fissuras, com isso tornando-se mais
realistico na representacdo do comportamento do concreto submetido a esforgos de

tracdo.

8t 8m 8c

Figura 2.4 — Diagrama tensao-deformacao para tra¢ao axial do concreto, Figueiras (1983).

sendo:
f, resisténcia a tra¢ao no concreto;
g, deformagdo especifica limite do concreto a tragdo (&, =0,0020);
a coeficiente que impde o grau de enrijecimento (0,5<a <0,7).

2.5.2 Aplicado ao aco

O aco utilizado na construcdo civil tem comportamento ductil, por apresentar
um patamar de escoamento, sendo bastante semelhante quer na tragdo quer na
compressao. Um modelo elastoplastico pode ser considerado para representacao de seu
comportamento mecanico. Sob a acdo de esforcos combinados, esse comportamento ¢é
bem representado pelo critério de escoamento de Von Mises.

O comportamento mecanico das barras de ago, empregado nos modelos dos
elementos estruturais, foi representado por um modelo constitutivo uniaxial

elastoplastico perfeito, ilustrado na Figura 2.5.

? Enrijecimento a tragdo, designa a contribuigdo do concreto integro, entre duas fissuras sucessivas, que

exerce sobre a rigidez de um elemento de concreto armado fletido ou tracionado no estadio II.
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Figura 2.5 — Diagrama tensdo-deformag@o para o ago — elastoplastico perfeito.

Alternativamente o modelo para o ago poderia ser considerado com o fez Pinto
(2002) que admitiu diagrama bilinear, porém com possibilidade de encruamento

positivo, conforme Figura 2.6.

Figura 2.6 — Diagrama tensdo-deformag@o para o ago — elastoplastico com encruamento.

sendo:
o, tensdo normal de tracdo do ago;
1, resisténcia de escoamento do ago (E, =210000 MPa);
E modulo de elasticidade do ago;
E modulo de elasticidade do aco apos escoamento;
£, deformacao especifica de tra¢do do ago;
< deformacao especifica do aco correspondente a resisténcia de

escoamento;
~ ’ s fer — 0,
deformacao especifica méxima permitida para o aco (gyu =10 AO) .

Smax




Capitulo

ABORDAGENS NORMATIVAS E NOVA
CONSIDERACAO DE SEGURANCA

3.1 Consideracoes iniciais

Neste capitulo sdo abordados os métodos de dimensionamento e verificagdo da
seguranga utilizados nos projetos de célculo das estruturas, bem como o método
empregado na norma brasileira NBR 6118:2003 em vigor e uma possivel proposta de
dimensionamento e verificagdo da seguranga das estruturas de concreto armado,
considerando coeficiente global de seguranga e valores médios da resisténcia dos

materiais limitando-os aos valores de projeto.

3.2 Métodos de dimensionamento

Nas obras de engenharia, a principal preocupacdo ¢ manter a integridade
estrutural das construgdes. Porém, dois aspectos fundamentais devem ser considerados,
o de seguranga ¢ da economia. Seguranga que proporcione a estrutura capacidade de
suportar as variadas agdes que possam solicitd-las durante a vida 1til, assim como as
condicdes de funcionalidade a que foi destinada.

Para que a seguranca e a economia das estruturas fossem asseguradas, varios
métodos passaram a ser utilizados nos projetos estruturais, cujos estudos t€ém avancado

constantemente, na busca de melhores resultados.
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Segundo Zagottis (1974), o primeiro método empregado poderia ser
denominado método intuitivo, no qual a seguranga das construcdes era obtida pelas
concepgdes baseadas na intui¢do dos projetistas e construtores, que podia ser pura ou,
mais comumente, condicionada por sucessos e insucessos de constru¢des anteriores.

De acordo com o desenvolvimento da mecanica estrutural, foram criadas
teorias quantitativas que progressivamente reproduziam melhor os diversos
comportamentos estruturais. Essas melhorias ocorreram nas defini¢des reoldgicas dos
materiais, na determina¢do dos esforg¢os solicitantes, deformacgdes e deslocamentos
provocados por determinado carregamento ou na defini¢do de critérios de resisténcia
dos materiais.

Os métodos considerados nos projetos estruturais podem ser o método
empirico (comentado acima), o método deterministico, o semi-probabilistico e o

probabilistico. Estes métodos serdo brevemente comentados a seguir.

3.2.1 Método deterministico

De acordo com Zagottis (1974), o método deterministico significa que, para
um mesmo corpo, com as mesmas vinculagdes, a aplicagdo de uma solicitagdo, de
acordo com determinada lei de variacdo ao longo do tempo, se pudesse ser repetida
diversas vezes, produziria em todas elas os mesmos esforgos internos, as mesmas
deformacgdes e os mesmos deslocamentos.

Um método deterministico bastante conhecido ¢ o método das tensoes
admissiveis, cujo dimensionamento estrutural, para garantir a seguranca exige que, em
estado de servico, a mdxima tensdo atuante ndo ultrapasse determinado wvalor,
considerado como admissivel, (FUSCO, 1985).

Assim, para o caso de solicitagdes normais, como em flexdo de vigas, a

condig¢do descrita acima, pode ser representada da seguinte forma:

Gmax < adm (31)

Sabe-se que os primeiros valores atribuidos as tensdes admissiveis dos
materiais foram normalizados em fun¢cdo de experiéncias praticas dos projetos
realizados na época. O método das tensdes admissiveis foi um pequeno avango do

método intuitivo, até entdo empregado.
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Ao longo do tempo, procurou-se introduzir um critério mais racional na
defini¢ao das tensdes admissiveis. Para tanto, considerou-se o coeficiente de seguranga
interno impondo-se que a maior tensdo proveniente da utilizacdo da estrutura ndo
ultrapassasse o valor correspondente as tensdes de ruptura ou escoamento dos materiais,

dividida por y,, (ZAGOTTIS, 1974). Desse modo a eq.(3.1) passa a ser:

Omax < O = (3.2)
Vi
sendo:
f resisténcia obtida em ensaio padronizado;
Vi coeficiente de seguranga.

Os coeficientes de seguranca internos também eram determinados
empiricamente e os valores atribuidos conforme o sucesso das estruturas em uso. Os
coeficientes poderiam ser alterados, permitindo um progresso gradativo e seguro nos
critérios de projeto, de forma a atender aspectos econdmicos e de seguranca.

Segundo Zagottis (1974), o método das tensdes admissiveis procura estabelecer
uma medida da seguranca das estruturas e uma sistematica para introdugao da seguranga
nos projetos estruturais; porém, esta medida pode ser bastante deficiente. De acordo
com o autor, o coeficiente de segurang¢a deve justificar, além de outros fatores, a
variabilidade das resisténcias dos materiais, que sdo maiores com o crescimento das
dispersdes correspondentes.

Com relagdo a sistematica na introdugdo da seguranga nos projetos estruturais,
podem ser feitas algumas criticas do emprego deste método. Primeiramente, o aspecto
de haver apenas uma preocupacdo com o estabelecimento da “distancia” conveniente
entre a situacdo de uso e aquela correspondente a ruina (desagregacdo do material) ou
colapso (perda da capacidade portante) da estrutura. Assim, o método das tensdes
admissiveis ndo considera a verificagdo de outras condi¢des que possam invalidar a
utilizac¢ao da estrutura como, por exemplo, a sua deformagdo excessiva.

Entretanto, o método das tensdes admissiveis foi o primeiro a ser incorporado a
normalizacdo brasileira, no ano de 1940 com a primeira versao da NB-1, dando origem
a ABNT (Associacdo Brasileira de Normas Técnicas). Em 1960 foi editada a NB-1,
considerando o método dos coeficientes de seguranca internos e externos, sendo os

internos referentes a resisténcia dos materiais € o externo as solicitagcdes na estrutura.
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Apenas em 1978 a NB-1, denominada NBR 6118:1978, passou a utilizar o método dos
estados limites, que serd comentado posteriormente.

Castro et al. (1997), salientam que a transposi¢do de uma norma inicialmente
baseada em tensdes admissiveis para estados limites ¢ feita de maneira a ndo afetar de
forma significativa os resultados globais. Assim, apesar da mudanga brusca na parte
conceitual embutida nos métodos, os resultados ndo devem divergir significativamente

quando o projetista dimensiona a estrutura utilizando uma ou outra versao.

3.2.2 Método semi-probabilistico

O método semi-probabilistico ¢ fundamentado em andlise estatistica com
coeficientes ponderadores aplicados tanto as agcdes quanto as resisténcias dos materiais,
porém admitindo o comportamento estrutural como deterministico. Por esse fato ¢
chamado semi-probabilistico. O método mais utilizado nas estruturas de concreto ¢ o
dos estados limites, que ¢ um método semi-probabilistico.

Este método, semelhante aos demais, considera que a seguranga da estrutura
deve ser verificada em relagdo as situagdes que possam trazer riscos a integridade da
propria estrutura ou para uso normal da construgao.

As normas brasileiras em vigor, que tratam dos critérios de seguranca a serem
verificados no projeto estrutural sdo: a NBR 6118:2003 — Projeto de estruturas de
concreto ¢ a NBR 8681:2003 — Acdes e seguranga nas estruturas, que atribuem os
requisitos exigiveis na verificagdo da seguranca das estruturas de concreto usuais da
construgdo civil. A Norma de Ag¢des e Seguranca faz distingdo entre os estados limites
ultimos ¢ os estados limites de servigo.

Estados Limites Ultimos (ELU) sdo aqueles correspondentes ao esgotamento
da capacidade portante da estrutura, estando relacionados ao colapso ou outra forma de
ruina parcial ou total da estrutura, que paralise o uso da mesma.

Estados Limites de Utilizagdo ou de Servico (ELS) sdo aqueles
correspondentes as exigéncias funcionais, aparéncias, conforto dos usuarios e
durabilidade da estrutura. Os ELS decorrem de acdes cujas combinagdes podem ter
diferentes tempos de permanéncia na estrutura, como: combinacdes quase permanentes,
combinagdes freqiientes e combinagdes raras. As expressdes que regem tais

combinagdes serdo mostradas posteriormente.
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Apesar de avancgos nas pesquisas, ainda ndo se dispde de uma metodologia
totalmente fundamentada, que possa ser usada nas normas de projetos considerando o
comportamento ndo-linear que verifique simultaneamente o ELU e o ELS. Portanto,
duas metodologias procuram preencher essa lacuna. A primeira, liderada pelo
pesquisador Macchi (1995) defende a permanéncia do método semi-probabilistico,
porém sem descartar a necessidade de algumas adaptagdes. A segunda, conduzida por
Eibl (1995) e Konig (1997) defende o conceito de um unico coeficiente de seguranca
global relativo a resisténcia dos materiais, que serd comentada no item 3.5 deste
trabalho.

No Bulettin d’Information n° 229 do CEB (1995), Macchi (1995) defende a
permanéncia do método semi-probabilistico, pelo largo conhecimento adquirido até
entdo; ndo descartando a possibilidade de algumas alteragdes que poderiam ser feitas
para atender as novas necessidades e contemplar os novos conhecimentos. O autor
acrescenta que os novos métodos de dimensionamento necessitariam ser calibrados por
analise de confiabilidade e, ainda, ser aplicados em casos de estruturas reais,
considerando as varidveis que influenciam a seguranca. O pesquisador tece criticas ao
método dos coeficientes globais de seguranga, proposto por Konig et al. (1997), com
relagdo a real capacidade de modelagem de ruina, principalmente de estruturas
complexas.

Conforme Macchi (1995), a probabilidade de falha (ruina) de uma estrutura ¢
mais bem avaliada pelos estudos das fungdes de distribuigdo aleatorias das varidveis
envolvidas, tais como carregamento, geometria, resisténcias dos materiais, de acordo
com a analise de confiabilidade. Porém, esta analise ainda inviabiliza sua utilizacdo
corrente, favorecendo a adog@o usual de uma metodologia deterministica.

Segundo o Bulettin d’Information n° 229 do CEB (1995), os membros do
comité afirmam que o modelo ndo-linear ¢ o mais apropriado a ser considerado nas
analises, de modo que este deveria ser utilizado na calibragdo dos novos procedimentos
de dimensionamento e verificagdo da seguranca dos elementos estruturais. Este trabalho
considera a analise ndo-linear fisica para a nova proposta de dimensionamento e

verificacao de estruturas de concreto armado.
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3.2.3 Método probabilistico

A andlise probabilistica lida com as incertezas do problema em questdo, tanto
para as acdes, as resisténcias e para o comportamento estrutural. Segundo Fusco (1976),
as incertezas relacionadas aos problemas de engenharia decorrem da variabilidade
inerente aos fendmenos naturais, da falta de dados suficientes ou da falta de
entendimento completo de todas as causas e de todos os efeitos relacionados aos
sistemas materiais.

Os métodos probabilisticos de avaliagao da seguranca de estruturas consistem
na determinagdo da probabilidade de falha da estrutura, em condigdes reais de
funcionamento, utilizando técnicas baseadas na teoria da confiabilidade estrutural.

De acordo com Henriques (1998), a utilizagdo de métodos probabilisticos na
pratica corrente de projetos de engenharia civil, tem sido mais empregada no ramo da
engenharia maritima e hidrdulica; especificamente utilizada na avaliacdo de chuvas de
bacias hidrograficas, ou na avaliacio dos picos maximos de redes de agua no
saneamento. Segundo o referido autor, na engenharia de estruturas a aplicacdo deste
método encontra-se restrito a situagdes bastante particulares, como plataformas off
shore, acdes do vento e do trafego em pontes de grandes vaos e em outros poucos casos.

No dimensionamento de qualquer elemento estrutural ¢ necessario que a
resisténcia (R) seja maior que os esforcos solicitantes (S), atuantes durante toda a vida
util da estrutura. No entanto, durante as analises surgem incertezas ligadas a resisténcia
ou ao carregamento. Assim, sempre ird existir uma probabilidade de ruina associada a

um elemento ou a estrutura como um todo. Deste modo, a confiabilidade de uma

estrutura ou elemento pode ser avaliada quanto & probabilidade de falha (P(R < S)) ou

quanto a probabilidade de sobrevivéncia (P(R > S)), (ANG e TANG, 1984).

O problema basico da confiabilidade estrutural considera a resisténcia R e a
solicitagdo S, cada uma descrita pelas respectivas fungdes de densidade de

probabilidade f, e f, respectivamente. Portanto, a probabilidade de ruptura p, pode

ser definida conforme as equagdes abaixo.

P, :P(RSS):P(R—SSO):P(gglj (3.3)
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s =[] fus (rs)drds (3.4)

Varios pesquisadores t€ém se dedicado aos estudos do método probabilistico por
ser um procedimento que trata das varidveis aleatérias envolvidas nos problemas, assim,
representando melhor o sistema estrutural como um todo. Porém, as aplicagdes ao meio
técnico ocorrerdo em futuro ndo muito proximo.

Algumas pesquisas foram desenvolvidas no Departamento de Engenharia de
Estruturas — EESC/USP empregando o procedimento do método probabilistico, para
verificar a confiabilidade estrutural, assim como, a otimizacao de estruturas de concreto
armado; pode-se citar os trabalhos de Bernardo (1999) em que avaliou a seguranca e
confiabilidade em pavimentos de edificios, introduzindo conceitos probabilisticos e
estatisticos aplicados a um modelo de comportamento nao-linear para o concreto
armado, Chaves (2004), desenvolveu um programa computacional para a determinagao
da secdo transversal de pilares de concreto armado com o custo minimo e a
determinagdo do indice de confiabilidade desta estrutura para um estado limite e Neves
(2004), desenvolveu novas técnicas aproximadas de andlise de confiabilidade para
grelhas de concreto armado levando-se em consideragdo os varios modos importantes

de probabilidades de falha.

3.3 Prescricdoes normativas

A seguir sdo apresentadas as prescrigdes adotadas pela normalizagdo brasileira,

empregadas no presente trabalho.

3.3.1 Coeficientes de ponderacao das acoes

Os coeficientes de ponderagao aqui relacionados estdo de acordo com as
recomendacdes das normas NBR 6118:2003 ¢ NBR 8681:2003. O valor de célculo das
acOes ¢ obtido a partir dos respectivos valores caracteristicos, multiplicando-os pelo

coeficiente de ponderagdo y,, que se desdobra em trés outros coeficientes, como

mostra a eq.(3.5).

V=V V2 Vp3 (3.5)
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O coeficiente y,, leva em consideragdo a variabilidade das agdes, y

considera os possiveis erros de avaliacdo dos efeitos das agdes, seja por problemas
construtivos, seja por deficiéncia do método de calculo empregado. Por fim, o

coeficiente y,, leva em conta a ocorréncia simultanea das agdes, sendo substituido por

fatores de combinacao ou de reducgao (l//i ) , como mostra a Tabela 3.1, de acordo com a

combinacdo de acdes empregada ou o estado limite analisado, segundo a

NBR 6118:2003.

Tabela 3.1 — Coeficientes ponderadores de agdes variaveis, NBR 6118:2003.

Cargas acidentais de edificios -
Yo ¥, ¥,
Locais em que nao ha predominancia de pesos de
equipamentos que permanecem fixos por longos periodos 0,5 0,4 0,3
de tempo, nem de elevadas concentragdes de pessoas.
Locais em que nao ha predominancia de pesos de
equipamentos que permanecem fixos por longos periodos 0,7 0,6 0,4
de tempo, ou de elevada concentragdo de pessoas.
Biblioteca, arquivos, oficinas e garagens. 0,8 0,7 0,6

O fator ponderador y,, considerando-se a analise linear, pode ser aplicado

tanto na majoracao das a¢des quanto nos seus efeitos, pois o resultado ndo sera alterado.
De acordo com a NBR 8681:2003, se os calculos dos esforcos solicitantes atuantes

forem feitos em regime elastico linear, o coeficiente y, pode ser multiplicado tanto no

carregamento caracteristico quanto diretamente ao esforco caracteristico, pois

independe da ordem de aplicacdo do coeficiente, conforme as expressdes abaixo.

S,=S(7,F.) (3.6)
Sdzyf'Sk:7/_f'S(Ec) (3.7)
sendo:

F, acdo caracteristica;

S esforgo solicitante de célculo ou caracteristico.
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Entretanto, se o calculo dos esfor¢os solicitantes for feito por um processo nao-

linear, o coeficiente y, deverd ser aplicado & agdo caracteristica, conforme €q.(3.8),

devido a inexisténcia de proporcionalidade entre causas e efeitos.

S,=5(y,-F,) (3.8)

A NBR 8681:2003 estabelece os coeficientes de ponderagdo das agdes no ELU,
para cargas permanentes € para a carga variavel principal, como mostra a Tabela 3.2,

que considerou-se o valor de y,, =10, resultando y, =y, -y,. Porém, para a
combinag¢do das demais cargas variaveis, toma-se y,, =y,, cujos respectivos valores

foram mostrados na Tabela 3.1.

Tabela 3.2 — Coeficientes ¥, = sy * ¥ ;3 NBR 8681:2003.

Acohes
Combinacoes de —
Permanentes (7, =y ,) Variaveis (7, =7,)
acoes
Desfavoravel = Favoravel Geral  Temporaria

Normais 1,4 1,0 1,4 1,2
Especiais ou de

1,3 1,0 1,2 1,0
construcao
Excepcionais 1,2 1,0 1,0 0

Neste trabalho serdo analisadas as condi¢des de projeto para elementos
estruturais de concreto armado submetidos as condi¢des usuais, empregando-se apenas
as combinagdes normais na verificagdo do ELU, expressa pela eq.(3.9). Nao foram

consideradas as agdes indiretas permanentes, como retra¢ao e variaveis térmicas.

Fp =7 Faty, Fqlk"'ZWOj'Epk (3.9
Jj=2
sendo:
F, ok valor caracteristico das a¢des permanentes diretas;

F;lk valor caracteristico da agdo variavel principal;
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F, valor caracteristico das demais agdes variaveis;
Vo, fator de combinagao das cargas variaveis.

Na consideracdo dos estados limites de servico, os coeficientes de ponderagao

das agdes sdo tomados com valor y,,-y,, =10, portanto y, =y,,, em que o valor de

7, € variavel de acordo com a analise que se deseja fazer, conforme Tabela 3.1.

¥,;,=1,0 para combinagdes raras;
¥:, =¥, para combinagdes freqiientes;

¥, =¥, para combinagdes quase permanentes.

De acordo com a NBR 6118:2003, o estado limite de servigo (ELS) deve ser
verificado com uma das combinag¢des mostradas abaixo. Nos exemplos apresentados no
capitulo 4 deste trabalho, foram utilizadas as combinacdes quase-permanentes e

combinagdes freqiientes.

&  Combinagées Quase Permanentes (COP)
Nestas combinagdes as acdes podem atuar durante grande parte do periodo de
vida da estrutura e sua consideracdo ¢ necessaria na verificacdo do estado limite de

deformacdes excessivas, segundo a eq.(3.10).

Fd,ser = Zng,k + ZWZ_/‘F:Z/,I( (310)

& Combinagoes Fregiientes (CF)
Nestas combinagdes, as agdes se repetem varias vezes durante o periodo de
vida da estrutura e sua consideracdo ¢ necessdria para verificar o estado limite de

formagao de fissuras, de abertura de fissuras e vibrac¢des, conforme a eq.(3.11).

Fd,ser = Zng,k +l//lF:]1,k +zl//2qu/,k (311)

& Combinacées Raras (CR)
Nestas combinagoes as agdes algumas vezes ocorrem durante o periodo de vida
da estrutura e sua consideracao ¢ necessaria na verificacao do estado limite de formacao

de fissuras, de acordo com a eq.(3.12).
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Fd,ser = Zng,k +Fql,k +ZW1quj,k (312)

3.3.2 Ponderadores das resisténcias dos materiais

Os coeficientes ponderadores aplicados aos materiais que fazem parte da

estrutura tém suas resisténcias caracteristicas minoradas pelo pardmetro y, , segundo o

método semi-probabilistico. De acordo com a NBR 6118:2003, os valores dos

coeficientes das resisténcias nos estados limites ultimos sdo indicados na Tabela 3.3

Tabela 3.3 — Valores do coeficientes de . e 7, NBR 6118:2003.

Concreto Aco
Combinacoes
Ve Vs
Normais 1.4 1,15
Especiais ou de construcao 1,2 1,15
Excepcionais 1,2 1,0

Para os coeficientes de ponderacdo das resisténcias nos estados limites de

servico, a NBR 6118:2003 indica a ndo necessidade de minoragdo, portanto, y, =1,0

para os materiais que compdem a estrutura. Assim, emprega-se a propria resisténcia

caracteristica dos materiais.

3.3.3 Verificaciao do estado limite de fissuracao

Em estruturas de concreto armado, a fissuracdo ocorre quando as tensdes de
tracdo excedem a resisténcia dos elementos. Nestes elementos, as fissuras sdo
inevitaveis, em virtude da baixa resisténcia do concreto a tracao, devendo-se limitar as
suas aberturas. Sabe-se que a fissuragdo permite a entrada de agentes agressivos capazes
de desencadear a maioria de seus mecanismos de degradacdo, comprometendo a
utilizagdo dos elementos tanto na redu¢do da durabilidade quanto no prejuizo que pode
trazer ao seu funcionamento e a sua estética.

A verificagdo de aberturas de fissuras ¢ feita para o estado limite de servigo sob

acdo das combinacdes freqlientes. No ELS as estruturas trabalham parcialmente nos
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Estadios I e II. A separagdo entre esses dois estddios em pecas fletidas ¢ definida pelo
momento de fissuragao.

A NBR 6118:2003 estabelece valores de abertura méaxima caracteristica das
fissuras em funcdo da classe de agressividade ambiental, conforme apresentado na

Tabela 3.4, apenas para elementos estruturais de concreto armado.

Tabela 3.4 — Limites de fissuragdo, NBR 6118:2003.

Classe de Agressividade Combinacio de acio em
Exigéncia a fissuraciao
Ambiental (CAA) servico
CAA1 w, <0,4 mm
CAA IlaCAAIII w, 0,3 mm Combinacao freqiiente
CAA IV w, <0,2 mm

A NBR 6118:2003 apresenta duas expressdes que determinam a abertura
caracteristica das fissuras em elementos de concreto, eq.(3.13) e eq.(3.14), para

formagdo sistematica e assistemdtica das fissuras, respectivamente.

4
W= O[S (3.13)
12,57, E \p,

w2 9 30
e =
12’5.77[ Es ]Fctm

(3.14)

sendo:
) didmetro da barra ou do conjunto de barras tracionadas;
coeficiente de conformagao superficial da armadura considerada, para
i barra com alta aderéncia 7, = 2,25;
E modulo de elasticidade do ago;
o tensdo de tragdo no centro de gravidade da armadura, calculada no
s estadio II;

» A, ,
taxa geométrica de armadura, sendo p, = A‘ - taxa de 4rea das
pl" cr

barras relativa a area do concreto envolvente;

Som resisténcia média a tra¢ao do concreto.
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O limite para aberturas de fissuras (wk) determinadas com as expressdes

acima deve ser o menor valor entre eles.

Segundo Mollica Jinior (1986), a formagdo sistematica de fissuras ocorre
quando a resultante de tracdo na barra de aco for maior ou igual a resultante de tragdo
no concreto; elas sdo caracterizadas pela uniformidade de espagamento e de abertura. A
formacgdo assistematica de fissuras ocorre quando a taxa geométrica de armadura ¢
menor que a razao entre a resisténcia a tragdo do concreto e a tensdo na armadura na
secdo fissurada. Assim, a fissuracdo assistematica ocorre nas pecas com baixas taxas de
armadura, apresentando falta de uniformidade no espacamento e na abertura das

fissuras. As referidas formagdes sao ilustradas na Figura 3.1.

a=
S

—7772272— I — | — — — 7777 —
Rst Rst
s |} s |
(a)

V'_VTR
Rst Rst
= | e |

(b)

Figura 3.1 — Formag@o de fissuras: a) sistematica ¢ b) assistematica, Mollica Junior (1986) [adaptada].

Leggerini e Campos Filho (2004) desenvolveram um programa com interface
grafica para automatizar os procedimentos de verificagdo do estado limite de servico de
abertura das fissuras em segOes retangulares e do tipo “T” para pegas de concreto
armado submetidas a flexdo simples, de acordo com as recomendagdes da
NBR 6118:2003.

No presente estudo foi desenvolvido um programa no software MathCad para a
verificagdo de abertura de fissuras em elementos de concreto armado, baseado nestas

expressoes.
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3.3.4 Verificacao do estado limite de deformacao excessiva

De acordo com NBR 6118:2003, o estado limite de deformacgdes excessivas € o
estado em que as deformagdes atingem os limites estabelecidos para uso normal da
edificacao.

De acordo com Carvalho e Figueiredo Filho (2004), na verificacdo dos estados
limites de deformagdes excessivas devem ser analisadas, além das combinagdes de
acoes a que os elementos estdo submetidos, as propriedades geométricas das segdes, 0s
efeitos da fissura¢do e da fluéncia do concreto ¢ as flechas-limite, sendo estas ultimas
diretamente ligadas ao tipo ou a destinacdo do elemento estrutural.

A verificagdo dos valores limites estabelecidos pela NBR 6118:2003 para a
deformacdo da estrutura, mais apropriadamente rotagcdes e deslocamentos em elementos
lineares, analisados isoladamente e submetidos a combinac¢des de acdes, deve ser
realizada por modelos que considerem a rigidez efetiva das se¢des da pega estrutural.
Com isso, leva-se em consideragdo a presenca das armaduras, a existéncia de fissuras no
concreto e as deformacgdes diferidas no tempo.

Os deslocamentos limites sdo valores praticos utilizados para verificagdes em
servigo do estado limite de deformacdes excessivas da estrutura, definidos pela
NBR 6118:2003. Os limites da Tabela 3.5 sdo alguns limites para deslocamentos
estabelecidos pela NBR 6118:2003. Neste caso apresentam-se apenas os relacionados a

aceitabilidade sensorial, por este ser o tipo de efeito tratado neste trabalho.

Tabela 3.5 — Limites para deslocamentos, NBR 6118:2003.

Razao da Deslocamento Deslocamento
Exemplo

limitacao a considerar limite
' Deslocamentos visiveis em /

Visual _ Total ASO

elementos estruturais

‘ ‘ ‘ Devido a cargas ,

Outro Vibragdes sentidas no piso . . A 50

acidentais

Observagées: * Todos os valores limites de deslocamentos supdem elementos de vdo ¢ suportados em
ambas as extremidades por apoios que ndo se movem. Quando se tratar de balangos, o vao equivalente a
ser considerado deve ser o dobro do comprimento do balango.

* Deslocamentos excessivos podem ser parcialmente compensados por contra-flechas.
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Nos elementos de concreto armado, o calculo da rigidez e, conseqiientemente
dos deslocamentos, torna-se mais complexo, pois além da existéncia da armadura,
acentuando a heterogeneidade do material, existe a possibilidade de regides dos
elementos terem parte do concreto fissurado, o que diminui a rigidez das segdes nessas
regioes.

Sabe-se que as secdes de uma viga de concreto armado trabalham nos estadios
I e II, quando solicitadas pelas acdes de servico e sua rigidez ¢ substancialmente afetada
pelo momento e pelo grau de fissuracdo atuante no concreto. Desse modo, para nio
introduzir a variagdo da inércia na pega de concreto, ¢ necessario utilizar uma inércia
equivalente que contemple tal situacdo de maneira aproximada.

O modelo proposto por Branson (1968), na avaliagdo de flechas em elementos
de concreto armado, admite para todo o elemento uma Unica inércia que representa os
trechos fissurados e ndo fissurados.

Para a avaliacdo aproximada da flecha imediata em vigas de concreto a
NBR 6118:2003 considera a expressao proposta por Branson (1968), para o célculo da

rigidez equivalente, como mostra a eq.(3.15)

M, M,
(El)eq =E_ T+ 1- Iy A, t<E_ -1, (3.15)
sendo:
I, momento de inércia da se¢do bruta de concreto;
momento de inércia da se¢ao fissurada de concreto no estadio II,
E
Ly calculada com o, =—~;

cs
momento fletor na sec¢ao critica do vao considerado, momento
M, maximo no vao para vigas biapoiadas ou continuas e no apoio para
balangos, para a combinacao de agdes considerada nessa avaliagao;

M, momento de fissuracdo do elemento estrutural;

E, modulo de elasticidade secante do concreto.

O momento de fissuragdo ¢ definido como o momento fletor que a segao
transversal ¢ capaz de resistir sem a colaboragdo das barras das armaduras, sendo
determinado pela eq.(3.16), considerando as hipdteses das se¢des homogéneas da

Resisténcia dos Materiais.
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v
M =a T L (3.16)
Y
sendo:
Fator que correlaciona aproximadamente a resisténcia a tracao na
a flexdo com a resisténcia a tragdo direta, sendo 1,2 para se¢des do tipo
“T” ou duplo “T” e 1,5 para se¢des retangulares;
y, distancia do centro de gravidade da se¢do a fibra mais tracionada;
2
Jem resisténcia a tra¢do direta do concreto - £, =0,30- 1, ké em MPa .

O deslocamento imediato ou instantdneo (sem considerar a fluéncia) em vigas
de concreto armado ¢ determinado pelas expressoes da Mecanica Cléssica, que depende
do tipo de condi¢do estatica do sistema e do tipo de agdes atuantes, utilizando-se a
rigidez equivalente conforme a eq.(3.15).

Considera-se que as deformacdes provenientes da fluéncia sejam oriundas das
acOes permanentes. Porém, para calcula-las utiliza-se a combinagdo quase permanente,
pois parte da carga acidental atua durante grande parcela do periodo de vida da
estrutura, conforme sugere a NBR 6118:2003.

Na verificagdo do comportamento dos elementos estruturais considerando a
ndo-linearidade fisica para o efeito de fluéncia (go), o programa desenvolvido por
Oliveira (2001) — ANPAV, emprega a metodologia utilizada por Fusco (1981), que
considera a decalagem do diagrama tensdo-deformacdo para o concreto entre os

instantes ¢, e ¢, na qual esta translagdo do diagrama tem razdo ¢ paralelamente ao eixo
de ¢,.
Segundo a NBR 6118:2003, a flecha adicional diferida no tempo para vigas de

concreto armado pode ser calculada de maneira aproximada pela multiplicacdo da

flecha imediata pelo fator o, dado pela eq.(3.17).

a/:A_cf
1+50-p'

(3.17)
sendo:

o, taxa geométrica de armadura de compressao [ pl=— j ;
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varia¢do do coeficiente fungdo do tempo,

onde A& =E&(1)—&(¢,)

0, 68-(0,996 )~t°’32 parat <70 meses

AE §(1)=
2 parat>70 meses

t —tempo em meses;
t, —1dade, em meses, relativa a data de aplicagdo da carga de longa

duracao.

Portanto, o valor da flecha total no tempo infinito, segundo a NBR 6118:2003,

para uma viga de concreto armado ¢ determinado conforme a eq.(3.18)

a,=a,-(1+a,) (3.18)
sendo:

a, flecha final no tempo infinito;

a, flecha imediata em virtude das cargas permanentes.

No presente estudo foi desenvolvido um programa no software MathCad para

o calculo de flechas em elementos de concreto armado, baseado nestas expressoes.

3.4 Proposta de dimensionamento

Neste estudo € apresentada uma proposta de dimensionamento considerando os
valores médios para as relagdes tensdo-deformacgdo no ago e no concreto, limitando-se

as suas resisténcias aos valores de célculo ( f,). Esta proposta apesar de denominada

proposta de dimensionamento ela vem contemplar a verificagdo simultanea dos estados
limites Gltimos e de servigos de pegas de concreto armado.
A defini¢do de uma relagdo constitutiva para o agco € mais simples, em virtude

da invariabilidade do seu moddulo de deformacdo longitudinal, como mostra a Figura

3.2.
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Figura 3.2 — Diagrama tensdo-deformacao do aco.

A definicdo de uma relagdo constitutiva para o concreto torna-se mais
complexa, dada a variabilidade do seu médulo de deformacgao longitudinal. Ao limitar a
tensao ao valor da resisténcia de projeto alteram-se, além da capacidade resistente
tedrica, as relagdes constitutivas do material. A curva tensdo-deformagao
correspondente aos valores médios ¢ substituida por uma relag@o elastoplastica perfeita
até que seja atingida a deformacao ultima do concreto a partir do que volta a considerar
a relacdo média, na fase final do amolecimento, como mostra a Figura 3.3. A curva

tensdo-deformagdo do concreto a compressdo considerada corresponde a proposta pelo

CEB-FIP MC90.

3510 T
310" T

2510 T

Tensdo (Pa)

1510 T 7 ~

1 1 1 1 1
0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005

Deformagao (8)
— Valor médio
— ° Valor de projeto

= =* Proposta de dimensionamento

Figura 3.3 — Diagrama tensdo-deformacdo do concreto C30, CEB-FIP MC90.




Capitulo 3 — Abordagens normativas e nova consideragdo de seguranca 34

3.5 Proposta para uma nova consideracio de

seguranca

O calculo de estruturas de concreto armado e protendido, considerando o ELU,
deve satisfazer em cada secdo transversal a condi¢ao de os esforcos solicitantes serem

menores ou iguais a capacidade resistente nesta regido, conforme a eq.(3.19).

S, <R, (3.19)

Sabe-se que a determinagcdo dos esforgos internos e externos de calculo
atuantes na se¢do transversal usualmente ¢ feita de forma independente. Porém, esta
separacao € inconsistente para estruturas hiperestaticas do ponto de vista mecanico, em
virtude da redistribuicdo dos esforgos solicitantes que depende da rigidez relativa dos
componentes estruturais.

Em estruturas isostaticas, a distribui¢ao dos esforcos solicitantes ¢ determinada
apenas pelas condi¢des de equilibrio. Alcangada a capacidade resistente da segdo
transversal, um novo estado de equilibrio da se¢do tornar-se-ia impossivel. Portanto,
acrescido o carregamento, ¢ inadmissivel aumentar a capacidade resistente em qualquer
secdo transversal da estrutura. Assim, a margem de seguranga da secdo transversal
critica ¢ igual a margem de toda estrutura.

No caso de estruturas hiperestaticas, ¢ possivel um acréscimo no carregamento
depois de alcangada a capacidade resistente em uma ou mais se¢des transversais, pois a
distribuicdo dos esforgos solicitantes ¢ determinada simultaneamente pelas condi¢des de
equilibrio e de compatibilidade, caso exista capacidade de deformagdo plastica de pelo
menos uma se¢do transversal critica. Portanto, as capacidades resistentes da secao
transversal e da estrutura ndo sdo as mesmas.

Segundo Tue (1996), Konig et al. (1997), a margem de seguranca da se¢do
transversal de concreto armado pode ser descrita pela razdo entre a capacidade resistente
tedrica determinada com os valores médios e os valores de projeto das resisténcias dos
materiais.

O tratamento da margem de seguranca das estruturas de concreto novamente
estd em sendo abordado no ambito académico, pela larga utilizagdo de procedimentos

nao-lineares. De acordo com o Bulettin d’Information n° 229 do CEB (1995), a proposta
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dos membros do CEB-Commission 1 ¢ criar um conceito de seguranca consistente,
utilizando a ndo-linearidade fisica para todos os tipos de modelos de estruturas. Porém,
os membros do grupo deixam claro que a probabilidade de ruina pode ser avaliada pela
abordagem probabilistica, em virtude da variabilidade das resisténcias dos materiais e
das a¢des. Entretanto, a avaliagdo probabilistica aplicada as estruturas ainda nao ¢ viavel
para o uso pratico.

A nova proposta para dimensionamento de estruturas de concreto que pode ser
implantada consiste no emprego do método dos coeficientes globais. Esta proposta, de
acordo com o Bulettin d’Information n° 239 do CEB (1997), tem como finalidade
estabelecer uma metodologia consistente capaz de ser utilizada para qualquer tipo de

modelo e de estrutura. A eq.(3.20) expressa o método dos coeficientes globais.

Rsys
S(7,0+y, G)<—== (3.20)
ygl
sendo:

S esforgos solicitantes;

7, fator de seguranca parcial para agdes variaveis;

0 acdes variavelis;

Ve fator de seguranga parcial para agdes permanentes;

G acOes permanentes;

Rsys capacidade resiste da estrutura;

Va fator de segurancga global para resisténcia da estrutura.

A grande dificuldade estd na defini¢do do valor do coeficiente global a ser
utilizado. O coeficiente pode variar de acordo com o mecanismo de ruina da estrutura,
pelo concreto ou pelo aco. Definindo-se as resisténcias médias® dos materiais de forma

simplificada conforme a eq.(3.21):

Jon =110+ 1,

£ =110-1, (3.21)

3 As resisténciass médias descritas ndo sio as médias obtidas por meio de analise estatistica.
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De acordo com as resisténcias dos materiais definidas acima, o coeficiente
global ( ng) para uma secdo transversal situa-se aproximadamente entre 1,65, quando
ocorre o esgotamento da capacidade resistente do concreto e 1,265 quando esgota a
capacidade resistente do aco, ao serem utilizados coeficientes de minoracdo das
resisténcia de y,=1,5 e y, =1,15 para o concreto e para o ago, respectivamente,
conforme CEB-FIP MC90. Estes valores podem ser calculados de forma analitica

apresentados por Konig et al. (1997), como mostra a eq.(3.22) e eq.(3.23) para o

concreto € para o ago.

=Lt e fm1107 = = o1105-1650 (22)
s cd

f;zd:% e f,=L10-f, = M=1,10-1,15:1,265 (3.23)
s yd

Os coeficientes de segurancga sdo diferentes se a ruptura ocorrer no concreto ou
no aco, como comentado no pardgrafo anterior. Caso a ruptura seja mista, ha uma
lacuna no procedimento, ndo sendo determinado o coeficiente de seguranca nesses
casos, o que dificulta a definicdo de uma metodologia tnica para a verificagdo das
estruturas. Sabe-se que, normalmente, as vigas sdo projetadas para um estado limite
ultimo definido para deformacdo excessiva das armaduras de flexdo, enquanto os
pilares, pelo esmagamento do concreto.

Segundo Konig et al. (1997), um possivel caminho para uma investigacao
deterministica do coeficiente global de seguranga ¢ a modificagdo na resisténcia média
do concreto; sendo a solug@o encontrada pelo referido autor e pelos membros do CEB-
Commission 1 para adaptar o valor da resisténcia média do concreto, desse modo
substituindo-a por um valor convencional de referéncia. Pesquisas realizadas por Konig
et al. (1997) apud. Bulettin d’Information n° 239 do CEB (1997) afirmam que a
resisténcia média do concreto, medida in-situ, ¢ cerca de 85% do respectivo valor da

resisténcia caracteristica a compressao, podendo ser expresso conforme a eq.(3.24).

* Kénig G., Soukov D., Jungwirth F. (1997) — Sichere Betonproduktion fiir Stahlbetontragwerke,
intermediate report 2, March 1997.
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on 0,85 (3.24)

ck

No entanto, as consideracdes feitas para o diagrama parabolico da tensdo-
deformagdo para o concreto e o diagrama bi-linear para o ago foram mantidas
inalteradas.

Considerando valida a eq.(3.24), os valores médios da resisténcia do concreto e
do ago para determinac¢dao do comportamento de estruturas de concreto armado, podem
ser redefinidos conforme a eq.(3.25), sendo neste texto denominados valores de
referéncia das resisténcias dos materiais, para ndo serem confundidos com valores

médios anteriormente definidos.

Jer = 0,851

fr=110-1, (3.25)

Portanto, aceita a validade da eq. (3.25), os coeficientes globais de seguranca
referidos aos dois tipos de ruptura (fragil ou ductil) tornam-se bastante proximos,

podendo ser considerados iguais a 1,27. Lembrando que os coeficientes ponderadores

da resisténcia do concreto (y,) e do ago (7,), estdo de acordo com CEB-FIP MC90. A

verificagdo analitica do coeficiente para o concreto e o ago ¢ mostrada abaixo.

fcd:{C; e £.-085f, = Ju_0g5.15-1275 (3.26)
) cd
fyk fyR

S = e fro=L10-f, = =£=1101,15=1265 (3.27)
1,15 S

Para comprovar as consideragdes acima, Konig et al. (1997) e Anher e Tue
(1997) fizeram algumas analises para verificar a capacidade resistente de uma se¢do
transversal de concreto armado submetida a flexdo pura. A Figura 3.4 mostra os
resultados das analises nos quais foram empregados valores diferentes para as
resisténcia dos materiais, com valores médios e de referéncia conforme a eq.(3.21) e a

eq.(3.25), respectivamente.
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A mudanga na resisténcia média adotada para os materiais segundo a eq.(3.25)
influencia na determinacao da capacidade resistente da secdo transversal, como pode-se

perceber na Figura 3.4. Observa-se pequena variagdo do coeficiente global de seguranga

( 4 g,) entre os momentos resistentes com o acréscimo da taxa de armadura, quando sdo
utilizadas as resisténcias de referéncia, tornando-se praticamente constante. No entanto,
empregando-se os valores médios da resisténcia dos materiais esta variagdo ¢ bastante

significativa. Assim, torna-se bastante favoravel para o emprego do coeficiente global

de seguranca tnico em estruturas de concreto.

1,38

1,36

— Mpl 1. 1fck/Mpl d
S — Mpl,0.85FckiNpl, d

i /
130 -_ﬂ_,-’”

1.28 F B

1.26

My My g

0 0,005 0,0 0015 0,02 0,025

Taxa de armadura [ )

Figura 3.4 — Razdo ente os momentos resistentes com diferentes resisténcia dos materiais — Konig et al.

(1997) e Ahner & Tue (1997) [adaptada].

sendo:
momento resistente obtido com as resisténcias médias e de referéncia,
o segundo a eq.(3.21) e eq.(3.25);

M pld momento resistente obtido com as resisténcias de calculo.

Com o intuito de confirmar os resultados apresentados acima, foram feitas no
presente trabalho algumas analises para uma se¢do transversal com largura de 15 cm e
altura de 60 cm, submetida a flexdo pura considerando resisténcia caracteristica a
compressdo do concreto de 25 MPa e resisténcia caracteristica a tracdo do aco de 500
MPa, como mostra a Figura 3.5. Nestas andlises foram empregados os valores dos

coeficientes ponderadores segundo o CEB-FIP MC90 (7, =L,5 e y, =1,15).
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Figura 3.5 — Raz&o ente os momentos resistentes da se¢do retangular submetida a flexao simples.

Os valores da relacdo entre os momentos resistentes permaneceram
praticamente constantes quando utilizados os valores de referéncia das resisténcias dos
materiais, enquanto para os valores médios ocorreu grande variagdo a medida que se
aumentava a taxa de armadura. A pequena mudanca com os valores de referéncia
ocorreu quando o elemento passou para o dominio 4, dominio este ndo recomendado
para dimensionamento de pecas de concreto armado, em virtude do subaproveitamento
do ago e por ocorrer ruptura fragil dos materiais.

A Figura 3.5 confirma a pequena variabilidade do coeficiente global, tornado-
se bastante favoravel para o emprego de um coeficiente de seguranga praticamente
constante.

Alguns trabalhos foram desenvolvidos com o intuito de verificar o
comportamento das estruturas de concreto, considerando a analise nao-linear e as
relagdes das resisténcias médias e de referéncia dos materiais, mostrados acima.

Ahner (1999), mostrou a expressiva vantagem dos métodos ndo-lineares, bem
como a diferenca do comportamento utilizando-se a resisténcia de calculo, média e de
referéncia, com um ganho na rigidez dos elementos quando utilizadas as resisténcias
médias e de referéncia. O autor analisou um portico plano para verificar a influéncia do

efeito de segunda ordem, cujos resultados foram satisfatoérios empregando os valores de
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referéncia que proporcionam um coeficiente de seguranga de 1,30, independente do

critério de ruptura.

Ahner (2000) fez analise de pilares esbeltos submetidos a compressdo

excéntrica, tendo observado que o indice de confiabilidade (f) utilizando-se a

resisténcia de referéncia dos materiais em andlise ndo-linear conduz a valor
relativamente uniforme para diferentes situagdes de projeto. Na maioria das vezes o

indice de confiabilidade encontrado era maior que 4,70, com uma probabilidade de

ruptura de aproximadamente 10, valor este considerado satisfatorio em elementos
estruturais de vigas de concreto armado submetidos a flexao.

Wittek e Meiswinkel (2000) analisaram a carga ultima de projeto em pecas
fletidas e constataram que a seguranca do sistema pode ser realizada com andlise ndo-
linear fisica, admitindo-se valores de referéncia para o ELU.

Henriques et al. (2002) desenvolveram um método bastante semelhante ao
proposto pelo Bulettin d’Information n°® 239 do CEB (1997), utilizando resisténcia
média dos materiais, em que o coeficiente global varia de acordo com a posi¢@o da linha

neutra e a resisténcia do concreto, praticamente constante para uma profundidade da

linha neutra de §:O,35. Os dois métodos, Konig et al. (1997) e Henriques et al.

(2002) proporcionaram resultados semelhantes, com pequena diferenca quando se
empregam maiores taxas de armaduras de tragao.

Admitidas como validas as consideracdes feitas quanto as resisténcias médias
dos materiais propostas por Konig et al. (1997), cabe adaptd-las a normalizag¢do

brasileira. Sabe-se que o coeficiente de minoragdo da resisténcia aplicado ao ago

(7,=1,15) é o mesmo tanto para CEB-FIB MC90 quanto para a NBR 6118:2003.

Porém, o coeficiente aplicado ao concreto (76) ¢ diferente, com o valor de y, =1,4

utilizado pela NBR 6118:2003. Assim, o coeficiente global de seguranca pode ser

determinado analiticamente conforme a eq.(3.28).
[, =0,85-f, = &=0,85-l,4=1,19 (3.28)
cd

Como a idéia ¢ manter um mesmo coeficiente de seguranga, independente do

tipo de ruptura, seja por esmagamento do concreto ou por alongamento excessivo da
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armadura, deve-se determinar um valor para que a resisténcia do ago proporcione um

coeficiente de seguranga igual ao do concreto, conforme mostra a eq.(3.29).

/, S
Dm 119 = =1,19. 22
Som 15

vd ’

N =1,035- f,, (3.29)

ym

Percebe-se que, para obtencao da resisténcia média do ago, os coeficientes sdo
diferentes. O Bulettin d Information n° 239 do CEB (1997) nao justifica a consideragao

do valor 1,10 para a resisténcia média e algumas pesquisas realizadas com objetivo de

definir esse valor ndo obtiveram sucesso. Tem-se conhecimento que o critério de
produgdo do ago ¢ mais rigoroso que o do concreto, por isso, o valor de 10% da
resisténcia caracteristica para o aco parece estar excessivo.

Segundo Oliveira (2001), resultados obtidos no laboratério do Departamento
de Engenharia de Estruturas da EESC/USP, ndo divulgados formalmente, sugerem
resisténcias médias bem proximas do valor caracteristico da resisténcia de escoamento
do ago. Assim, a bem da consisténcia, parece razoavel adotar a razdo entre o valor

médio e o valor caracteristico da resisténcia do aco em 1,035, com acréscimo de 3,5%.

Portanto, a resisténcia média dos materiais, adaptada a normalizagdo brasileira serd dada

pela eq.(3.30), também denominada resisténcia de referéncia.

fcR = 0’85'ka
(3.30)
fyR :1,035-fyk

Com o intuito de verificar-se o comportamento do método do coeficiente
global de seguranca, foram realizadas algumas andlises para a avaliagdo da capacidade
resistente de seg¢des transversais submetidas a flexdo pura, conforme mostra a Figura
3.6. Nestas analises considerou-se o diagrama parabola-retangulo para o concreto ¢ bi-

linear para o ago, verificando o estado limite tltimo da segao.
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Figura 3.6 — Secao transversal submetida a flexdo: a) retangular e b) do tipo “T”. Medidas em cm.

Os resultados obtidos para a se¢do retangular a flexao simples em que se variou

a taxa de armadura e a classe de concreto sdo mostrados na Figura 3.7 e Figura 3.8.
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Figura 3.7 — Secdo retangular submetida a flexdo: a) sem armadura de compressao e b) armadura de

compressio (2¢6, 30mm) .
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Figura 3.8 — Secdo retangular submetida a flexdo: a) taxa de armadura de compressdo p =0,25% eb)

taxa de armadura de compressdo p =0,50% .

Os resultados obtidos para a secdo do tipo “T” sdo mostrados na Figura 3.9 e
Figura 3.10.

Secdo do tipo"T" - sem armadura de compresséo Secdo dotipo"T" - p'=0,075% - As'=2§6,30 mm
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Figura 3.9 — Secao do tipo “T” submetida a flexdo: a) sem armadura de compressdo e b) armadura de

compressio (2¢6, 30mm) )
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Figura 3.10 — Seg¢do do tipo “T” submetida & flexdo: a) taxa de armadura de compressio p =0,25% e

b) taxa de armadura de compressio p =0,50% .

De forma geral, os diagramas mostraram boa uniformidade do coeficiente

global de seguranca, em torno do valor esperado ( Y = 1,19) , indicando que o método

pode ser empregado na verificagdo de estruturas de concreto. Entretanto, devem ser
realizadas algumas analises e estudos mais minuciosos.

Nas segOes transversais retangulares, o menor valor do coeficiente global de

seguranca foi de 1,154 para secdo sem armadura de compressao. Quando considerada

armadura de compressdo, o coeficiente global teve pequenas variacdes com o menor
valor em torno de 1,162.

As secoes do tipo “T” tiveram um melhor comportamento do coeficiente global

em razao da contribuicdo da mesa comprimida de concreto. No entanto, seu menor valor

em todos os casos, foi 1,177, com ou sem armadura de compressao.

Percebe-se que em todos os casos (segdes retangulares e do tipo “T”) houve

menor variabilidade do coeficiente global quando empregadas classes de concreto

maiores, o que ¢ uma tendéncia natural. Em todas as andlises, a mudanca do coeficiente

global de seguranca ocorreu a medida que a profundidade da linha neutra passou para o

dominio 4 (secdo superarmada), usualmente evitado em virtude da possivel ruptura
fragil.
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Em resumo, o método dos coeficientes globais de seguranca mostrou-se util
para o emprego na verificacdo de estruturas de concreto armado, considerada a nao-
linearidade fisica, conforme serd visto nos exemplos do capitulo seguinte.

Apesar desta proposta ser interessante por uniformizar os coeficientes parciais
considerando um unico coeficiente global de seguranga, ela nao contempla o
dimensionamento de estruturas de concreto armado para o ELU. Tornando-se
conveniente a introducdo de uma nova proposta, neste caso a proposta de
dimensionamento comentada no item 3.4 do presente trabalho, em que considera os

valores médios das resisténcias dos materiais limitados aos valores de calculo.




Capitulo

EXEMPLOS E APLICACOES

4.1 Consideracoes gerais

Neste capitulo sdo apresentados alguns exemplos com o intuito de fixar as
idéias propostas ao dimensionamento e verificagdo da seguranca de estruturas de
concreto armado. Nas andlises ndo-lineares fisicas sdo empregadas as resisténcias
médias e de referéncia dos materiais.

A verificacdo da seguranga em regime ndo-linear ¢ dependente das taxas de
armaduras e da geometria das secOes transversais pré-estabelecidas segundo um
dimensionamento em regime eléstico-linear. Portanto, nesse regime, a verificacdo ¢ um
processo iterativo de ajuste das dimensdes e das taxas de armadura dos elementos. As
plastificagdes as quais os elementos estdo submetidos podem ser induzidas pelo
projetista tanto na diminui¢do das taxas de armaduras longitudinais quanto nas
dimensdes das secdes transversais (altura e largura) e, também, na combinagdo conjunta
das solugdes, desde que satisfacam as exigéncias normativas.

Os dois primeiros exemplos foram comparados com o trabalho de Wittek e
Meiswinkel (2000) para verificar e aferir o programa desenvolvido por Oliveira (2001)
e adaptado no presente trabalho. Wittek e Meiswinkel consideram o diagrama tensao-
deformacdo semelhante ao do CEB-FIP MC90 para o concreto e, para 0 ago, como um
modelo elastoplastico com encruamento. Nestes exemplos foram considerados os

coeficientes ponderadores das resisténcias, os médulos de deformagdes longitudinais
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tangente do aco e do concreto, de acordo com o CEB-FIP M(C90, cujas expressoes serao
mostradas posteriormente.

Na analise do ELU foram consideradas diferentes propriedades mecénicas para
os materiais, verificando-se o comportamento para as resisténcias de projeto, médias e

de referéncia.

4.2 Comparacao entre resultados - afericio do

programa

Os exemplos realizados nesta se¢ao foram estudados por Wittek e Meiswinkel
(2000), nos quais foram considerados os mesmos pardmetros adotados pelos autores
para melhor avaliar os resultados obtidos com o programa desenvolvido por Oliveira
(2001) — ANPAV. No primeiro exemplo ¢ verificada a seguranca da se¢do transversal
critica com os valores médios e de referéncia da resisténcia dos materiais, utilizando o
programa desenvolvido pelo autor no software MathCad. Cabe ressaltar que aferi¢des
do programa, reproduzindo a comparagdo entre resultados tedricos e experimentais
foram apresentadas por Oliveira (2001).

Os dois exemplos seguintes, placa biapoiada e viga continua, foram analisados
considerando a ndo-linearidade dos materiais com o programa ANPAV. Foram
escolhidos estes exemplos para aferir o programa com os resultados de Wittek e
Meiswinkel. No entanto, foram feitas algumas modifica¢cdes no programa ANPAV com
relagdo a deformacao ultima do aco, onde foi considerado o valor adotado pelo CEB-

FIP MC90 (&, =25%, ), e também o encruamento no ago. Desta forma, o modelo para

0 aco tornou-se elastopldstico com encruamento, ao invés de elastopléstico perfeito
como adotado no programa original. Estas mudancas foram feitas para melhor
representar os resultados. A resisténcia ultima do aco, considerando o encruamento, ¢

representada pela eq.(4.1).

Ju =1,08- 1, (4.1)

sendo:
S resisténcia tltima do aco;

/, resisténcia de escoamento do aco.
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Os coeficientes ponderadores da resisténcia dos materiais aplicados aos

exemplos foram os propostos pelo CEB-FIP MC90, ou seja, y, =1,5 para o concreto e
7, =L15 para o ago. Os valores da resisténcia média (indice ) e de referéncia (indice

r) do concreto e do ago estdo mostrados na eq.(4.2).

for =S, +8 em MPa

(a)
fym = fyk (b)
4.2)
Jor = 0,85 f ( )
(d)

S =110 1,

Nas andlises ndo-lineares os modulos de elasticidade longitudinais tangentes
iniciais do concreto e do ago foram considerados segundo o CEB-FIP MC90, expressos

pela eq.(4.3).

c

%
E =ae-(—f""+Af] (a)
43)

cmo

E, =210000 MPa (b)

sendo:
a,=2,15x10* MPa
Af =8 MPa
Somo =10 MPa

4.2.1 Secao transversal

Neste exemplo foi verificada a seguranca da se¢do transversal submetida a
flexao pura. A secdo transversal tem medidas de 100 cm de largura e 18 cm de altura,
com cobrimento da armadura de 2,5 cm. Nao foi considerada armadura de compressao
na se¢ao.

Os valores das resisténcias caracteristicas dos materiais foram de
25 MPa (C25) para o concreto a compressao ¢ de 500 MPa (CA-50) para o ago. A

seguranga da secdo transversal critica ¢ mostrada na Figura 4.1.
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Figura 4.1 — Seguranca da se¢@o transversal — flexdo simples.

Assumindo os valores médios para a resisténcia dos materiais, a influéncia da
taxa de armadura ¢ bastante consideravel, de maneira que a seguranca da se¢do

transversal varia entre 1,15 e 1,30 para valores da profundidade da linha neutra (LN)

entre os dominios 2 e 3. A seguranca da secdo aumenta consideravelmente a partir da

taxa de armadura de 1,5% . Nos dominios 2 e 3, a seguranca da se¢do transversal
permanece praticamente constante e igual a 1,27 (y =1,27) considerando os valores

de referéncia para a resisténcia dos materiais, o que satisfaz a consideracdo do
coeficiente global de seguranca.

Percebe-se uma pequena variacdo na seguranga da secdo quando a
profundidade da linha neutra passa para o dominio 4, dominio no qual ndo ¢
recomendado para o dimensionamento de pegas de concreto, por permitir a ocorréncia

de ruptura fragil dos materiais.

4.2.2 Placa biapoiada — Wittek e Meiswinkel (2000)

Neste exemplo foi analisada uma placa apoiada em duas extremidades,
estudada por Wittek e Meiswinkel (2000). A placa biapoiada estd submetida a carga
uniformemente distribuida, sendo que sua se¢do transversal tem 100 cm de largura e

18 cm de altura, como mostra a Figura 4.2.
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Figura 4.2 — Placa biapoiada — Wittek e Meiswinkel (2000).

Dimensionou-se a estrutura em regime elastico-linear atendendo ao ELU,
utilizando a rotina de calculo desenvolvida pelo autor no software MathCad. Foram
considerados os valores dos coeficientes ponderadores das resisténcias dos materiais

segundo o CEB-FIP MC90, sendo 7, =1,5 (concreto) e y, =1,15 (aco). Os valores das

resisténcias caracteristicas a compressao do concreto de 25 MPa e a tragdo do aco de

500 MPa.

a) Regime eldstico-linear

M, =42,44 kNm/m ; h=18cm — d=15cm

portanto, 4 =7,05 cm’

O coeficiente de seguranca da secdo transversal ()/ST :M%IJ foi de
d

7, =118 considerados os valores médios ¢ y =1,27 para os valores de referéncia,

praticamente os mesmos valores encontrados por Wittek e Meiswinkel (2000), que

foram de 1,19 (valores médios) e 1,27 (valores de referéncia). Os valores médios e de

referéncia da resisténcia dos materiais utilizados pelos referidos autores neste exemplo

estdo expressos na eq.(4.2).

b) Regime nao-linear fisico

Nesta analise foi considerada a armadura dimensionada com o regime elastico-
linear, descrito acima. O elemento estrutural foi discretizado em 13 nos e 12 elementos,
com maior discretizagdo na regido de momento maximo, com se¢do transversal

estratificada em 10 camadas, como mostra a Figura 4.3.
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Figura 4.3 — Discretizagdo da placa biapoiada e estratificagdo da segdo transversal.

Os resultados das andlises sdo apresentados nas figuras seguintes considerando

os valores médios e de referéncia das resisténcias dos materiais. A Figura 4.4 mostra as

curvas do fator de carga (ﬂ,-q) versus deslocamento da estrutura no meio do vao,

considerando os valores médios e de referéncia da resisténcia dos materiais. Os

incrementos de carga atribuidos na andlise ndo-linear foram definidos nos gréficos
como fator de carga (/1) Quando for atribuido o carregamento total, para o qual a peca
foi dimensionada, o fator de carga ¢ igual a 1 (/1 = 1,0); quando ultrapassar este valor,

indica que a estrutura estd suportando um maior carregamento do que o inicialmente

projetado, tendo com isso uma reserva de carga.
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Figura 4.4 — Fator de carga vs. deslocamento — analises com valores médios e de referéncia.

Percebe-se que as andlises com o programa ANPAV proporcionaram
resultados semelhantes aos da referéncia utilizada, Wittek e Meiswinkel (2000),
indicando que pode ser utilizado para andlises de outros elementos. Porém, ocorreu uma

pequena diferenca apds a fissuragdo da peca de concreto, com menores deslocamentos
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nas analises realizadas com o programa ANPAYV, provavelmente em virtude do modelo
considerado no programa contemplar a contribui¢ao do concreto integro entre fissuras.
A Figura 4.5 mostra, em detalhes, os resultados das anélises realizadas neste
trabalho comparado-os com os de Wittek e Meiswinkel (2000). Os valores dos
coeficientes globais da estrutura foram os mesmos encontrados pelos autores, sendo

A,=1,21 para os valores médios e A4,=1,28 com os valores de referéncia das

propriedades dos materiais.
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Figura 4.5 — Fator de carga vs. deslocamento: a) analise com valores médios e b) analise com valores de

referéncia.

Na Figura 4.6 sdo mostrados apenas os resultados da analise desta
investiga¢do. O valor do fator de carga Ultimo considerando os valores médios foi de
A, =1,21, enquanto para os valores de referéncia foi de 4, =1,28, praticamente iguais
aos das analises do coeficiente de seguranga da secdo transversal, que foram de

v, =L18 e y =1,27, respectivamente.
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Figura 4.6 — Fator de carga vs. deslocamento — analises com valores médios e de referéncia realizadas no

presente trabalho.

Como a placa biapoiada ¢ uma estrutura isostatica, resultando um tnico estado
de equilibrio, os valores dos coeficientes de seguranga ficaram bastante proximos aos da

analise ndo-linear fisica e da verifica¢ao da se¢do resistente, como era esperado.

4.2.3 Viga continua com dois vaos - Wittek e Meiswinkel (2000)

Neste exemplo foi analisada a viga continua com dois vaos estudada por
Wittek e Meiswinkel (2000). A viga continua estd submetida a carga uniformemente

distribuida, com sec¢do transversal de 20 cm de largura e 70 cm de altura, como mostra a

Figura 4.7.
4=7..G + 75.Q = 81,00 (kN/m) — o
A .

Medidas em cm

Figura 4.7 — Viga continua com dois vios — Wittek e Meiswinkel (2000).




Capitulo 4 — Abordagens normativas e nova consideragdo de seguranca 54

Foram utilizadas as mesmas armaduras empregadas pelos autores Wittek e
Meiswinkel (2000). Nesta estrutura foi considerada a redistribui¢do dos esforgos
solicitantes. Dessa forma, ocorreu uma redu¢do do momento fletor no apoio central e,
conseqlientemente, um aumento dos momentos nos vao da estrutura para que ocorresse
equilibrio da estrutura.

As disposicoes das armaduras estdo mostradas na Figura 4.8, sendo a armadura
da face inferior disposta ao longo de todo o elemento e a armadura na face superior,
junto ao apoio. As resisténcias caracteristicas a compressdo do concreto e a tragdo do

aco foram de 25 MPa (C25) e 500 MPa (CA-50), respectivamente.

As
As As
A
| 550 | 200 [ 200 | 550 f

Medidas em cm

Figura 4.8 — Disposigdes das armaduras na viga continua.

As armaduras das se¢des transversais tém 4rea de A~ =19,70cm’ para o

momento negativo — junto ao apoio € A, =16,60cm’ nos vdos do elemento. Com os
valores das areas das armaduras longitudinais foram calculados os coeficientes de

seguranca das segdes criticas transversais ( 7ST) (vao e apoio) utilizando o programa de

verificacdo de secdo resistente desenvolvido pelo autor no software MathCad, cujos

valores sdo mostrados na Tabela 4.1.

Tabela 4.1 — Seguranca das se¢Oes transversais criticas da viga continua.

Apoio Vio
Caso
VM VR VM VR
Presente trabalho 1,15 1,26 1,27 1,27
Wittek e Meiswinkel (2000) 1,17 1,25 1,25 1,27

VM — Valores médios

VR — Valores de referéncia
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Os valores dos coeficientes de seguranga das segdes transversais criticas foram
praticamente iguais aos valores encontrados pelos autores.

As analises, considerando a ndo-linearidade fisica, foram realizadas e
comparadas com as da referéncia citada, alterando-se os valores da resisténcia dos
materiais (médio e de referéncia). Os modulos de elasticidade longitudinal tangente do
concreto e do aco foram calculados de acordo com a eq.(4.3).

A viga continua foi discretizada em 31 nos e 30 elementos e a se¢do transversal
estratificada em 10 camadas, Figura 4.9. Esta sendo mostrado apenas um vao da viga,

por ter sido utilizada a sua simetria, diminuindo com isso o tempo de processamento.

z
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D__(2)_ (3 (4 (5)_ _(6) (7 __8__ (9 _ (10)_ (11) _(12) (13) 14) (15 (ae)X
. v e 50

50
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Figura 4.9 — Discretizacdo da viga continua e estratificacdo da se¢do transversal.

Os resultados das analises s3o apresentados nas figuras seguintes, considerando
os valores médios e de referéncia das resisténcia dos materiais. As analises realizadas
com o programa ANPAV (modificado) proporcionaram bons resultados para a viga
hiperestatica comparando-os com os de Wittek e Meiswinkel (2000), tanto para os
valores médios quanto para os valores de referéncia da resisténcia dos materiais, como

mostra a Figura 4.10.
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Figura 4.10 — Fator de carga vs. deslocamento — analises com valores médios e de referéncia.

Na Figura 4.11(a) e Figura 4.11(b) sao mostrados em detalhe os resultados das
analises, para melhor visualizagdo, comparando-os com os da referéncia citada
considerando os valores médios e de referéncia. Os resultados foram praticamente

iguais ao longo de todos os incrementos de carga.
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Figura 4.11 — Fator de carga vs. deslocamento: a) analise com valores médios e b) analise com valores de

referéncia.

A Figura 4.12 mostra os resultados do presente trabalho. O fator de carga foi

maior que o valor do coeficiente de seguranca da secdo transversal, tanto para valores




Capitulo 4 — Abordagens normativas e nova consideragdo de seguranca 57

médios (4, =1,48>y =1,27) quanto para os valores de referéncia
(4, =152>y =1,27). As analises realizadas indicam a seguranca da estrutura para a

quantidade de armadura longitudinal considerada. Os esforgos solicitantes no apoio
ainda podem ser reduzidos empregando-se a redistribuicdo dos esfor¢os e conseqiiente
reducdo da taxa de armadura neste apoio; entretanto, faz-se necessdria a inclusdo de
verificagdes adicionais, tais como fissuragdo e capacidade maxima da rétula plastica,

que serdo mostradas nos exemplos seguintes.
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Figura 4.12 — Fator de carga vs. deslocamento — analises com valores médios e de referéncia realizadas no

presente trabalho.

O escoamento da armadura ocorreu primeiro no apoio, Figura 4.12, em virtude
da redistribui¢do do momento fletor (diminuindo o momento no apoio e aumentando no
vao), como era de se esperar. Esta informacgdo ¢ obtida no arquivo de saida de resultados
fornecida pelo programa ANPAV. Desta forma, ocorreu redugao da taxa geométrica de
armadura negativa e aumento da positiva. Aumentado-se o carregamento, ocorreu o
escoamento da armadura no vao e, posteriormente, foi formada a segunda rétula
pléstica, agora no vao. Assim, a estrutura se tornou hipostatica, chegando ao colapso

com escoamento do ago e ruptura do concreto no apoio € no vao.
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4.3 Exemplos aplicados a NBR 6118:2003

Nos exemplos seguintes foram utilizados os parametros recomendados pela
NBR 6118:2003, porém, com a consideragao do diagrama tensao-deformacao proposto
pelo CEB-FIP MC90 para o concreto e o diagrama tensdo-deformagao para o aco, como

um comportamento elastoplastico perfeito, com deformagao ultima &, =10%, .

A NBR 6118:2003 considera a resisténcia caracteristica inferior do concreto
como aquele valor que tem apenas 5% de probabilidade de ndo ser atingindo. Assim, a
NBR 12655:1996 sugere que o valor médio da resisténcia do concreto possa ser

expresso pela eq.(4.4).

o =fp +1,65-5, (4.4)

sendo:
f..  resisténcia média a compressio;
[« resisténcia caracteristica a compressio;

S, desvio-padrao.

Quando nao for realizado ensaio laboratorial, o desvio padrdo pode ser adotado
em func¢do da condi¢do de preparo do concreto. De acordo com a NBR 12655:1996 para

condi¢do A", o desvio padrdo ¢ de 4,0MPa . Porém, nio se tem recomendacdo alguma

para o ago. No presente trabalho, sera adotada a proposta de Oliveira (2001) que
considera a resisténcia média do ago igual a resisténcia caracteristica. Esta proposta
torna-se condizente em virtude da invariabilidade do modulo de deformagao

longitudinal do ago e resisténcia com pequeno desvio-padrdo. Oliveira (2004) em

ensaios laboratoriais de barras (¢5, 0- ¢12,5) encontrou resultados de resisténcia média

de escoamento bem maiores que os valores das resisténcias caracteristicas estabelecidas
pelas NBR 6118:2003 e NBR 7480:1996.

O carregamento considerado nos exemplos ¢ composto apenas por cargas

uniformemente distribuidas, com parcela permanente de 25,00 kN/m e variavel de

* Condigdo A — aplicavel as classes C10 até C80, o cimento e os agregados sio medidos em massa, a 4gua
de amassamento ¢ medida em massa ou volume com dispositivo dosador e corrigida em fungdo da

umidade dos agregados.
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5,00 kN/m . A composi¢do dos carregamentos de célculo para as analises dos ELU e

ELS, as combinagdes de agdes e os fatores de combinagao estdo resumidos na Tabela
3.3 e Tabela 3.2, do capitulo anterior deste trabalho. Os valores para os respectivos
estados de verificacdo sdo mostrados a seguir. Na eq.(4.6) utiliza-se a combinagao

quase-permanente e na eq.(4.7) a combinagdo freqiiente, ambas para a verifica¢do dos

ELS.

ELU: F,, =14-25+1,4-5,0

F,,=42,00 kN/m (4.5)

ELS (CQP): F, . =1,0-25+0,3-5,0
Fd,u :26,50 kN/m (46)

ELS (CF): F,,. =10-25+0,4-5,0

F,,=27,00 kN/m (4.7)

Nas andlises ndo-lineares, os moddulos de elasticidade longitudinais dos
materiais e a resisténcia a tragdo média do concreto considerada pela NBR 6118:2003,

estdo expressos na eq.(4.8).

Considerou-se, também, a armadura de porta estribos (2 @ 6,30mm) e

cobrimento da armadura de 2,5 cm, adequado para a classe de agressividade ambiental

tipo I (CAAI).

E. =5600- /1,
E. =210000 MPa 4.8)

fun =031,
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4.3.1 Viga biapoiada

A viga biapoiada com seg¢do transversal de 15 cm de largura e 50 cm de altura
submetida a carga uniformemente distribuida ¢ mostrada na Figura 4.13. Esse exemplo

foi originalmente estudado por Oliveira (2001).

q=79.G + 79.Q (kN/m) “:

LLLLLLLLLLL

P

o0

1 600 ”77 15|

Medidas em cm

Figura 4.13 — Viga biapoiada.

A viga biapoiada foi dimensionada em regime elastico-linear atendendo ao
ELU, utilizando programa elaborado pelo autor no software MathCad considerando o
valor do carregamento distribuido expresso pela eq.(4.5). Os coeficientes ponderadores

das resisténcias dos materiais foram y_ =1,4 (concreto) e y, =1,15 (a¢o). Foram

considerados os valores das resisténcias caracteristicas do concreto a compressdo de

30 MPa e a tracdo para o ago de 500 MPa.

a) Regime eldstico-linear

M, =189,00 kN-m ; h=50cm — d=47 cm

portanto, A4 =11,59 cm® — Dominio 3

A verificacao da secdo resistente e as analises nao-lineares foram realizadas
com as resisténcias médias, de referéncia e de calculo dos materiais, expressas na

Tabela 4.2.
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Tabela 4.2 —Resisténcia dos materiais.

Média Referéncia Calculo
Material R Valor . Valor N Valor
Expressao Expressao Expressao
(MPa) (MPa) (MPa)
Concreto f, +1,65-s, 36,60 0,85- 1., 25,50 f%4 21,43
Aco S 500,00 1,035 f; 517,50 fy%ls 434,78

O coeficiente de seguranga da secdo transversal (yv :M%IJ foi de
’ d

7., =1,24 considerando os valores medios ¢ 7 =1,19 para os valores de referéncia.

b) Regime ndo-linear

Nesta andlise foi considerada a armadura dimensionada com o regime eléstico-
linear, mostrado acima. A viga foi discretizada em 15 nés e 14 elementos, com maior
densidade na regido de momento maximo e se¢do transversal estratificada em 10

camadas, como mostra a Figura 4.14.
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S0 50 25 25 50 + 50

600 p

Medidas em cm

Figura 4.14 — Discretizag@o da viga biapoiada e estratificagdo da segdo transversal.

Os resultados das analises sdo apresentados na Figura 4.15 considerando os
valores médios, de referéncia das propriedades dos materiais e com a proposta de

dimensionamento apresentada neste trabalho. Observe-se que A =1,0 corresponde a
q=42,00 kN/m. No caso, a obtengdo de A>1,0 na andlise ndo-linear indica a

existéncia de uma reserva de seguranga teorica.
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Figura 4.15 — Fator de carga vs. deslocamento no meio do vao da viga biapoiada.

A Figura 4.15 mostra as curvas do fator de carga (l-q) versus deslocamento

da viga biapoiada no meio do vao. O valor ultimo do fator de carga, considerando os

valores médios das resisténcia dos materiais, foi de A, =1,24, representando um

acréscimo de 24% no valor do carregamento para o regime elastico-linear, enquanto

para os valores de referéncia o fator de carga ultimo foi de 4, =1,21, suportando 21% a

mais da carga original. Observe-se que esses resultados sdo praticamente iguais aos
valores das anélises do coeficiente de seguranca da se¢do transversal.

O fator ultimo de carga considerando a proposta de dimensionamento deste
trabalho — consideracdo dos valores médios da resisténcia dos materiais ¢ limitando-os

nos valores de projeto — foi de A, =1,00 satisfazendo ao ELU, Figura 4.15.

Percebe-se que o elemento estrutural, quando considerada a proposta de
dimensionamento, representou a rigidez de forma adequada, ou seja, com valores
praticamente iguais aos médios, o que ¢ desejavel. As pequenas alteracdes ocorrem nas
proximidades do fim do carregamento, pois o modelo proposto atende as condigdes de
dimensionamento, isto €, limita as tensoes aos valores de projeto das resisténcias. Essa
transi¢ao do valor médio ao valor de projeto se da de forma suave e consistente. Assim,
percebe-se que esta proposta contempla simultaneamente as verificagdes do ELU e do

ELS em comportamento nao-linear.
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Para confirmar que esta proposta de dimensionamento satisfaz também ao ELS
foram verificados estes estados quanto a deformagao excessiva e aberturas de fissuras.

A verificacdo das flechas para o ELS (combinagdo quase permanente — CQP),
conforme valor da eq.(4.6), foi realizado no regime nado-linear avaliando a proposta de
dimensionamento feita neste trabalho e, de forma simplificada, como prescreve a
NBR 6118:2003. Na analise ndo-linear fisica a flecha foi determinada tanto para o
instante do carregamento quanto para o carregamento ao longo do tempo, considerando
o efeito da fluéncia do concreto.

A flecha elastica méaxima, segundo a Resisténcia dos Materiais para uma viga
biapoiada, ¢ expressa pela eq.(4.9). As expressoes para o calculo da rigidez equivalente,
bem como da flecha diferida no tempo segundo a norma brasileira NBR 6118:2003

estdo mostrados no capitulo 3 deste trabalho.

o5 a4l
° 384 (EI) (4.9)
eq

Os resultados das flechas imediatas e finais estdo mostrados na Tabela 4.3.

Tabela 4.3 — Flechas da viga biapoiada.

Valor (cm)
Flecha
Analise ndao-linear NBR 6118:2003
Imediata 1,54 1,57
Final 2,32 3,58

A flecha final é o somatodrio da flecha imediata (instante da aplicagdo do
carregamento) e a flecha diferida no tempo. A flecha imediata na anélise ndo-linear foi
bastante proéxima a calculada com os quesitos da NBR 6118:2003.

O valor da flecha final, considerando um tempo de recorréncia para a avaliagao
da flecha diferida de 70 meses, calculada segundo a prescri¢ao normalizada, ndo satisfez

a flecha limite para aceitabilidade sensorial estabelecido pela NBR 6118:2003 para

elementos estruturais de concreto armado (L/250 = 2,40 ¢m). Assim os valores das

dimensdes da se¢do transversal ou armaduras longitudinais deveriam ser alterados ou

poderiam ser utilizadas contra-flechas para satisfazer a este critério.
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Na analise nao-linear, foi feito um novo processamento no programa ANPAV,

considerando agora o valor do coeficiente de fluéncia de ¢, =1,84 para 0 mesmo

tempo de recorréncia (70 meses), em que a flecha final resultou em 2,32, Tabela 4.3.
Portanto, satisfazendo o limite de aceitabilidade sensorial estabelecido pela
NBR 6118:2003.

A verificacdo da abertura caracteristica de fissuras para o ELS (combinagdo
freqiiente — CF) foi realizada segundo as prescrigoes da NBR 6118:2003. As expressoes
e os limites de abertura maxima de fissuras foram mostrados no capitulo 3 deste
trabalho. Foi desenvolvida uma rotina no software MathCad para verificagdo de
aberturas de fissuras. Na andlise numérica considerou-se ¢=16,00 mm para as
armaduras longitudinais tracionadas dispostas em duas camadas e classe de
agressividade ambiental tipo I (CAA I); assim, a abertura maxima de fissuras no vao
para a viga biapoiada foi de 0,11 mm. A NBR 6118:2003 recomenda uma abertura

maxima de fissuras de 0,40 mm para a classe de agressividade tipo I. Desta forma, a

abertura maxima das fissuras encontradas para a viga biapoiada satisfez a prescri¢ao

normalizada (w,, =0,11 < w, =0,40 mm).

4.3.2 Viga apoiada-engastada

A viga apoiada-engastada com se¢do transversal de 15 cm de largura e 50 cm

de altura, submetida a carga uniformemente distribuida, ¢ mostrada na Figura 4.16.
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Figura 4.16 — Viga apoiada-engastada.

A viga foi dimensionada em regime elastico-linear atendendo ao ELU
utilizando o programa no software MathCad considerando o valor do carregamento

distribuido expresso pela eq.(4.5). Adotaram-se os valores das resisténcias
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caracteristicas a compressao do concreto de 30 MPa e resisténcia caracteristico a tragao

do aco de 500 MPa.

a) Regime elastico-linear sem redistribuicao
a.l) Vio
M,=106,30 kN-m ; h=55cm — d=51cm

portanto, 4, =5,25 cm* — Dominio 2

a.2) Engaste
M,=189,00 kN-m ; h=55cm — d=51cm

portanto, 4 =10,19 cm® — Dominio 3

As armaduras longitudinais principais foram arranjadas conforme a Figura
4.17, sendo a armadura da face inferior disposta na regido de momento positivo e a
armadura na face superior disposta na regido de momento negativo junto ao engaste.
Sob o ponto de vista pratico, parte da armadura inferior deveria ser prolongada até o

apoio. Isso nao foi considerado no exemplo, por ndo modificar os conceitos envolvidos.

As

As

| 4350 | 150 |
Medidas em cm

Figura 4.17 — Disposic¢des das armaduras na viga apoiada-engastada.

Os coeficientes de seguranga das segdes transversais criticas (engaste ¢ vao) e
as analises ndo-lineares, foram realizadas com as resisténcias médias, de referéncia e de
calculo dos materiais, expressas na Tabela 4.2. A secdo do engaste teve coeficiente de

seguranga da secdo transversal de 1,22 (valores médios) e 1,19 (valores de referéncia),

enquanto a se¢ao critica do vao de 1,18 (valores médios) e 1,19 (valores de referéncia).
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b) Regime nao-linear sem redistribuicdo

Nas analises nao-lineares a viga foi discretizada em 17 ndés e 16 elementos,

com maior discretizacdo nas regides de maiores momentos (vao e engaste), sendo a

secdo transversal estratificada em 10 camadas, Figura 4.18.
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Figura 4.18 — Discretizag@o da viga apoiada-engastada e estratificacdo da secdo transversal.

Os resultados das analises estdo ilustrados na Figura 4.19 considerando os

valores médios, de referéncia e a proposta de dimensionamento deste trabalho.

A Figura 4.19 mostra as curvas do fator de carga (1) versus deslocamento no

vao da viga apoiada-engastada. O fator de carga igual a 1,0 indica que a carga original,

neste caso majorada (g =42,00 kN/m), foi totalmente aplicada a estrutura; caso este

fator seja maior que 1,0, representa que a estrutura ainda tem reserva de capacidade

resistente teodrica, desse modo, absorvendo maiores cargas que a originalmente

projetada.

Fator de carga -A

Escoamento do ago

7,=126 >

Vv

{ST.eng

—a— Valores médios
—e— Valores de referéncia

—a&— Proposta de dimensionamento

Deslocamento no vao (cm)

30

Figura 4.19 — Fator de carga vs. deslocamento no vao da viga apoiada-engastada sem redistribui¢do.
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Os fatores de carga foram maiores do que os coeficientes de seguranga das

seg¢des transversais criticas tanto para os valores médios (4, =1,26) quanto para os de
referéncia (4, =1,25) das resisténcias dos materiais. Como a viga apoiada-engastada ¢

hiperestatica ja era esperada a diferenga entre os coeficientes de seguranca da secdo
transversal e da estrutura. Isto ocorre pelo fato das forcas internas serem determinadas
simultaneamente pelas condi¢des de equilibrio e de compatibilidade.

O fator de carga empregando a proposta de dimensionamento deste trabalho foi

de A4,=1,07, satisfazendo ao ELU. Percebe-se que o elemento estrutural, quando

considerada a proposta de dimensionamento, representou a rigidez de forma adequada,
ou seja, com valores praticamente iguais aos médios, o que ¢ desejavel. Com pequenas
alteracdes nas proximidades do fim do carregamento, pois 0 modelo proposto atende as
condi¢des de dimensionamento. Neste caso, viga hiperestatica, a proposta mostrou,
mesmo que pequena (7%), uma reserva de carregamento. Confirmando que esta
proposta contempla simultaneamente as verificagbes do ELU e do ELS em
comportamento nao-linear.

Os esforgos solicitantes das analises nao-lineares com o programa ANPAV
estdo mostrados na Tabela 4.4 para as trés verificagdes realizadas. Percebe-se que os
momentos fletores foram todos maiores que os valores correspondentes ao regime

elastico-linear.

Tabela 4.4 — Momentos fletores maximos na viga apoiada-engastada sem redistribuicao para analise ndo-

linear.

Momento fletor maximo (kN -m)
Resisténcia dos materiais

Vao Engaste
Regime elastico-linear 106,30 189,00
Valores médios 126,30 243,00
Valores de referéncia 128,50 241,80
Proposta de dimensionamento 116,60 198,70

Entretanto, devem ser verificados os ELS quanto a deformagdo excessiva da
viga e aberturas de fissuras. A verificacdo das flechas para o ELS (combinagdo quase

permanente - CQP), conforme valor da eq.(4.6), foi realizado no regime nao-linear,
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avaliando-se a proposta de dimensionamento feita neste trabalho e de forma
simplificada como prescreve a NBR 6118:2003.

A flecha elastica mdxima, segundo a Resisténcia dos Materiais para a viga
apoiada-engastada, ¢ expressa pela eq.(4.10). As expressdes para o calculo da rigidez
equivalente, bem como das flechas imediata e diferida no tempo segundo a norma

brasileira estdo mostradas no capitulo 3 deste trabalho.

%= 35 (51) (4.10)

Os resultados das flechas imediatas e finais estdo na Tabela 4.5.

Tabela 4.5 —Flechas da viga apoiada-engastada.

Valor (cm)
Flecha
Analise nao-linear NBR 6118:2003
Imediata 0,59 1,20
Final 0,89 2,74

A flecha imediata na analise ndo-linear foi bem menor, praticamente a metade
do valor considerando a rigidez equivalente estabelecida por norma. O valor da flecha

final, Tabela 4.5, considerando um tempo de recorréncia de 70 meses para o célculo da

flecha diferida no tempo e do coeficiente de fluéncia (go(m) =1, 84), ndo satisfez o

limite de aceitabilidade sensorial estabelecido pela NBR  6118:2003
(L/ 250 = 2,40 cm) , quando verificado com as suas prescrigdes. No entanto, em um
novo processamento para a analise ndo-linear com o programa ANPAYV considerando o
coeficiente de fluéncia ((p(t’m) = 1,84) , este critério foi atendido.

A verificagdo da abertura maxima de fissuras para o ELS (combinagdo

freqiiente — CF) foi realizada segundo as prescricoes da NBR 6118:2003. Na analise

numérica considerou-se ¢ =16,0 mm dispostas em duas camadas para as armaduras

longitudinais tracionadas e classe de agressividade ambiental tipo I (CAA I). O valor da

abertura méaxima de fissuras foi de 0,21 mm no vao e 0,12 mm no engaste. A NBR

6118:2003 recomenda abertura maxima de fissuras de 0,40 mm para a classe de




Capitulo 4 — Abordagens normativas e nova consideragdo de seguranca 69

agressividade especificada. Desta forma, as aberturas maximas das fissuras encontradas
para a viga apoiada-engatada com as respectivas armaduras transversais satisfizeram a
prescri¢ao normativa.

Na analise acima nao foi considerada a redistribuigdo dos esforgos solicitantes.
Entretanto, a NBR 6118:2003 permite redu¢do dos momentos fletores sobre os apoios
em até 10% para estruturas de nés moveis e 25% para outros casos.

A NBR 6118:2003 indica, ainda, que no caso de reduzir-se o momento fletor

de M para 6-M em uma determinada se¢do transversal, a razdo entre o coeficiente de

redistribuigao (5 ) ¢ a profundidade da linha neutra na se¢do (%) deve obedecer a

seguinte expressao.

020,44+1,25-%, para f,, <35MPa (a)

d
4.11)

020,56+1,25-%, paraf, >35MPa ()

d

A norma brasileira recomenda, ainda, que a posi¢do da linha neutra, no ELU,
deve satisfazer os limites estabelecidos na eq.(4.12) para melhorar a ductilidade das
estruturas nas regides de apoio das vigas ou de ligagdes com outros elementos

estruturais, mesmo quando nao forem feitas redistribui¢cdes de esforgos solicitantes.

% <0,50 paraf, <35MPa (a)
(4.12)
% <0,40 paraf,, >35MPa (b)

Na secdo do engaste, a profundidade da linha neutra foi de 20,03 cm, ou seja,

%=0,39<O,50 satisfazendo a condi¢do da eq.(4.12). De acordo com a eq.(4.11) o

coeficiente de redistribuicdo ¢ de 6 =0,93, permitindo redistribui¢do dos esfor¢os

solicitantes, ocorrendo uma reducdo do momento negativo de 7% .
A viga apoiada-engastada sera dimensionada para os novos esfor¢os

solicitantes provenientes da redistribuigdo.
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¢) Regime elastico-linear com redistribuicdo (5 =0, 93)
c.1) Vio
M,=111,33kN-m ; h=55cm — d=51cm

portanto, A, =5,52 ¢cm®> — Dominio 2

c.2) Engaste
M, =175TTkN-m ; h=55cm — d=51cm

portanto, 4, =9,32 cm® — Dominio 3

d) Regime nao-linear com redistribui¢do (6 =0,93)

Na analise nao-linear fisica, considerando a redistribuicdo dos esforgos
solicitantes, as armaduras longitudinais principais foram dispostas da mesma forma que
no caso anterior, Figura 4.17, bem como a discretizacdo da viga mostrada na Figura

4.18. Os resultados das analises estao ilustrados na Figura 4.20.
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02 d —e— Valores de referéncia ]
W —&— Proposta de dimensionamento] ]
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Figura 4.20 — Fator de carga vs. deslocamento no véo da viga apoiada-engastada com redistribuigio.

Na Figura 4.20 percebe-se que os fatores de carga foram maiores que os
coeficientes de seguranga da secdo transversal. Os fatores de carga, considerando a

redistribuicao dos esforcos, foram iguais aos das analises sem redistribuicdo. Esperava-
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se redugdo da margem de seguranga (fator de carga) da estrutura pelo fato de ter sido
realizada a redistribui¢do dos esforgcos solicitantes; isto, porém, nao aconteceu,
provavelmente, em virtude da baixa redistribui¢ao dos esfor¢os, no caso apenas 7% .

A Tabela 4.6 mostra os esforcos solicitantes para as andlises ndo-lineares
considerando a redistribuicdo. Os momentos fletores obtidos no regime ndo-linear
foram maiores que os calculados quando se utilizou a redistribuicdo dos esforgos
solicitantes; sendo maiores, também, para todas as analises, sem considerar a
redistribuicdo — exceto para a proposta de dimensionamento de estados limites que ficou

bastante préximo do valor eldstico no engaste.

Tabela 4.6 — Momentos fletores maximos na viga apoiada-engastada com redistribui¢do para analise ndo-

linear.

Momento fletor maximo (kN -m)
Resisténcia dos materiais

Vao Engaste
Regime elastico-linear 111,33 175,77
Valores médios 132,50 226,30
Valores de referéncia 133,00 225,10
Proposta de dimensionamento 116,80 185,10

A flecha eldstica maxima para uma viga apoiada-engastada ¢ expressa pela

eq(4.10). Os resultados das flechas imediatas e finais estdo mostrados na Tabela 4.7.

Tabela 4.7 — Flechas da viga apoiada-engastada com redistribuigdo (5 =0, 93) .

Valor (cm)
Flecha
Analise ndo-linear NBR 6118:2003
Imediata 0,59 L16
Final 0,89 2,66

O valor da fecha na analise nado-linear considerando a redistribui¢ao dos
esforcos solicitantes, foi 0 mesmo para a analise sem considerar a redistribui¢do; nao
houve variagdo em virtude da pequena redistribuicdo, satisfazendo o critério de

aceitabilidade sensorial estabelecido pela norma brasileira.
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Na verificagcdo da flecha, segundo as prescrigdes normativas, ocorreu pequena
variagdo, praticamente desprezivel em relagao a analise anterior. Nesta analise também
foi ultrapassado o limite maximo estabelecido pela NBR 6118:2003.

Para a verificacdo de abertura maxima de fissuras, as armaduras longitudinais
dispostas em duas camadas, com bitola das barras de ¢ =16,0 mm, e classe de
agressividade ambiental tipo I (CAA 1) — o valor da abertura maxima de fissuras foi de
0,19 mm no vao e 0,14 mm no engaste. Os valores foram menores que os
recomendados na NBR 6118:2003 que ¢ de 0,40 mm para a classe de agressividade
especificada. Assim, as aberturas maximas das fissuras encontradas para a viga apoiada-
engatada, considerando redistribuicdo dos esforgos solicitantes, satisfizeram a
prescri¢ao normativa.

Os resultados das analises considerando ou nao a redistribui¢ao dos esforgos

solicitantes estdo mostrados na Tabela 4.8.

Tabela 4.8 — Resultados das andlises com ou sem redistribuicdo dos esforcos solicitantes da viga apoiada-

engastada.
Armaduras Abertura de fissuras
Caso (cm®) w, - (mm) Yl
A, A Vao Engaste
Sem redistribui¢ao 5,25 10,19 0,21 0,12 1,07
Com redistribui¢o 5,52 9,32 0,19 0,14 1,07

Pelo fato da redistribui¢do dos esforcos solicitantes ter sido pequena, apenas
7%, as diferengas nas areas das armaduras também foram insignificantes. Nos dois
casos analisados, a estrutura mostrou-se segura e com reserva de carga, satisfazendo
tanto o ELU como o ELS.

As aberturas de fissuras apresentaram valores diferentes para os dois casos. A
situagdo mais desfavoravel foi para o caso sem redistribuicdo dos esfor¢os, com uma

abertura de 0,21 no vao em virtude da menor taxa de armadura em relacdao as demais

secoes.
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4.3.3 Viga biengastada

A Figura 4.21 mostra a viga biengastada com secdo transversal de 15 cm de
largura, 40 cm de altura e 600 cm de comprimento submetida a carga uniformemente
distribuida. Foi considerada altura inferior a do exemplo anterior objetivando estudar os

efeitos de plastificagdo no apoio.

%
_ .
. .

q=v9.G + 73.Q (kN/m)

JIIILE1ITE [

s =

| 600 | 15|

Medidas em cm

40

Figura 4.21 — Viga biengastada.

Foram considerados os mesmos valores caracteristicos da resisténcia dos
materiais que os exemplos anteriores, com resisténcias caracteristicas a compressao do
concreto de 30 MPa e a tracdo do ago de 500 MPa. O dimensionamento da viga no ELU

considerando o valor do carregamento distribuido de g = 42,00 kN/m sem considerar a

redistribuicao dos esforcos solicitantes ¢ mostrado a seguir.

a) Regime elastico-linear sem redistribuicao
a.l) Vio
M,=63,00kN-m ; h=40cm — d=37cm

portanto, 4, =4,34 cm® — Dominio 2

a.2) Engaste
M, =126,00 kN-m ; h=40cm — d=37cm

portanto, 4, =10,08 cm® — Dominio 3

A Figura 4.22 mostra a disposicdo das armaduras principais longitudinais da
viga biengastada. As armaduras na face superior foram dispostas nas regides dos apoios,

e, conseqiientemente, as armaduras da face inferior nas regides de momento positivo.
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Sob o ponto de vista pratico, parte da armadura inferior deveria ser prolongada até o

apoio. Isso nao foi considerado no exemplo, por nao modificar os conceitos envolvidos.

As

| ~125 | ~ 350 | ~125 |

Medidas em cm

Figura 4.22 — Disposic¢ao das armaduras ao longo da viga biengastada.

Foram calculados os coeficientes de seguranca das se¢des transversais criticas;
neste caso, na se¢ao do engaste ¢ do vao. O coeficiente de seguranca na se¢do do

engaste foi de 1,26, considerando os valores médios da resisténcia dos materiais, ¢ 1,19
para os valores de referéncia. Na se¢do critica do vao, o valor foi de 1,19 tanto para os

valores médios quanto para os valores de referéncia. As expressdes € 0s respectivos
valores das resisténcia médias e de referéncia dos materiais sdo as mesmas mostradas na

Tabela 4.2.

b) Regime nao-linear sem redistribuicdo

Nas analises nao-lineares realizadas com o programa ANPAV, a viga foi
discretizada em 25 noés e 24 elementos, cujos elementos foram considerados com
comprimentos constantes de 25 cm cada, Figura 4.23. As se¢des transversais foram

estratificadas em 10 camadas.

4

(1) (2) (24) 25)X
25 [ 25 | s 25 e | 25 | 25

Medidas em cm

Figura 4.23 — Discretizagdo da viga biengastada e estratificacdo da se¢do transversal.

Na Figura 4.24 sdo mostrados os resultados das andlises realizadas com as

propostas alternativas para verificacdo da seguranga das estruturas de concreto armado.




Capitulo 4 — Abordagens normativas e nova consideragdo de seguranca 75

1,64

1,4

1,24

1,0~

0,8

0.6—:

Fator de carga -A
N

G4 / —a— Valores médios

: a .
02] ‘/ —e— Valores de referéncia

:f —a— Proposta de dimensionamento

FEPEPE] PO IS WG EE i M B PRt B EPSriN I JPR I

0,0 F———————————————————————

[=]
o
j=)
w
—_—
(=]
o
wm
(8]
[=]
[pu]
w
w
fe=]

Deslocamento no vao (cm)

Figura 4.24 — Fator de carga vs. deslocamento no vao da viga biengastada sem redistribuigao.

Percebe-se que para o ELU as propostas satisfizeram tal verificagdo. Os fatores
de carga foram maiores que os coeficientes de seguranga das se¢des transversais, tanto
para os valores médios quanto para os valores de referéncia das propriedades dos
materiais. Pelo fato da viga biengastada ser uma estrutura hiperestatica, neste caso com
dois graus de hiperasticidade, os valores dos fatores de carga foram superiores aos do
coeficiente de seguranga das segdes criticas. Como explicado anteriormente, isto ocorre
em virtude das estruturas hiperestaticas terem varias configura¢des de equilibrio e,
também, pelo fato das forcas internas serem verificadas simultaneamente pelas
equagdes de equilibrio e de compatibilidade nas varias se¢des criticas.

Na proposta de dimensionamento, o fator de carga foi de A, =1,04, indicando

que a estrutura suportou um acréscimo de 4% além da carga original prevista,
satisfazendo o ELU. Foram verificados, também, os estados limites de servigo para a
deformacdo excessiva da viga e aberturas de fissuras.

Os esforgos solicitantes das analises nao-lineares estdo mostrados na Tabela
4.4 para as trés verificagdes realizadas. Nos casos analisados, os momentos fletores das
se¢oes criticas foram maiores que os do regime elastico-linear, menos na se¢do do apoio
quando se considerou a proposta de dimensionamento, apesar desta diferenga ter sido

pequena, apenas 1,90% .
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Tabela 4.9 — Momentos fletores maximos na viga biengastada sem redistribuicdo para analise ndo-linear.

Momento fletor maximo (kN -m)
Resisténcia dos materiais

Vao Engaste
Regime elastico-linear 63,00 126,00
Valores médios 86,20 176,40
Valores de referéncia 75,93 153,80
Proposta de dimensionamento 66,60 123,60

Para a verificagdo dos ELS procedeu-se do mesmo modo que nos casos
anteriormente estudados. A combinagdo utilizada € a quase permanente — CQP com o
valor do carregamento descrito apresentado na eq.(4.6). As verificagdes foram feitas
com a proposta de dimensionamento e de forma simplificada como prescreve a
NBR 6118:2003.

De acordo com a Resisténcia dos Materiais a flecha eldstica maxima para uma
viga biengastada ¢ expressa pela eq.(4.13). As expressdes para o calculo da rigidez
equivalente e da flecha diferida no tempo prescrito pela NBR 6118:2003 ja foram

apresentadas no capitulo 3.

1 gL'
a =——-
° 384 (EI)

(4.13)

eq

Os resultados das flechas imediatas e finais estdo na Tabela 4.10.

Tabela 4.10 — Flechas da viga biengastada.

Valor (cm)
Flecha
Analise ndo-linear NBR 6118:2003
Imediata 0,55 1,08
Final 1,03 2,45

A flecha imediata na analise ndo-linear foi bem menor, praticamente a metade
do valor calculado com as prescrigdes estabelecidas pela norma brasileira. O valor da

flecha final, Tabela 4.10, com tempo de recorréncia de 70 meses que resulta no
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coeficiente de fluéncia de 1,84 ((pwu) =1, 84) , ndo satisfez o limite estabelecido pela

NBR 6118:2003 (L/ 250 = 2,40 cm) quando verificada com as suas prescri¢cdes. No

entanto, em um novo processamento para a analise ndo-linear com o programa ANPAV

considerando o coeficiente de fluéncia ((p(t oy = 1,84) , este critério foi satisfeito.

A verifica¢dao de abertura maxima de fissuras, combinagdo freqiiente (CF), foi

realizada segundo as prescricdes da NBR 6118:2003 e considerada a mesma bitola

(¢=16,0 mm) e classe de agressividade ambiental (CAA I) dos exemplos anteriores. O

valor da abertura méxima de fissuras foi de 0,21 mm no vado e 0,11 mm no engaste,
satisfazendo a prescrigdo da NBR 6118:2003 que ¢ de 0,40 mm para abertura maxima

de fissuras para a classe de agressividade considerada.

Nas analises referidas acima nao foi considerada a redistribuicao dos esforgos
solicitantes. Entretanto, nas verificagcdes seguintes foi introduzida a redistribuicdo dos
esforgos.

Nos apoios, a profundidade da linha neutra foi de 19,81 cm; com isso
% =0,54> 0,50 ndo satisfaz a condicao da eq.(4.12) e, assim, ndo permite a analise

linear com redistribuicao, pois 6 =1,12, conforme eq.(4.11).

Entretanto, a NBR 6118:2003 refere-se que pode ser adotada redistribuicdo
fora dos limites por ela estabelecidos, desde que a estrutura seja verificada mediante o
emprego de analise ndo-linear ou de andlise plastica, com averiguagdo explicita da
capacidade de rotagao de rotulas plésticas.

No exemplo da viga biengastada foram estipuladas diminui¢des dos momentos
fletores nos apoios de 12% e 25% ,ou seja, os coeficientes de redistribuicdo foram

0=0,88¢ 0=0,75.

¢) Regime elastico-linear

Os momentos e armaduras provenientes da reducdo dos momentos sdo
mostrados na Tabela 4.11. As disposi¢des das armaduras e discretizagdo dos elementos
foram as mesmas consideradas no caso sem redistribuicao, Figura 4.22 e Figura 4.23,

respectivamente.
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Tabela 4.11 — Momentos fletores e armaduras da viga biengastada com redistribuicao.

Coeficiente Apoios Vao
de Momento fletor As Momento fletor As
redistribui¢do (kN -m) (cmz) (kN -m) (sz)
0=1,00 126,00 10,08 63,00 4,34
0=0,88 110,88 8,48 78,12 5,53
0=0,75 94,50 6,94 94,50 6,94

d) Regime ndao-linear com redistribuigdo

Para as analises nao-linecares considerou-se a mesma discretizacdo e
estratificacdo da secdo transversal do caso sem redistribui¢do, Figura 4.23. Os
resultados das analises sdo mostrados na Figura 4.25.

Nas andlises com reduc¢do de 12% nos momentos dos apoios (0 =0,88) as trés
verificagdes satisfizeram o ELU da estrutura, apesar de proporcionar uma diminui¢do
nos fatores de carga e, portanto, uma diminui¢do em sua margem de seguranca, Figura
4.25(a). Verifica-se que a proposta de dimensionamento resultou em um coeficiente
igual a 1,00, indicando que a carga inicialmente projetada foi absorvida pela estrutura.

Considerando um coeficiente de redistribuicdo de 0,75, Figura 4.25(b), as

propostas satisfizeram ao ELU, com excecdo da proposta de dimensionamento que

resultou em um fator de carga de 0,93. Desse modo, para essa proposta podem ser

absorvidos apenas 93% da carga original.
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Figura 4.25 — Fator de carga vs. deslocamento no vao da viga biengastada: a) com redistribui¢do de

0 =0,88 ¢ b) com redistribuicio de 0 =0,75 .

Nota-se que o comportamento da viga biengastada, quando considerada a

proposta de dimensionamento, representou a rigidez de forma adequada, ou seja, com

valores praticamente iguais aos médios até proximo a 70% da carga para as duas

analises, com coeficientes de redistribuicdo de 6 =0,88 ¢ 6 =0,75, o que ¢é desejavel.

As pequenas alteragdes ocorrem nas proximidades do fim do carregamento, pois o
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modelo proposto atende as condi¢des de dimensionamento, isto €, limita as tensdes aos
valores de projeto das resisténcias.

Em vista das andlises apresentadas foi possivel concluir-se que a seguranca da
estrutura depende do coeficiente de redistribuicdo: quanto maior a redistribui¢do dos
esforgos solicitantes, menor o fator de seguranga, como esperado.

Como comentando anteriormente, ¢ obrigatoria a verificacdo das rotagcdes nas
rétulas plasticas, correspondentes aos mecanismos adotados, que ndo podem superar a
capacidade de rotacdo plastica das secdes nos apoios. O limite estabelecido pela
NBR 6118:2003 em fungdo da profundidade da linha neutra da se¢do para 0 momento

fletor considerado na rétula, deve ser determinado através da Figura 4.26, para razao

% igual a 6. Para outras relagdes de %, deve-se multiplicar os valores obtidos na

Figura 4.26 por \/(a/ d% . Onde a ¢ a distancia entre pontos de momento nulo da

regido que contém a se¢do plastificada, neste caso junto aos engastes.
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Figura 4.26 — Capacidade de rotagdo de rotulas plasticas, NBR 6118:2003 [adaptadal].

Os limites da capacidade de rotagdo das rdtulas plasticas, estabelecidos pela
NBR 6118:2003, estdo mostrados na Tabela 4.12 para os dois casos de redistribui¢ao

dos esforgos solicitantes.
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Tabela 4.12 — Limite da capacidade de rotag@o da rétula plastica para os apoios.

Posicao da linha 0

Coeficiente de pl,lim
redistribuicao neutra (Vd ) (1 0 )
0=0,88 0,45 6,70
60=0,75 0,37 9,60

As rotacdes da rdtula plastica para as analises considerando a ndo-linearidade,
estdio mostradas na Tabela 4.13. Nesta verificagdo considerou-se o carregamento
elastico original, isto ¢, de fator de carga igual a 1,0. Nota-se que nas analises as
rotagdes foram menores que os limites estabelecidos pela NBR 6118:2003, satisfazendo

a verifica¢dao dos ELU.

Tabela 4.13 — Rotagdes das rotulas plésticas para as analises ndo-lineares.

Rotagdes plasticas - 6, (10"3)
Coeficiente de

redistribuicdo | v7.10res meédios Valores de Proposta de
referéncia dimensionamento
o= 0, 88 4’72 5’40 6,00
5 = O, 75 4,80 5’70 5,60

No ELS a verificacdo de abertura maxima de fissuras, para combinacao

freqiiente (CF), foi realizada de acordo com as prescrigdes da NBR 6118:2003,

considerada a mesma bitola (¢ =16,0 mm) e classe de agressividade ambiental (CAA I)

dos exemplos anteriores. O valor das aberturas de fissuras para as trés situacdes

analisadas, com ou sem redistribui¢ao dos esforgos solicitantes, constam da Tabela 4.14.
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Tabela 4.14 — Aberturas de fissuras na viga biengastada.

Armaduras Abertura de fissuras
Coeficiente de )
(cm™) w, - (mm)
redistribuigao
4, A Vio Engaste
6 =1,00 4,34 10,08 0,22 0,11
0=0,88 5,53 8,48 0,14 0,15
60=0,75 6,94 6,94 0,09 0,21

Como pode ser observado, as maiores aberturas das fissuras (0,22 mm)

aconteceram no vao sem a consideragao de redistribuicao dos esforcos e no engaste de

(0,21 mm) com a considera¢do do coeficiente de redistribuicao de 0,75. Essas aberturas

ocorreram em virtude da pequena taxa de armadura existente nas respectivas secoes. As
aberturas de fissuras foram praticamente iguais na consideracdo do coeficiente de

redistribuicdo de 0,88, com menores valores de aberturas quer no vao quer no engaste

ao se comparar com os outros dois casos de redistribuigao.

A proposta de dimensionamento, no qual o valor médio na relagdo tensao-
deformacdo teve as propriedades dos materiais limitadas ao valor de projeto,
proporcionou resultados bastante satisfatorios na verificagdo dos estados limites ultimos
e estados limites de servicos, para os elementos submetidos a flexao analisados neste
trabalho. Percebe-se que o modelo proposto representa bem ao valor médio das
propriedades dos materiais em servigo e atende aos valores de projeto, para efeitos de
dimensionamento, além de permitir uma verificacdo explicita da capacidade de rotagdo

das rétulas plasticas, estando a favor da seguranga em suas estimativas.




Capitulo

CONCLUSAO E SUGESTAO

5.1 Sobre o trabalho

Nas analises realizadas para o dimensionamento e verificacdo da capacidade
resistente das estruturas de concreto armado, essencialmente submetidas a flexdo pura,
considera-se que os objetivos inicialmente propostos neste trabalho foram plenamente
atingidos.

Sabe-se que a necessidade de considerar valores médios para as propriedades
dos materiais na representagdo da rigidez e de valores reduzidos de projeto no
dimensionamento de pecas de concreto armado, leva naturalmente a uma inconsisténcia,
ao se considerar a evolu¢do do carregamento. Buscando superar o problema, foram
analisadas algumas alternativas de modelos para melhor representar o comportamento
das estruturas de concreto armado, que pudessem atender simultaneamente aos ELU e
ELS.

As alternativas analisadas consideraram os valores médios para a relagdo
tensdo-deformagdo e para as resisténcias dos materiais, valores de referéncia que
permitem a composi¢do de coeficientes globais de seguranga independentemente da
ruptura ser provocada pelo esgotamento da capacidade resistente do ago ou do concreto
e uma terceira, em que se consideraram os valores médios para a relagdo tensdo-
deformacdo até que as tensdes atingissem os valores reduzidos de projeto, o que ocorre

nas etapas finais do carregamento. Esta ultima alternativa mostrou-se a mais adequada
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em todos os casos analisados, constituindo-se na posposta estabelecida pelo presente
trabalho.

Em estruturas isostaticas, em que a configuragdo de equilibrio ¢ unica, o
método dos coeficientes globais, em que se consideram os valores de referéncia para as
propriedades dos materiais, ndo produz inconsisténcias, pois hd apenas uma secdo
critica a ser verificada. Nas estruturas hiperestaticas, em que ha varias configuragdes
alternativas de equilibrio, em virtude das possiveis redistribuicdes dos esforcos
solicitantes, pode-se chegar a varios coeficientes globais de seguranca, desse modo ndo
estabelecendo qual o valor a ser considerado. Entretanto, ndo se descarta seu emprego
para avaliacdo da seguranga das estruturas, por ser uma metodologia que contempla um
unico coeficiente global para toda a estrutura, independentemente da ruptura ser causada
pelo ago ou pelo concreto, o que constitui uma grande qualidade.

Com base nas andlises realizadas, a proposta mais adequada para o
dimensionamento e verificacdo da seguranca de pecas de concreto por ter atendido
simultaneamente as verificagcdes dos estados limites ultimos ¢ do estados limites de
servigo € a que considera os valores médios para a relacdo tensdo-deformagdo dos
materiais, limitando as tensdes atuantes aos valores reduzidos de resisténcia de projeto.
Neste trabalho ela foi denominada simplificadamente de proposta de dimensionamento.
No estudo de vigas isostaticas esta proposta mostrou-se satisfatoria para a verificagdo de
ELU e ELS. No caso de estruturas hiperestaticas, em que se considera a redistribui¢ao
dos esforcos solicitantes ha a necessidade de verificagdo explicita da capacidade de
rotacdo das rotulas plasticas, o que ndo inviabiliza a sua utilizagdo. No presente trabalho
essa verificacdo foi feita posteriormente, com base nos resultados produzidos pelas

analises realizadas, embora pudesse ser embutida no modelo proposto.

5.2 Sugestao para trabalho futuros

Estender o presente estudo as lajes de concreto armado e as barras submetidas
a flexdo composta.

Com o modelo estendido, estudar o comportamento de pavimentos de edificios
de concreto armado, avaliando-se simultaneamente os ELU e ELS.

Estudar porticos planos com introducdo destas propostas para avaliar o
comportamento dos elementos quanto ao efeito de segunda ordem e sua influéncia na

capacidade de rotagdo de rotulas plasticas.
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Apéndice

DIMENSIONAMENTO DE SECAO
RETANGULAR E DO TIPO “T”

A.1 Consideracoes gerais

Neste apéndice estdo expressas as equacdes empregadas no dimensionamento
de pecas de concreto armado submetidas a esforcos de flexao normal simples utilizadas
para implementar o programa computacional no software MathCad.

No dimensionamento, como o nome sugere, dados os esforgos internos
solicitantes, procuram-se as dimensdes da secdo transversal e a armadura necessaria.
Todo dimensionamento baseia-se em trés tipos de equagdes: equagdes de equilibrio, de
compatibilidade e constitutivas.

A sec¢do encontra-se equilibrada quando os esforcos resistentes contrapdem-se
aos esfor¢os internos solicitantes, de modo tal que o conjunto forme um sistema
equivalente a zero. As equacdes de compatibilidade, no caso de estruturas de concreto
armado, baseiam-se na hipotese de NAVIER-BERNOULLI, afirmando que as
deformagdes sdo compativeis entre si quando se distribuem linearmente ao longo da
altura da secdo. Por fim, as equacdes constitutivas relacionam as tensdes com as
deformagdes ou vice-versa, de acordo com os diagramas o —& dos materiais que

compdem a sec¢ao.
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No dimensionamento das sec¢des retangulares e do tipo “T” considerou-se a
hipotese de distribuigdo parabola-retdngulo de tensdes de compressao para o concreto e

para o ago um diagrama bilinear com patamar de escoamento, Figura A.1.

o A c_ A

: : - : -
Ec 2%o0 3,5%0 g c 10%o0 ¢ <
(a) (b)

Figura A.1 — Diagramas tensdo-deformacao: a) concreto a compressao e b) ago.

Até o valor de deformagdo de & =2Y%,, a tensdo no concreto (O'c) varia

segundo uma parabola do 2° grau, conforme eq. (A.1).

82
O-c :O-cd '(‘C"c -— j (Al)

onde ¢, ¢ dadoem %, e o, ¢expresso pela eq.(A.2).
c,=0,85 1, (A.2)

Para ¢ 229, at¢ o encurtamento convencional de ruptura & =3,5%,, o,

permanece constante e iguala o, .

O programa de dimensionamento desenvolvido no software MathCad permite
que a se¢ao retangular ou do tipo “T” possua ou ndo armadura dupla.

As figuras deste apéndice com as necessarias adaptagdes sao SANTOS (1983).
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A.2 Dimensionamento de secao retangular

A secdo transversal, o diagrama de deformagdes e o diagrama de tensds sdo

mostrados na Figura A.2.

Ocd

%Ast
¥ 4 ¥y —--- Est { ______. » Rst

bw C

¥

ol
-

Figura A.2 — Seg@o retangular, diagrama de deformagdes e tensdes de compressdo no concreto.

A distribuicdo de tensdes na zona comprimida de concreto pode ter um
diagrama exclusivamente parabdlico ou parabola-retangulo. Desse modo, tem-se dois
casos para efeito de estabelecer o equacionamento para o dimensionamento. Para tanto,

foram necessario considerar trés casos:
1° caso: correspondente ao sub-dominio 2a;
2° caso: correspondente ao sub-dominio 2b;
3° caso: correspondente aos dominios 3 € 4.

As expressdes que governam estes casos sao mostradas a seguir.

A.2.1 Calculo da resultante interna de compressao do concreto

e seu centro de gravidade

A.2.1.1 Sub-dominio 2a
O diagrama de tensdes de compressao do concreto ¢ parabdlico. Esta situacdo

ocorre quando & <29, simultancamente com &, =10%,, estado limite Gltimo de

deformacdo plastica excessiva. Seja x a profundidade da linha neutra real e v a
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distancia a ela de uma fibra genérica, onde atua a tensdo o',, como mostra a Figura

A3.

X

Figura A.3 — Diagrama de tensdo e deformagdo do concreto no sub-dominio 2a.
As relagdes que governam tal comportamento sdo mostradas a seguir:

e, =¢, — (a)

e'’
o' =0, &' —= (b) (A.3)

4
= . * ' .

R,=b,-| o' dv ()

Substituindo as expressdes acima e integrando, decorre o valor da resultante

interna de compressao do concreto em:

5b,-0, X (3-d-8-x)
R.= > (A.4)
3-(d—x)

Verificando agora o centro de gravidade da area hachurada de modo a localizar

a posicdo de R em relagdo a profundidade da linha neutra, Figura A 4.
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74 Z's
v
Yy \ B=_ _ .

Figura A.4 — Centro de gravidade da forga R _: sub-dominio 2a.

As expressdes para determinar a area hachurada e, conseqiientemente, o

centroide sdo mostrados a seguir:

5.0,-x(3-d-8-x
Ahac'hurada = — ( ) (a)

3-(a’—x)2

x (A.5)
, J c',v-dv
Zg="t—

(b)

rachurada

Considerando as relagdes anteriores, na eq.(A.6) resulta o valor de z';. Assim,

o centro de gravidade da resultante das forcas internas do concreto a compressao ¢

expressa pela eq.(A.7).

' x-(8-d—23-x) A6
z' =

“" 4.(3-d—8-x) (A.6)
Zo=x—2'; (A.7)

A.2.1.2 Sub-dominio 2b
O diagrama das tensdes de compressdo do concreto torna-se parabolo-

retangulo. Neste sub-dominio, o encurtamento do concreto (&,) varia entre 2%, e

3,5%, Figura A.5. A profundidade da linha neutra no dominio 2b torna-se:

x=a+x' (A.8)
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2%o0 <Ec <3,5%o0

/00 Ocd
X' 2%o0 / *PX'
X
a a
d-x
10%o0 B

Figura A.5 — Diagrama de tensdo e deformacao do concreto no sub-dominio 2b.

Do diagrama de deformacgdes, Figura A.5, as seguintes relagdes podem ser
realizadas:

2 a
_0 d—x (a)

—

(A.9)
=G

S5-x+d
e (2)
(A.10)
X ' 6 X — d (b)
5
Dessa forma, a resultante da forga interna do concreto a compressao € expressa
abaixo.

(A.11)
(b)
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Verificando o centro de gravidade da area hachurada, de modo a encontrar o
ponto de atuacdo da forga interna de compressao do concreto, Figura A.6, a posi¢cao do

centro de gravidade da area hachurada, Figura A.6, ¢ determinado pela expressao:

Ocd
x'/2
X' o - 4 —+= ZG
X'/2 = I
3a X = Rec
- —/— —18 ,
3 s Z'c
8
Figura A.6 — Centro de gravidade da forga R, : sub-dominio 2b.
Roz=b oo, i o R (A.12)
cc G w cd 2 w cd 3 8 .
O centro de gravidade ¢ expresso pela eq.(A.13).
3 2 1
—(6-x—-d) +—-(d—x)(9-x-d
Z:10( ) 4( ) ) (A.13)
¢ 16-x—d
z'.=x-2; (A.14)

A.2.1.3 Dominios 3 e 4
Nestes dominios a deformagdo do concreto é constante ¢ igual a 3,5%,

(£, =3,5%, = cte) . Assim, decorrem da Figura A.7 as seguintes relagdes:

2 35

PR

a+x'=x (b)

a:ix (c) (A.15)
7

x'=%-x (d)
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3,5%o0
20/00/ X'
X
a
-vy_ ¥y - - - _ _ }{7
d-x
Esd

Figura A.7 — Diagrama de deformagio do concreto nos dominios 3 e 4.

A resultante interna das forcas de compressdo do concreto, substituindo as

expressoes anteriores, torna-se igual a eq.(A.16).

Rcczbw-acd-x'+b-§-0'cd-a (a)
" (A.16)
cczi'bw'o-cd'x (b)

A posi¢do do centro de gravidade da for¢a R _ ¢ determinada conforme a

Figura A.6 e a eq.(A.12). Levando em conta os valore de x' e de a, mostrados na

eq.(A.15), tém se:

Rcc .ZG :g.bw.acd (a)
, _33.bw‘0_6d.x2 (b) (A17)
¢ 98-R_
P (A.18)

Zg=—"
9 238

Z'G:x—ZG (A19)
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A.2.2 Equacgdes de equilibrio

Sdo duas as equacdes de equilibrio. Uma exprime as forcas internas resultantes,
tanto do concreto quanto do ago; a outra os momentos dessas forgas em relacdo a

profundidade da linha neutra e o momento externo atuante na se¢do transversal.

d>N=0 —> R,=R_+R, (a)
. , (A.20)

YMM=0 - M=R,-(d-x)+R, (x-d)+R, z, (b)
sendo:

R,=A4 -0, forcaresistente da armadura tracionada;

R, =4, -o, forgaresistente da armadura comprimida;

o,=E -¢, tensao na armadura tracionada;

o,.=E -¢, tensdo na armadura comprimida;

M momento externo atuante na se¢ao transversal.

A.2.3 Programa no software MathCad

Com as expressoes aqui mostradas, foi desenvolvido o programa para
dimensionamento de se¢do retangular no software MathCad para facilitar as analises, o
qual ficard disponivel no Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC/USP. O

programa ¢ mostrado a seguir.

Rotina de dimensionamento - FLEXAO SIMPLES

SEGAO TRANSVERSAL RETANGULAR

Rotina de dimensionamento de secao retangular de concreto armado submetida a
flexao simples.

Foi considerado diagrama parabolo-retdngulo para o concreto e diagrama bilinear para o
aco.
Dominios de verificagdo 2 - 3 - 4.

Obs: Os valores que estédo destacados em verdeséo atribuidos ao dimensionamento e
em amarelo os calculados.

Autor: Geilson Marcio Albuquerque de Vasconcelos
Engenheiro Civil
Mestrando em Engenharia de Estruturas
Escola de Engenharia de S&o Carlos - EESC
Universidade de S&o Paulo - USP




Apéndice A — Dimensionamento de se¢do retangular e do tipo “T”

102

Orientador: Marcio Roberto Silva Corréa

Data: Junho de 2004
Dados de entrada

¥] Transformag&o de unidades

Resisténcia caracteristica a compressao do concreto
Resisténcia caracteristica do ago

Altura da segdao transversal retangular

Altura util da secao transversal retangular

Largura da secgéo transversal retangular

Distancia do centréide da armadura comprimida
a face da regido comprimida

Cobrimento da armadura

Modulo de Elasticidade do ago

e Armadura comprimida (porta estribos)
Numero de barras da armadura comprimida

Diametro da barra da armadura comprimida
e Momento atuante

Momento atuante na segao transversal

¥] Célculo da area da armadura

Area da armadura comprimida (porta estribo)

Dimensionamento da armadura

fck := 30MPa
fyk := 500MPa
h :=50cm

d :=47cm

bw = 15cm
dl :=3cm
c:=2.5cm

Es :=21000(0MPa

Nsc :=0

Dsc := 6.3mm

M := 189.0(kN-m

Aspe = 0cm’

o  Coeficientes ponderadores das resisténcias (y, , 7 OU 3. € 1)

Concreto

Aco

] Propriedades dos Materiais

¥] Equacionamento

yc :=1.40

ys :=1.15
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Estimativa Inicial

x:=lcm As = lem’
¥] Resolug&o do sistema

As = 11.583cm’ x=22.77cm

¥| Limites dos dominios
Dominio = "Dominio 3 - Se¢do subarmada"

Ruptura = "Ruptura do concreto e escoamento do ago"

e Deformacdo nos materiais

Concreto gce(x) = 3.5x 10°
Armadura tracionada est(x) = 3.724x 10°°
Armadura comprimida
Deformacéao na tensédo de escoamento gyd = 2.07x 10°

da armadura tracionada

A.3 Dimensionamento de secao do tipo “T”

A secdo do tipo “T” € caso freqiiente em concreto armado, particularmente nas
estruturas de edificios, em virtude da colaboragdo prestada pela laje & viga. E claro que,
se o momento atuante for negativo, isto €, se comprimir a nervura € ndo a mesa, a viga ¢
considerada como viga retangular. Ainda que o momento seja positivo, se a
profundidade da linha neutra for menor que a altura da mesa, tratar-se-4 também como
se¢do retangular.

A sec¢do transversal e as respectivas notacdes sdo mostradas na Figura A.8.
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L b |
- | Ec Ocd
K I S A R
%W%// hix Esc DIy
Asc N S S
h d .
cc = Reef + Reen
Ast
.%/ 7;/i ””””” —» Rst
bw :r‘,z -

Figura A.8 — Secdo do tipo “T”, diagrama de deformagdes e tensdes de compressdo no concreto.

O processo de célculo consiste em subdividir a secdo do tipo “T” em duas

secdes retangulares, como mostra a Figura A.9.

L b | \ b-bw |
KSR % s
Y%7 I zzZzZZz) 77 .
“—r 1 A%M fffff .
A _ f + n
Ast Astf Astn
ORI S My | M
bw bw bw

Figura A.9 — Subdivisdo da sec¢ao do tipo “T”.

Percebe-se que o momento resistente total M ¢ dividido em duas parcelas,

uma referente a contribui¢do da mesa (M f) e outra referente a contribuicdo da nervura

(M,), conforme:

M=M, M, (A21)

Para efeito do calculo algébrico, pode-se pensar em trés casos para o
dimensionamento, sendo eles:

1° Caso: O diagrama das tensdes de compressdo na mesa é parabdlico;

2° Caso: O diagrama das tensdes de compressdo na mesa ¢ parabolo-retingulo;

3°Caso: O diagrama das tensdes de compressdo na mesa € retangular.
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As expressdes mostradas a seguir sao referentes apenas a contribuicdo da mesa
na resisténcia da se¢do, visto que, a contribui¢do da nervura ¢ tratada como viga

retangular, mostrada anteriormente.

A.3.1 Cilculo da resultante interna de compressao do concreto

e seu centro de gravidade

A.3.1.1 1°Caso

O diagrama das tensdes de compressdo na mesa ¢ parabolico, Figura A.10.

Desse modo, a deformagdo é ¢, <29, e a tensdo de compressdo o,, <o, .

L b - bw N
) | Oc £ Od
1 /
//// //// / 4 G
X v Recf ,
Oc3 Zc
,,,,,,,,,,,, _ —— _ _ _ _ _ _ ___Y%
(N N
bw
Figura A.10 — Diagrama das tensdes de compressdo na mesa parabolico.
Este caso ocorre sempre que a condi¢ao abaixo for satisfeita.
d
h, <x<= (A.22)
6

Seja v a distancia a linha neutra de uma fibra genérica da mesa, com

deformacdo ¢'. e tensdo de compressio o'.. A tensdo o', estd em fungdo da
deformagdo &', por meio da eq.(A.3). Do diagrama de deformagdo, Figura A.10,

decorrem as relagdes mostradas na eq.(A.23) e eq.(A.24).
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£ =6, (A.23)
X
10-x
£, = y A24
c2 Ci'—gx (/60) ( )

A largura a ser considerada ¢ a diferenca entre a largura da mesa e da nervura

(b—b,). Assim, a resultante de compressdo do concreto na mesa (ch') ¢ dada por:

R, =(b—bw).j o' -dv (A.25)

Substituindo a eq.(A.23) e a eq.(A.24) na eq.(A.3) e o valor resultante de o',

na eq.(A.25) e integrando, o valor resultante das forcas internas de compressdo do

concreto atuante na mesa € expresso pela eq.(A.26). A posi¢do de R, ¢ determinada

pela eq.(A.27),

5
—m-(3-x2—3-x-hf+hf2) (A.26)

X

Rccf-z'Gf:(b—bu,)-'[ o' v-dv (A.27)

x—hy

Desenvolvida a integral e considerando as relagdes anteriores, chega-se a

seguinte expressao:

> )-(4-x3—6-x2-hf+4-x-h;—h;)

' 4-(d—x

z'y = s X . (A.28)
2-.x——h/.—-3.(61__;x)-(3-.x —'3'Xf'h/»+'hf)

O centro de gravidade R, em relagéo a fibra mais comprimida ¢ expresso pela

eq.(A.29).

Zg =X—2'g (A.29)
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A.3.1.2 2°Caso

O diagrama das tensdes de compressao na mesa ¢ pardbolo-retingulo, Figura

A.ll.

L b'bw |
I 'l Ec2 >2%0 Oc2 = Ocd

i =
,,,,,,,,,,,,,,,,,,,,, i C%§

Esfd

[ B R

bw

Figura A.11 — Diagrama das tensdes de compressdo na mesa parabolo-retangulo.
Este caso sera sub-dividido em dois outros.
" . ) d ~
2° Caso a: Se x estiver no intervalo 5 <x<0,259-d, a deformagdo no ago &,

continuara valendo 109%,. Considerando x' a altura parcial da mesa onde a distribuic¢ao

das tensdes se tornou retangular, Figura A.11, do diagrama de deformacdes resulta a

seguinte relagao:

(A.30)

No limite com o 3° caso (diagrama de tensdes retangular na mesa), tem-se

x"'=h, de modo que os limites do caso 2 serdo dados pelas desigualdades mostradas na

eq.(A.31).

i<x<i+0,833-h (A.31)
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Conforme a Figura A.11 e supondo que se atenda a eq.(A.31), as relagdes da

€q.(A.30) e eq.(A.24) sdo validas. Deste modo, a resultante R, € expressa por:

R, :(b—bw).r""_'ovc.dv+(b—bw)acd ! (A.32)

x—h/

Integrando a equagdo acima, onde o', € dado pela eq.(A.3), &', pela eq.(A.23)

€ &, q.(A.24), 0 valor de R, resulta em:

X'+

2 . 'Y\ 2| _
R, =(b-b,)0, e (A.33)
R e e S R U]

Para a determinagdo da posi¢do de R, tomando os momentos em relagéo a

posi¢ao da linha neutra, tem-se:

R, z'y :(b_bw)-j"""a'c-v-dw(b—bw)-aw, -x'-(x—x—'j (A.34)

x—h,

Desenvolvendo a eq.(A.34), encontra-se a distancia z';, que € expressa por:

x'(x—%j+3(;—(ix)[3x2 (hf —x')+3x(x2 —h_/,2)+hf3 —x'ﬂ—

" —L[4x3(h —x')+6x2 (x'z—h 2)+4x(h ’ —x'3)+x'4—h 4]
H(d—x) 1 1 1 ! A35)

25 hf3—x'3+3x(x'2—hf2)+
3(d —x)2 3x? (hf —x')

X'+ [x'2+2x(hf—x')—hf2]—

—X

2° Caso b: Se x>0,259-d, a deformagdo ¢, serd menor que 10%,, mas &,,
tornar-se-a constante ¢ igual a 3,5%,, Figura A.11. Resulta do diagrama de

deformagdes a relagdo expressa a seguir:
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X—X X
> —3’—5 (a)

(A.36)

No limite com o 3° caso, x'=h

., 7 , .
o, VIrd: x = g-hf. Portanto, estara também no

caso 2 quando a eq.(A.37) for satisfeita.

0,259-d3x<;hf (A37)

Conforme Figura A.11, supondo que se atenda a eq.(A.37), sdo validas as

relagdes da eq.(A.36), uma vez que ¢,, =cte=3,5%,. No trecho parabolico o', ¢ dado
pela eq.(A.3). A resultante R, ¢ dada pela eq.(A.32) e sua posi¢do pela eq.(A.34),

levando em conta a eq.(A.38) os valores de R

' X S
s € Z'¢, sd0 mostrados a seguir:

g =gc2-£=3,5-§ (%) (A.38)

x'+32’—j-[x'2+2x-(hf —x')—hfz}—

Rccf :(b_bw)'o-cd' 3 52 (A39)
_lé > -[hf? —x'3+3x-()c'z—}zf.z)Jr?)x2 -(hf—x')]
X
(o x"), 35 | 2 o
X x—?J . [3x (hf—x)+3x(x —hf )+h
e 3,5° 4x° (h N+ 6x* (x*—h*)+4x(h,’ -
16x[x(f—x)+x(x —f)+ x( y +x - (A.40)

35h—x+3xx— +

12x% | 352 (hf—x)

+ x'+3’—5[x'2+2x(hf —x')—hfz]

2x

A.3.1.3 3°Caso

O diagrama das tensdes de compressao na mesa ¢ retangular.
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Ec2 >2%o0 Oc2 = Ocd

i v
AN =

Oc3 = Ocdd

Esfd

bw

Figura A.12 — Diagrama das tensdes de compressao na mesa retangular.

De acordo com o exposto, este caso ocorre quando a eq.(A.41) ¢ satisfeita.

i+0,833-h},<x<0,259-d (A.41)
6 P
A resultante R, e sua respectiva posi¢do sdo dadas pelas seguintes
expressoes:
Rccf = (b - bw) ' O-cd ’ hf (A42)
' hy
z'y =X —7 (A.43)

A.3.2 Equacdes de equilibrio

Sdo duas as equacdes de equilibrio, uma referente as forgas internas solicitantes
e a outra aos momentos dessas for¢as em relagdo a profundidade da linha neutra. As
forcas internas atuantes na se¢ao do tipo “T”, Figura A.8, com a respectiva acdo externa

atuante; neste caso, momento fletor, resultam nas seguintes equagdes de equilibrio.
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Y>N=0 —> R,=R_,+R,+R, (a)
DM =0 - M=R,-(d-x)+R (x—d")+R -z'+ R, -z'; (b) (A44)
sendo:
R forga resistente a compressao do concreto proveniente da contribuicao
eof da mesa;
R forga resistente a compressao do concreto proveniente da contribuicao
con da nervura, calculada conforme a secdo retangular;

A.3.3 Programa no software MathCad

Com as expressdes mostradas acima foi desenvolvido o programa para

dimensionamento de se¢do “T” no software MathCad, mostrado a seguir.

Rotina de dimensionamento - FLEXAO SIMPLES
SECAO T

Rotina de dimensionamento de seg¢ao T de concreto armado submetida a flexao

simples.
Foi considerado diagrama parabolo-retangulo para o concreto e diagrama bilinear para o

aco.
Dominios de verificagédo 2 - 3 - 4.

Obs: Os valores que estao destacados em verdesao atribuidos ao dimensionamento e
em amarelo os calculados.

Autor: Geilson Marcio Albuquerque de Vasconcelos
Engenheiro Civil
Mestrando em Engenharia de Estruturas
Escola de Engenharia de Séo Carlos - EESC
Universidade de S&o Paulo - USP
Orientador: Marcio Roberto Silva Corréa

Data: Junho de 2004

Dados de entrada

] Transformagao de unidades

Resisténcia caracteristica a compressao do concreto fck := 30MPa
Resisténcia caracteristica do ago fyk := 500MPa

Altura da secgéo transversal "T" h :=50cm




~
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Altura da mesa da secao transversal "T"

Altura do util da segao transversal "T"

Largura da mesa da secao transversal "T"

Largura da nervura (alma) da secéo transversal "T"

Distancia do centréide da armadura comprimida
a face da regido comprimida

Médulo de Elasticidade do ago

OBS: Para o progrma fazer uma analise como se¢éo retangular deve-se considerar:

hf := 12cm

d :=47cm

b :=100cm

bw := 15cm

dl :=3cm

Es :=210000MPa

e Largura da mesa do elemento estrutural (b) igual a largura da nervura (bw) -> b = bw.

e Armadura comprimida (porta estribos)
Numero de barras da armadura comprimida

Diametro da barra da armadura comprimida

e Momento atuante

Momento atuante na secao transversal

¥] Célculo da area de armadura

Armadura comprimida (porta estribo)

Dimensionamento da armadura

o Coeficientes ponderadores das resisténcias (y,, y, U y.g €

Nsc :=4

Dsc := 6.3mm

M := 189.0kN-m

Aspe =1 247cm’

7sR)

Concreto e = 1.40

Ago vs

}] Caracteristicas Mecanicas

¥ Equacionamento

Estimativa Inicial

x:= lcm As = lcm2

¥ Resolug&o do sistema

As = 9.604cm’ x=4.821cm

*] Limites dos dominios

=1.15

Dominio = "Dominio 2" LN = "Linha Neutra na MESA"
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Ruptura = "Ruptura do ago sem ruptura a compressdo do concreto"

e Deformacao nos materiais

Concreto gee(x) = 1.143x 1077
Armadura tracionada
Armadura comprimida esc(x) =4.318x 107
Deformacgéo na tensdo de escoamento gyd =2.07x 10

da armadura tracionada




Apéndice

VERIFICACAO DA CAPACIDADE
RESISTENTE DE SECAO
RETANGULAR E DO TIPO “T”

B.1 Consideracoes gerais

Neste apéndice sao mostrados os programas que verificam a capacidade
resistente de se¢do retangular e se¢do do tipo “T” de pegas de concreto armado. O
equacionamento, as hipoteses e consideragcdes empregadas para o seu desenvolvimento
sdo as mesmas que o apéndice de dimensionamento (Apéndice A), portanto, ndo foram
mostradas. Assim, o programa desenvolvido no software MathCad para verificagdao da
capacidade resistente de pecas de concreto armado submetidas a esforcos de flexdo
normal simples ¢ apresentado sem muitos comentarios.

No dimensionamento, como comentado anteriormente, dados os esforgos
internos solicitantes, procuram-se as dimensdes da se¢do transversal e a armadura
necessaria. Na verificacdo resistente, ao contrario, tanto as armaduras como as
dimensdes da se¢do sdo conhecidas, procurando-se os esforgos internos solicitantes

ultimos ou admissiveis.
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B.2 Verificacido da capacidade resistente de secao

retangular

A nomenclatura utilizada foi a mesma que no apéndice de dimensionamento. O
programa desenvolvido no software MathCad de verificacdo da capacidade resistente
para se¢do retangular ¢ mostrada a seguir. O programa ¢ apresentado de forma

explicativa, de modo que, ndo proporcione dividas ao usuario.

Rotina de verficagio da capacidade resistente - FLEXAO SIMPLES
SECAO RETANGULAR

Rotina de calculo que determina o valor do momento resistente de se¢éo retangular

de concreto armado submetida a flexao simples.
Foi considerado diagrama parabolo-retangulo para o concreto e diagrama bilinear

para o ago.
Dominios de verificagdo 2 - 3 - 4.

Obs: Os valores que estdo destacados em verdesao atribuidos ao
dimensionamento e em amarelo os calculados.

Autor: Geilson Marcio Albuquerque de Vasconcelos
Engenheiro Civil
Mestrando em Engenharia de Estruturas
Escola de Engenharia de Sdo Carlos - EESC
Universidade de Séo Paulo - USP
Orientador: Marcio Roberto Silva Corréa

Data: Junho de 2004

Dados de entrada

}] Transformag&o de unidades

Resisténcia caracteristica a compressao do concreto fck == 30.0MPa
Resisténcia caracteristica do ago fyk := 500MPa
Altura da segao transversal retangular h := 50cm
Altura do util da segao transversal retangular d = 47cm
Largura da segéao transversal retangular bw = 15cm
Distancia do centréide da armadura comprimida dl = 3.0cm

a face da regido comprimida

Modulo de Elasticidade do aco Es :=21000(0MPa
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e Armadura tracionada (arm. principal)

Numero de barras da armadura tracionada Nst := 4.0
Diametro da barra da armadura tracionada Dst := 19.150nm
e Armadura comprimida (porta estribos)

Numero de barras da armadura comprimida Nsc =2
Diametro da barra da armadura comprimida Dsc := 6.3mm

¥| Calculo das &reas das armaduras

Armadura tracionada (arm. principal) As = 11.521em?

Armadura comprimida (porta estribo) Aspe = 0.623cm’

Verificagao do Momento Resistente

o Coeficientes ponderadores das resisténcias (y,, y, OU y.p € 7p)

Concreto yc :=1.00

Aco ys :=1.00

¥] Propriedades Mecanicas

¥ Equacionamento

Estimativa Inicial

Xx:= lcm M = 1kN-m

¥| Resolugéo do sistema

M =229.923kN-m x=17.597cm

¥] Limites dos dominios
Dominio = "Dominio 3 - Sec¢do subarmada"
Ruptura = "Ruptura do concreto e escoamento do ago"

e Deformacao dos materiais

Concreto gce(x) = 3.5x 107
Armadura tracionada est(x) = 5.848x 10°°
Armadura comprimida gsc(x) = 2.903x 107°
Deformacéo na tensdo de escoamento eyd = 2.381x 10°

da armadura tracionada
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B.3 Verificacdo da capacidade resistente de secao “T”

4

O programa de verificagdo da capacidade resistente de se¢do do tipo “T” ¢
mostrado a seguir. Este programa permite também que se analise uma secao retangular.

Para isso, a largura da mesa deve ser igual a largura da nervura.

Rotina de verficagido da capacidade resistente - FLEXAO SIMPLES
SECAOT

Rotina de calculo que determina o valor do momento resistente de segéao T de
concreto armado submetida a flexdo simples.

Foi considerado diagrama parabolo-retangulo para o concreto e diagrama bilinear
para o aco.

Dominios de verificagédo 2 - 3 - 4.

Obs: Os valores que estdo destacados em verdesao atribuidos ao
dimensionamento e em amarelo os calculados.

Autor: Geilson Marcio Albuquerque de Vasconcelos
Engenheiro Civil
Mestrando em Engenharia de Estruturas
Escola de Engenharia de Séo Carlos - EESC
Universidade de S&o Paulo - USP
Orientador: Marcio Roberto Silva Corréa

Data: Junho de 2004

Dados de entrada

¥] Transformagao de unidades

Resisténcia caracteristica a compressao do concreto fck := 30MPa
Resisténcia caracteristica do aco fyk := 500MPa
Altura da segéo transversal "T" h :=50cm
Altura da mesa da sec¢ao transversal "T" hf := 12cm
Altura do util da secao transversal "T" d :=47cm
Largura da mesa da secao transversal "T" b := 100cm
Largura da nervura (alma) da segao transversal "T" bw := 15cm
Distancia do centroide da armadura comprimida dl '=3cm

a face da regido comprimida

Modulo de Elasticidade do ago Es :=21000(0MPa
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OBS: Para o progrma fazer uma analise como se¢&o retangular deve considerar:
e Largura da mesa do elemento estrutural (b) igual a largura da nervura (bw) -> b = bw.

e Armadura tracionada (arm. principal)
Numero de barras da armadura tracionada Nst =6

Diametro da barra da armadura tracionada Dst := 16.0mm

e Armadura comprimida (porta estribos)
Numero de barras da armadura comprimida Nsc =2

Diametro da barra da armadura comprimida Dsc := 6.3mm

¥] Célculo das &reas das armaduras

Armadura tracionada (arm. principal) As = 12.064cm>

Armadura comprimida (porta estribo) Aspe = 0.623cm’

Veficagdo do momento resistente

o Coeficientes ponderadores das resisténcias (y, ys 0U y.r € ysr)

Concreto ye :=1.40
Aco ys = 1.15

] Propriedades Mecanicas

¥ Equacionamento

Estimativa Inicial

x:= lem M = 1kN-m
¥ Resolug&o do sistema
M = 236.147kN-m x=5.497cm

] Limites dos dominios

Dominio = "Dominio 2" LN = "Linha Neutra na MESA"

Ruptura = "Ruptura do aco sem ruptura a compressao do concreto"
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e Deformacdo nos materiais

Concreto gec(x) = 1.324x 1077
Armadura tracionada
Armadura comprimida gsc(x) = 6.016x 107
Deformacéao na tensdo de escoamento gyd =2.07x 10°

da armadura tracionada




