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CARGAS ESTRUTURAIS

Estruturas, para o Engenheiro Agricola, quer dizer Edifica¢des, incluindo
equipamentos ¢ dependéncias dentro e em volta delas.

O Estudo estrutural comeca com a determinagdo das cargas, durante o projeto,
e tem como base os limites das cargas previstas.

O estudo estrutural inclui também a anélise das propriedades, aplicagdes € usos
dos materiais envolvidos. Na escolha dos materiais considera-se: tipo, classificagao, custo e
disponibilidade, associados com resisténcia, durabilidade, manutengdo, aparéncia e
facilidade de limpeza, entre outros.

Cargas permanentes, acidentais e devido ao vento.

As cargas que agem sobre as edificagdes rurais sdo, em geral, de um dos trés
tipos: permanentes, acidentais ¢ devido ao vento. As cargas permanentes sdo aquelas
correspondentes ao peso proprio dos elementos estruturais e por todas as sobrecargas fixas.
As cargas acidentais sdo aquelas que podem atuar sobre a estrutura de edificagdes em funcao
do seu uso (produtos, pessoas, veiculos, equipamentos, etc.). As cargas devido ao vento
dependem do clima.

Os valores de cargas acidentais considerados para edifica¢des rurais podem
diferir daqueles empregados para constru¢des urbanas. Normalmente estes valores sdo
menores por considerar o nivel de importancia do elemento abrigado - por exemplo,
maquinas quando comparadas com alunos em uma escola.

A atuagdo das cargas em edificacdes rurais ¢ complexa.

As cargas impostas pelos ventos dependem do local, altura, forma e inclinagao
dos telhados. As cargas acidentais recomendadas variam também com a vida 1til e uso da
estrutura, além de ter que considerar o risco de vidas humanas.

Todo elemento estrutural deve ser calculado e projetado para suportar uma das
seguintes combinagdes de cargas:

* Permanentes + acidentais,
* Permanentes + acidentais + vento, ou
* outra combinagao necessaria.

O quadro 1 apresenta o peso especifico de diversos materiais que podem
corresponder as cargas permanentes ou acidentais de edificagdes.

O quadro 2 apresenta as cargas e sobrecargas a serem consideradas nos
diversos projetos.



QUADRO 1
Peso especifico de varios produtos (kg/m3)

Produto kg/m3 Produto kg/m3
Acido Carbénico (0° atm) 1,980 Cloro 1330
Acido cloridrico(159, 400) 1190 Cobre fundido 8 800
Acido nitrico (15°) 1.520 Corda 1160 - 1950
Acido sulfuroso (liq.) 1490 Cortiga 240
Agucar branco 1610 Couro seco 860
Agua destilada (4°) 1 000 Escoria de alto forno 2500 - 3 000
Alcatrdo 1200 Estanho fundido 7260
Alcool etilico (159) 790 Farinha de trigo 430 - 470
Aluminio laminado 2700 - 2 750 Ferro comum 7 800
Alvaiade 6 700 Gasolina (159) 800 - 850
Alvenaria de tijolo fresca 1570 -1 700 Gelo 880 - 920
Alvenaria de tijolo seca 1420-1550 Gesso calcinado 1810
Amianto (asbesto) 2 800 Gesso peneirado 1250
Amianto papeldo 1200 Grafite 1900 -2 300
Amido 1530 Granito 2510-3050
Angico 960 - 850 Graxa 920 - 940
Antimdnio 6 700 Hidrogénio (0° atm.) 0,089
Ar (00 atm) 1,29 Imbuia 650
Ardodsia 2 630-2670 Ipé 1 030 - 960
Areia fina seca 1400 - 1 650 Jacaranda 910 - 720
Areia fina imida 1900 - 2 050 Jatoba 1 020 - 850
Areia grossa 1400 -1 500 L3 de carneiro 1320
Argamassa 2100 -2 500 Latdo 8400 - 8 700
Argila seca 2000 -2 250 Manganés 7150 - 8300
Argila imida 2 600 Manteiga 970 - 950
Aroeira do sertdo 1210-1160 Marmore comum 2520 -2 850
Arroz 770 - 850 Milho em grdo 700 — 800
Asfalto 1100 -1 330 Neve 125
Aveia 360 - 560 Niquel 8400 - 8 650
Azeite 840 - 941 Nitrato do Chile 2260
Barro 1700 - 2 800 Oleo de algodio (15°) 920
Batata 1060-1130 Osso 1 800
Benzina (0°) 900 Ouro laminado 19300 -19 350
Borracha 920 - 960 Palha (em feixe) 60 - 70
Bronze(8 a 14% estanho) 7400 -3 900 Papel 700 -1 150
Cabritiva 980 - 870 Parafina 870 - 910
Calcio 1500 Parede de pedra 2030 -2450
Cal hidratada 1150-1250 Parede de tijolos cheios 1500 - 1650
Cal virgem 900 - 1 300 Parede de tijolos furados 1050-1100
Carvao de lenha branca 135-180 Pedra calcaria 2460 - 2 650
Carvio fossil 1200 - 1500 Peroba 870 - 720
Caulim 2200 Pinho brasileiro 610 - 520
Cedro 580 - 420 Prata laminada 10 500 -10 600
Centeio 680 - 790 Salitre 1990 -2 030
Cera 965 - 970 Terra argilosa seca 1700 - 2 000
Cerveja 1020 - 1 040 Tijolo comum 1400 -1 550
Chumbo 11250-11 370 Trigo 700 - 830
Cimento em pod 1450-1750 Vidro de janela 2 400 - 2 600
Cloreto de célcio 2200 -2 240 Zinco laminado 7 130 - 7200




QUADRO 2
Cargas e sobrecargas para edificacoes rurais.

.~ Cargas Sobrecargas
Descricao kef/m’ kef/m?

Bovinos adultos 500 -
Bezerros 290 -
Caprinos e ovinos 240 -
Suinos com at¢ 90 kg 250 -
Suinos com até 220 kg 340 -
Eqiiinos 500 -
Perus 140 -
Galinhas e frangos de corte 100 -
Estufas 250 -
Residéncias rurais 200 -
Casas de maquinas 750 -
Cozinhas ndo residencial 300 -
Escolas rurais 300 -
Escritérios 200 -
Garagens e estacionamentos 300 -
Laboratorios 300 -
Telhado colonial 140 60
Telhado com telhas francesas 125 60
Telhado com telhas de fibrocimento 90 60
Laje de forro 120 100
Laje de piso 180 200 - 600
Revestimento de forro 50 -
Pisos sobre base de concreto 50 - 80 -
Revestimentos de paredes 25 -




ACAO DO VENTO NAS EDIFICACOES

1 - Introducio

A NBR-6123 tem por objetivo fixar condi¢des que se exigem quando da
considerac¢do das forgas devidas a acdo do vento, visando ao célculo das varias partes que
compdem uma edificagao.

Convém relembrar que para o estudo das forcas do vento ¢ necessario,
fundamentalmente, o conhecimento de trés parametros:

- pressdo de obstrugdo: depende essencialmente da velocidade do vento (V),
numericamente igual a:

q em kgf/m?, quando V\ em mys.
- coeficiente de pressdao: depende da geometria do edificio, algebricamente
igual a:

Cp =Cpe —Cpi
(fornece a pressdo num certo ponto, quando multiplicado pela pressdo de obstrugdo).

- coeficiente de forma: se refere a um certo ponto, enquanto o coeficiente de
forma da os valores médios em superficies planas.

C=Ce-Ci

2 - Procedimentos para calculo
O item 3 da NBR-6123 diz textualmente: As forgas devidas ao vento sobre uma
edificagdo devem ser calculadas separadamente para:

a) elementos de vedacdo e suas fixacdes (telhas, vidros, esquadrias, painéis de
vedagdo, etc.);

b) partes de estrutura (telhados, paredes, etc.);
¢) a estrutura como um todo.
As forgas devidas ao vento sdo determinadas a partir dos seguintes pardmetros:

- velocidade basica do vento (Vo), adequada ao local onde a estrutura sera
construida.

Essa velocidade basica (Vo) deve ser multiplicada pelos fatores S1, S2 e S3
para ser obtida a velocidade caracteristica do vento (Vk). Assim tem-se simbolicamente:

S, = fator topografico
S, = fator de rugosidade do terreno

S5 = fator estatistico



- pressao de obstrucdo (q), determinada a partir da velocidade caracteristica
(Vy), pela férmula (1) indicada no item anterior, onde:

Vi = V0.8,.S, .S; 2

- coeficiente de pressio e de forma, determinados experimentalmente e
disponiveis na literatura. Desta forma, o esfor¢o imposto pelo vento na estrutura ou parte
dela ¢ dado por:

dfinal =Cp-q
3 - Velocidade basica do vento: Vo

De acordo com a NBR-6123, a velocidade basica do vento Vo (em m/s) pode
ser obtida no mapa do Brasil, onde se encontram as isopletas correspondentes (veja proxima
figura).

Definimo-la como sendo “a velocidade de uma rajada de 3 segundos, exercida,
em média, uma vez em 50 anos, a 10 m acima do terreno, em campo aberto e plano”.

Poder-se-ia dizer também que periodo médio de retorno dessa velocidade ¢ de
50 anos, significando que em 100 periodos de 50 anos (5.000 anos) 63 dos periodos
apresentardo uma velocidade maxima média anual superior ao valor fixado.

4 - Fatores Intervenientes

4.1 - Fator Topogrifico S;

Este fator leva em consideracdo as grandes variagdes locais na superficie do
terreno, ou seja, aceleragdes encontradas perto de colinas, protecdes conferidas por vales
profundos, bem como os efeitos de afunilamento em vales. Lembramos que esses efeitos
nao foram levados em conta quanto da leitura do mapa das isopletas.

A tabela I nos da os valores a serem usados.
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Tabela I
Fator topografico, "S"

Caso Topografia Sq

a Todos os casos, exceto 0s seguintes: 1,0

b Encostas e cristais de morros em que ocorre aceleragdo do vento. 1,1
Vales com efeito de afunilamento

c Vales profundos, protegidos de todo os ventos 0,9

4.2 - Fator de rugosidade S,

Este fator considera o efeito combinado da rugosidade do terreno, da variagao
da velocidade do vento com altura acima do terreno (lembrar que Vo esté relacionado com a
altura do anemometro a 10m) e das dimensoes da edifica¢do. Para edificios muito grandes, o
intervalo de duragado das rajadas deve ser maior.

A NBR-6123 classifica os terrenos em quatro categorias, no que diz respeito a
rugosidade. A fim de levar em conta - como dissemos anteriormente - o tamanho das
edificagdes, como conseqiiéncia, o intervalo de duragdo das rajadas necessarias para
perturbar todo o campo aerodindmico do edificio, a NBR-6123 escolheu trés classes de
edificacoes ¢ de seus elementos:

- Classe A: duracdo das rajadas 3 segundos; aplicavel a todas as unidades de
vedagdo, seus elementos de fixacao e pecas individuais de estruturas sem vedagao;

- Classe B: duracdo das rajadas 5 segundos, todas as edificacdes nas quais a
maior dimensdo nao exceda 50 m;

- Classe C: duracdo das rajadas 15 segundos, todas as edificagdes nas quais a
maior dimensao exceda 50 m.

A Tabela II nos d4, de uma forma agrupada, as classifica¢des anteriores com a
altura do edificio sobre o terreno.

Tabela 11
Fator "S,"
Categorias de rugosidade do terreno
Altura Terreno aberto, sem | Lerreno aberto, com | Terreno com muitas | Terreno com grandes
acima obstrucdes, zonas poucas obstrugdes, obstrugdes, pequenas e freqiientes
do terreno | costeiras, pradarias granjas, casas de cidades, subtirbios de | obstrugdes, centros
campo grandes cidades de grandes cidades
H (m) Rugosidade 1 Rugosidade 2 Rugosidade 3 Rugosidade 4
Classe
A B C A B C A B C A B C
3 0,83 0,78 0,73 0,72 0,67 0,63 0,64 0,60 0,55 0,56 0,52 0,47
5 0,88 0,83 0,78 0,79 0,74 0,70 0,70 0,65 0,60 0,60 0,55 0,50
10 1,00 0,95 0,90 0,93 0,88 0,83 0,78 0,74 0,69 0,67 0,62 0,58
15 1,03 0,99 094 1,00 0,95 0,91 0,88 0,83 0,78 0,74 0,69 0,64
20 1,06 1,01 0,96 1,03 0,98 0,94 0,95 0,90 0,85 0,79 0,75 0,70
30 1,09 1,05 1,00 1,07 1,03 0,98 1,01 0,97 0,92 0,90 0,85 0,79
40 1,12 1,08 1,03 1,10 1,03 1,01 1,05 1,01 0,96 0,97 0,93 0,89
50 1,14 1,10 1,05 1,12 1,08 1,04 1,08 1,04 1,00 1,02 0,98 0,94
60 1,15 1,12 1,08 1,14 1,10 1,06 1,10 1,06 1,02 1,05 1,02 0,98
80 1,18 1,15 1,11 1,17 1,13 1,09 1,13 1,10 1,06 1,10 1,07 1,03
100 1,20 1,17 1,13 1,19 1,16 1,12 1,16 1,12 1,09 1,13 1,10 1,07




4.3 - Fator estatistico S3

Pelo menos teoricamente existiriam diversas maneiras de se calcular a
probabilidade de um determinado vento ser excedido durante um determinado periodo.

Para tanto, s3o usadas as distribui¢cdes denominadas de extremos, sendo que a
NBR-6123 adota a de Fishet-Tippett Il ou de Frechet, matematicamente:

{3y 3

onde o parametro f denomina-se fator de velocidade caracteristica, dependendo
entdo da regido, e o parametro 6 denomina-se fator inico de forma e igual a 6,369.

Fy(V)=Prob[V < V]=¢

Todavia, cumpre salientar que ¢ impossivel afirmar, categoricamente, que um
dado valor da velocidade ndo serd excedido. A Tabela III indica os minimos valores do fato
S3 que podem ser usados.

A NBR-6123 também permite langar mado de coeficientes de correcao do fator
S3 quando se deseja alterar o periodo médio de recorréncia ou adotar niveis de
probabilidades diferentes de ocorréncia, que podem variar de 10% a 90%.

Tabela I11
Fator "S3”

Grupo Descricao S3

Edificacdes cuja ruina total ou parcial pode afetar a seguranca ou 1,10
1 possibilidade de socorro a pessoas apds uma tempestade destrutiva
(hospitais, quartéis de bombeiros e de for¢as de seguranca, centrais de
comunicagoes, etc.).

7 Edificagdes para hotéis e residéncias. Edificagdes para comércio e 1,00
industria com alto fator de ocupagio.

3 Edificagdes e instalacdes industriais com baixo fator de ocupagdo 0,95
(depdsitos, silos, construgdes rurais, etc.).

4 Vedacdes (telhas, vidros, painéis de vedacdo, etc.). 0,88

5 Edificacdes temporarias e estruturas dos grupos 1 a 3 durante a 0,83
construgao.

5 - Coeficientes aerodinimicos

A incidéncia do vento sobre uma edificagcdo, devido a sua natureza, provoca
pressdes ou succdes nos elementos da mesma, sendo que a intensidade destes esforgos
depende da forma e proporcao da construgdo, bem como da localizagdo das aberturas.

O exemplo mais simples ¢ aquele do vento atingindo perpendicularmente uma
placa plana, conforme figura 2, na qual na face a barlavento o coeficiente de pressdo na zona
central chega a +1,0, decrescendo até as bordas, e ¢ constante, e igual a 0,5, na face a
sotavento. Assim sendo, esta placa estaria sujeita a uma pressao total, na zona central, de
cp=15=+1,0-(-0,5).




Assim sendo, as normas nada mais fazem do que apresentar tabelas e graficos
dessas pressdes ou succdes, mediante os denominados coeficientes de pressdo, tanto
externos, Cpe, quanto internos, Cpi; e de coeficientes de forma, Ce e Ci, externos e internos,
respectivamente, existindo entdo diversas tabelas.

Cp

1,0

0,5 0,0 -0,

Em valores numéricos a pressao normal que age na placa ¢ obtida por:

q¢ =q.Cp=1,5q

A tabela a seguir apresenta valores de Cp para diversas edificagdes rurais.

Tabela IV
Coeficiente de pressio, Cp, para edificacoes rurais
Sentido do vento Barlavento Sotavento Fundo ou
— Parede ‘ Telhado Telhado Parede paredes laterais
Duas dguas
[0)
+o,7 | 4e702609 0,7 0,5 0,7
a-0,7(100)
! 0,7 0,7 0,7 0.5 0.5
Duas daguas com
uma lateral aberta
- -0,9 -1,2 -1,1 -1,4
+1,3 +0,2 -0,2 - -0,3
Uma dgua
h +0,7 . 0,7 0,7 0,8
ﬂ +0,6 0 - -0,6 -0,9
t +0,7 -0,7 - -0,4 -0,6
continuagao...




Sentido do vento Barlavento Sotavento Fundo ou
— Parede Telhado Telhado Parede paredes laterais
Uma agua com uma
abertura lateral
- - -1,3 -1.3 -1,3
+1,1 +0,5 - - -0.4
Coberta
- +0,6 -0,6 - -
! ; i 11,0 1,1 ; i
0,8H
| |
Centro da
Primeiro quarto cobertura e
Cobertura Parede a q e Parede a | Paredes
da cobertura a primeiro quarto )
em arco barlavento sotavento | laterais
barlavento da cobertura a
sotavento
+0,8 +2" 0.4 -0,7 0,5 -0,7
w
!
i - +1,2M -0,7 - -0,7
w

* Os coeficientes listados sdo a soma vetorial da pressdo externa ¢ interna. Coeficientes positivos

correspondem a pressdo propriamente dita, ¢ negativos, a sucgéo.

A tabela a seguir apresenta valores de cp, ao redor de um silo ou tanque

vertical (altura/diametro < 5). Considerando a dire¢ao do vento, da esquerda para a direita, e
o angulo formado entre esta dire¢do e a do ponto ao redor do silo ou tanque em que se
deseja saber, pode-se verificar se ha pressao ou succao ¢ a intensidade deste esforgo.
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Angulo B Cp local

0° +1,0

159 +0,8

300 +0,1

450 -0,8

600 -1,5

750 -1,9

B _> 90° 7
N3 105° 15
120° -0.8

135° -0,6

150° -0,5

165° -0,5

180° -0,5

A tabela a seguir apresenta os coeficientes de pressdo, Cp, para serem
utilizados quando do dimensionamento de elementos estruturais especificos e para beirais
(com 90 cm ou 10% do vao).

Tabela V
Coeficientes de pressao, Cp, para elementos estruturais isolados e beirais.
Localizacao dos elementos | Edificacoes fechadas Edificacoes abertas
Parede +0,9¢-1,0 +0,9¢e-1,5
Telhado -1,0 -1.5
Beirais ¢ Cumeeira -2,2 -2,2

A tabela a seguir apresenta os coeficientes de pressdo, Cp, para construgdes de
varios tipos.

Tabela VI
Coeficiente de pressao, Cp, para construcgdes de varios tipos.
Estrutura ou parte dela Descricao Cp
Silos, tanques e chaminés qgadrados 1,3 em qualquer d}regajo
circulares 0,6 em qualquer direcdo
Postes de luz, de sinalizagao ualquer forma 1,4 em qualquer dire¢do
¢ mastros para bandeiras qualq ’ qualq ¢
Cercas, muros e outras elementos planos 1,7 em qualquer dire¢do
divisodrias elementos circulares 0,9 em qualquer direcao

Aplicacao:

Determine as pressdes, devidas ao vento, que agem em um armazém de pé
direito de 5m, inclinacao do telhado de 30° e beirais de 0,8m, localizado em um vale da
regido de Vigosa.

11



(Vi)
16

q= Vk :VO.SI.Sz.S3
Vo =30m/s (grafico das isopletas),
S; = 0,90 (fator topografico)

S, = 0,88 (fator de rugosidade para h = 7,0m, terreno aberto com poucas
obstrucdes, classe B) e

S; = 0,95 (fator estatistico, grupo 3).

Entao:

(30.0,9.0,88.0,95)?
16

= 31,8Kgf /m?

Coeficientes de pressdo a serem utilizados em calculos estruturais que
envolvem a constru¢ao com um todo:

LATERAIS

Coeficientes de pressdo a serem utilizados em calculos de elementos estruturais
especificos (pilares, travessas, ter¢as, cumeeiras, etc.).

2,2q
V09 ? Lo
\ / BEIRAIS
0,9q 09q
1,0q 1,0q
————— ——

Obs: Em qualquer dimensionamento, o vento deve ser considerado atuando em
todos os sentidos, ¢ considerado o Cp de maior influéncia tanto para pressao como sucgao.
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Problemas Propostos

1 - Que carga, por unidade de se¢do horizontal, devido a agdo do vento, deve ser
considerada nos calculos das tesouras de uma coberta com 3m de pé direito e 30° de
inclinacao para constru¢ao no Tridngulo Mineiro?

2 - Para uma residéncia, localizada em uma encosta da regido de Vigosa, coberta com telhas
pré-moldados de argamassa de cimento e areia, com dimensdes de 24 cm x 34 cm, qual deve
ser a massa de cada unidade para que nao seja levantada pelo vento?

3 - Qual deve ser a resisténcia a tracdo apresentada pelos fixadores de cobertura de cimento-
amianto com telhas de 1,10m x 1,83m para a coberta do problema 1?

4 - Qual deve ser o esfor¢o horizontal, devido ao vento, considerado aplicado a meia altura
de um poste de eletrificacdo, com didmetro de 30 cm e 10 m de altura, para que 0 mesmo
resista a flexao?

13



CARGAS NOS SILOS PARA SILAGEM E BATATA

1 - Silagem:

A Associagao Nacional de Silos (NSA) recomenda uma densidade de fluido
equivalente (DFE) de 320 kg/m3 para projetos de silos contendo silagem de milho de 68% a
72% de umidade. A pressao lateral pode ser calculada também pela féormula de Rankine:

_ 2 y50_%
L=w.h.tg (45 2} Eq. 1

onde:

L =pressio lateral, kgf/m’

w =densidade da silagem, kg/m’

H =profundidade da silagem, m, e

¢ = angulo de atrito interno (repouso)

A NSA recomenda ainda que a densidade maxima de 1041 kg/m3 e o angulo
minimo de atrito de 32° sejam usados na equagdo 1 para obter uma DFE de 320 kg/m3. Uma
DFE menor, 288 kg/m3, foi proposta por Curtis e Stanek, no relatério da ASAE de 1979-
4584.

A carga vertical transmitida a parede, devido ao atrito, por metro quadrado,
Vw, em kgf/m2, ¢ estimada por:

Vy = 96,88.11-08 Eq. 2

A carga vertical acumulada, a uma dada profundidade h, Vt em kgf/m de
circunferéncia da parede, devida ao peso da massa ensilada equilibrada por atrito ¢ dado por:

Vi =46,5.h 208 Eq. 3

A carga vertical que atua sobre o fundo do silo, V1, em kgf, pode ser calculada
por:

V¢ =n.r(w.h.r-2Vy) Eq. 4

As paredes dos silos devem ser dimensionadas de forma a suportarem a pressao
lateral, L, e suportarem a compressdo o peso proprio do silo e dos equipamentos instalados,
mais a carga vertical absorvida pela parede devido a silagem.

O piso dos silos deve ser calculado de forma a suportarem o restante do peso da

silagem que ndo foi transmitido as paredes, prevendo que esta carga pode aumentar em até
30% durante a descarga.
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As fundagdes dos silos devem ser dimensionadas para suportarem o peso
proprio dos silos, o peso dos equipamentos, o peso da massa ensilada e no fundo, assumindo
que estes estdo apoiados nas mesmas.

Aplicagio:

Considerando um silo para forragem com 6 m de altura acima do solo € 3 m de
diametro, determinar:

a) as pressoes laterais a 0, 2, 4 e 6 m de profundidade;
b) a carga de compressdo das paredes nas profundidades de 3 e 6 m;
¢) acarga transmitida pela silagem sobre o fundo;

d) o nimero de barras de ferro CA-60 com didmetro 6 mm a serem
distribuidas nos intervalos de 0-2 m, 2-4 m e 4-6 m; ¢ verificar se a alvenaria de tijolos
macigos, C,gm = 6 kgf/cm2, com 25 cm de espessura € capaz de suportar os esfor¢os de
compressao a 6 m de profundidade.

Resolucao
a) pela formula de Rankine, considerando w = 1.041 kg/m3 e ¢ = 32°; tem-se:
L= 1041.h.tg2(45°— 3; ] ~320.h
L() = 0;
L, = 640 kgf/m’
L4 = 1280 kgf/m* e
Lo = 1920 kgf/m*
- pela densidade de fluido equivalente (DFE), L = 320.h, o que dara os mesmos
resultados.

b) V= 46,5.n*"
Vi =46.5 328 =457 kgf/m de parede e
Vie = 46,5.67% = 1932 kgf/m de parede

C) Vi =nr(w.hr-2Vy)
Vi =n.1,51041.6.1,5-2.1932) = 25492 kgf

d) o esfor¢o de tragdo em uma faixa de 2 m de parede ¢ dado por:
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2T=L3m.2m .. T=3.Lkgf

Cada barra de aco CA-60 suporta a tracdo, considerando um coeficiente de
seguranca de 1,5, a seguinte carga:

2 2
60kgf /mm .n.(6mm) _1131kef
LS 4
To2=3.640=1920 kgf
N.° de barras = % =1,7=2
1131kgf
T 4=3.1280 = 3840 kgf
N.° de barras = M =34~4
1131kgf
T46=3.1920=5760 kgf
N.° de barras = M =5,1~6
1131kgf
e) um metro linear de parede pode suportar verticalmente:

P = Gugm . A = 6 kgf/em® . 100 cm . 25 cm = 15000 kgf

Cargas verticais que atuam em um metro linear de parede:

- Telhado com cobertura de barro tipo colonial e 0,5 m de beiral

n.rz .carga/m2 - m.(1,5+0,25+ O,Sm)2 .ZOOkgf/m2

2nr 21(1,5+0,12)m

=313kgf /m
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- Peso da alvenaria:

6m.1m.0,25m. 1800 kg/m3 = 2700 kgf/m,
- Peso da silagem absorvida pela parede por atrito:
Vi = 1932 kgf/m, e
- Peso de equipamentos:
Carga Total =313 + 2700 + 1932 + 1500 = 6445 kgf

6445 kgt << 15000 kgf

A alvenaria sera capaz de suportar o esforco de compressao.

2 - Batatas:

As batatas armazenadas em silos exercem pressdes horizontais nas paredes
laterais, carga vertical nas paredes por atrito e carga vertical sobre o fundo.

O método proposto aqui, para obteng¢do destas cargas tem como base a
publicagdo “Lateral Pressures on Walls of Potato Storage Units, Schaper and Herrick,
USDA ARS 52-32, June 19687 a partir de ensaios em silos com 3 m de lado e
aproximadamente 8 m de profundidade.

As pressdes laterais, L, em kgf/m®, sdo obtidas pela formula:

L=286,9+136,1 .h—9,4.h? Eq. 5
onde:

h = profundidade do silo, m

Para silos mais largos que 3 m, multiplique as pressodes laterais pelo fator “c”,
que ¢ dado por:

Cc= _— Eq. 6
onde:
B = largura do silo, m

As cargas verticais acumuladas, a uma profundidade h, v, em kgf/m de parede,
podem ser estimadas considerando que 30% do peso da massa ensilada sera absorvido por
atrito pelas paredes, ou seja:

v=0,075.h.d.w Eq. 7
onde:

h = profundidade, m
d = diametro ou lado quadrado do silo, m, e
w = peso especifico da batata, 700 kgf/m’
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As pressoes sobre o fundo, em kgf/m2 devem ser calculadas assumindo que
toda a massa ensilada apdia-se sobre o fundo, ou seja:

F=h.w Eq. 8
onde:

h = altura do silo, m, e
w = peso especifico da batata, 700 kgf/m’

Os silos podem possuir superficies inclinadas ou dutos de ventilagdo. As cargas
que atuam em um metro de comprimento destes elementos podem ser estimadas
empregando o procedimento a seguir, conforme figuras 1 e 2:

A = base do duto

B = superficie da massa, verticalmente sobre o ponto A
C = intercessdo da superficie da massa com a parede
D = intercessdo da superficie do duto com a parede com a parede
E = intercessdo da linha AB com a horizontal a partir do D
w = beso das batatas sobre o duto, kgf/m; = peso especifico multiplicado pela
area do trapézio ABCD
_ for¢a lateral em AE, kgf/m; = pressdo lateral na profundidade AE
L = -
multiplicada pela altura AE em m
= soma vetorial de w e L, kgf/m
P. = forga que comprime a parede do duto, kgf/m, e
Py = forca que atua perpendicular a parede inclinada, kgf/m
B (W\A/\/\A/?C
| /
\ /
| /
!
: / P
W /
\ Pf
? \ /
| /
| /
/
D Pc
/
- g
/
A
Figura 1 Figura 2
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Aplicacao:

Tragar o diagrama de forcas que atuam na parede lateral de um deposito de
batatascom 3 x3x3x3m

Resolucio:
L=286,9+136,1.h—-94.h

Lo = 86,9 kgf/m?;
L, =213,6 kgf/m*;
L, =321,5 kgf/m’ e
L; = 410,6 kgf/m”
Sendo que uma faixa de 1 m de altura tem 3 m?, entdo:
Py =86,9 .3 =260 kgf;
P, =213,6 . = 640,8 kgf;
P, =321,5.3=964,5 kgfe

P;=410,6 .3 =1231,8 kgf

260,7 kg 0
/_»7
/
/
/
/
/
/
" 640,8 kef
/ )
y 1m
/
// Parede
/ ~— dosilo
/
/
/' 964,5 kgf
, = | 2m
/
/
/
/
/
/' 1231,8 kef
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PRESSOES E SOBREPRESSOES EM SILOS GRANELEIROS

1 - Introducio

Os silos sao unidades armazenadoras de graos ou farinhas, caracterizados por
serem estanques e herméticos ou semi-herméticos, que possibilitam o minimo de influéncia
do meio externo com o ambiente de estocagem.

Os silos podem ser verticais ou horizontais, caracteristica esta determinada pela
predominancia das dimensdes da altura em relacdo ao seu comprimento ou diametro (silo
cilindrico). Quanto a sustentagcdo, em relagdo ao solo, sdo classificados em elevado, semi-
subterraneo ou subterraneo, por estarem acima, em posi¢ao intermediaria ou abaixo do solo,
respectivamente.

Atualmente, tanto em nivel rural como industrial, o silo vertical elevado
mostra-se mais viavel por facilidade de manipulagdo, conservagdo e controle técnico do
produto armazenado.

Os silos sdo classificados como verticais quando a sua altura:
D f
H>|—|.tg 45°+—
2 2
sendo "D" o didmetro ou lado quadrado e "f" o angulo de atrito interno.

O presente trabalho apresentara duas conceituadas teorias empregadas no
dimensionamento de silos, a de Janssen, desenvolvida na Alemanha, que é a base da Norma
Americana ACI 313 - 1977 e a teoria de Marcel e André Reimbert, desenvolvida na Franga.

2 - Teoria de Janssen para silos verticais

Simbologia adotada:

f = Angulo de atrito interno, grau;

f' = superficie da massa, verticalmente sobre o ponto A;

G = Peso especifico do produto armazenado, kN/m3:

A = Areade sec¢ao transversal do silo, m?;

U = Perimetro do silo, m;

R = =A/U = raio hidraulico médio, m;

h = Altura considerada para o calculo das pressdes, m;
Pv = Pressoes verticais, MPa;

P, = Pressdo lateral ou horizontal, MPa;
Pw = Pressoes de atrito, MPa;

Fa = Forca vertical de atrito sobre a parede, kN/m;

Pn = Pressao normal na tremonha ou moega, MPa;

K = (1-senf)/(1+sen f) = Relacdo entre a pressdo horizontal e a pressdo vertical;
W = tg f' = Coeficiente de atrito, igual a relacdo entre a pressao de atrito e a

pressdo horizontal,
H = Alturada célula, m;
Cd = Coeficiente de sobrepressdo de descarga;
C;j = Coeficiente de impacto sobre o fundo.
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Em 1985, Janssen, na Alemanha, langcou uma teoria que ficou famosa em todo
o mundo e que ainda atualmente se utiliza. Ela consiste na determinacao tedrica das pressdes
em silos, em fun¢ao da altura da célula, analisando o equilibrio de uma massa de graos de
altura dh a uma altura h (Figura 1).

;Pv LA
d ‘GA dh

Py—9P4n Al
dh

——
WPhUdh

Figura 1 — Pressdes de Janssen
Deste equilibrio demonstrou que:

a) Pressdes verticais por m? de superficie transversal do silo:

Ly ey

WK

b) Pressdes horizontais ou laterais por m? de superficie vertical da parede:
e
P, = (G_j l—e\ R

c) Pressoes de atrito na parede por m? de superficie da parede:

%)
P, =GR-|1-¢* R

d) Pressoes de descarga:

Janssen desconhecia na época o aumento de pressdes devido a descarga do
material.
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3 - Norma Americana - ACI - 313 - 1977

A norma Americana "Recomendagdes para o projeto e construgdo de células de
concreto, silos e estruturas de armazenamento para materiais granulares (ACI - 313 - 77) e
comentarios" fornece critérios recomendados para o projeto e construcdo de silos baseado
em estudos analiticos e experimentais.

3.1 - Pressoes de carregamento

A norma americana adota valores de pressoes definidas por Janssen para o
calculo das pressoes estaticas de carregamento, ou seja:

AC TS| e G

W WK
A forga vertical do atrito sobre a parede pode ser estimada por:
Fa=(Gh-0,8P,).R ; emKN/m
3.2 - Pressoes de descarga

3.2.1 - pressoes de descarga central

As pressdes de descarga central sdo adotadas multiplicando os valores das
pressdes de carregamento por um fator de sobrepressdo Cd. Este fator varia em fungdo da
altura e da relacdo entre altura (H) e lado (L) da célula (Quadro 1).

3.2.2 - Pressoes de descarga excéntrica

A norma ndo especifica valores para estas pressdes e comenta: "O efeito de
descarga excéntrica que causa pressoes ndo uniformes nas paredes deve ser considerado".

3.3 - Pressoes sobre o fundo

3.3.1 - Fundo plano

As pressdes sobre o fundo plano sdo calculadas multiplicando-se o valor da
pressdo vertical na altura h por um fator de sobrepressio Cd (Quadro 1) ou por um
coeficiente de impacto Ci (Quadro 2), que leva em consideragdo a relacdo entre o volume
total do silo e o volume de material carregado de uma s6 vez. Comenta também que para
materiais ndo coesivos pode-se adotar 75% do valor de Cd.

Desta forma,

Pv'=cd.Pv ou Pv'=Ci.Pv

(usar o maior dos valores)
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QUADRO 1

Valores dos Coeficientes de Sobrepressao Cd.

| topo do silo H/D<2 |H/D=2-4| HD>4

Hs =D.tg () 1,35 1,45 1,50

h 1,45 1,55 1,60

H=hs +4h h 1,55 1,65 1,75

h 1,65 1,75 1,85

h 1,65 1,75 1,85

|base da parede do silo
Sobrepressdao no | Concreto armado 1,35 1,35 1,35
fundo dos silos | Base metalica 1,50 1,50 1,50
QUADRO 2
Valores dos coeficientes de impacto Ci
Rela¢ao do volume carregado de uma

s0 vez com a capacidade total do silo 1:2 1:3 1:4 1:5 1:6
. ) ) Fundo de concreto 1,4 1,3 1,2 1,1 1,0
Coeficiente de impacto Ci Fundo metalico 175 | 1,6 | 15 | 135 | 1.25

3.3.2 - Fundo com tremonhas

Considerando uma superficie inclinada em angulo "a" com a horizontal:

Pva =Py, sen’a + P, .cos?a

entao,

Pvia=Cd.Pva ou Pv'a=Ci.Pva

3.4 - Caracteristicas fisicas do material a armazenar

Para o calculo das pressoes, os dados de peso especifico "G", o angulo de atrito
interno "f" e o coeficiente de atrito do material ensilado com a parede "W" sdo apresentados

no Quadro 3.

O coeficiente de atrito ¢ dividido em trés classes, relacionadas com o tipo de

superficie com o qual o material estd em contato:

Classe 1 - Atrito praticamente dentro do material (chapas onduladas e

trapezoidais).

Classe 2 - Paredes medianamente lisas (concreto alisado, reboco, madeira
aplainada na direcao das fibras, chapas com parafusos ou rebites),

Classe 3 - Paredes lisas (chapas de ferro ou aluminio soldadas, materiais

sintéticos e superficie revestidas).
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QUADRO 3
Caracteristicas de alguns materiais

Peso especifico Angulo de atrito Atrito material-parede

Material G (kN/m3) Interno (f) W1 w2 W3
Trigo 9,00 31 0,60 0,40 0,25
Milho 8,00 31 0,60 0,40 0,25
Cevada 8,00 26 0,50 0,35 0,25
Farinha de cereais 7,00 27 0,50 0,35 0,25
Acucar refinado 9,40 29 0,55 0,50 0,50
Cascalho p/concreto 18,00 31 0,60 0,50 0,50
Calcario 13,00 30 0,50 0,40 0,30
Clinquer 18,00 33 0,65 0,55 0,50
Cimento 16,00 28 0,55 0,40 0,30
Fosfato de Thomas 19,00 27 0,50 0,40 0,40
Oxido de aluminio 12,00 27 0,50 0,45 0,45

4 - Teoria de Marcel e André Reimbert para silos verticais e horizontais.

4.1 - Silos Verticais

As pressdes estaticas sobre as paredes dos silos verticais podem ser
determinadas satisfatoriamente aplicando as equacdes de Reimbert para silos cilindricos ou
poligonais. Contudo, sequencialmente é necessario que se considere as sobrepressoes
durante o carregamento, descarregamento, ou ainda, o mais importante, durante o
carregamento e descarregamento simultaneos.

Simbologia
G peso do produto ensilado (kg/m3);
f = angulo de atrito interno do produto;
f" = angulo de atrito interno minimo do produto;
f = angulo de atrito sobre as paredes do silo;
b = angulo do talude natural, em repouso;
D = diametro interno da secao reta de um silo cilindrico;
a = lado interno da se¢do reta de um silo quadrado;
a' = lado interno menor da se¢do reta de um silo retangular;
b' = lado interno maior da se¢do reta de um silo retangular;
A = area da secdo reta;
U = perimetro desta se¢do;
R = A/U = raio hidraulico médio;
h = profundidade de uma segdo reta, a partir de cima;
hy = altura do cone superior de graos;
H = altura do silo;
Py, = pressdo horizontal sobre a parede, devido aos grdos, a profundidade h;
Phmax = pressdo horizontal maxima;
Pv = pressdo vertical, devido aos graos, a profundidade h;
Pymax = pressdo vertical maxima;
Qmax = carga vertical total maxima;
Ac = abscissa caracteristica correspondente ao silo;
a = angulo diedro do prisma de ruptura;
e = relagdo de esbeltez, e = H/a ou e = H/1,12 D;
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Formulas gerais para o calculo de pressoes estaticas.

Pressao lateral maxima em um silo indefinido:

N GD
a4 tg(f")

Altura do cone superior:

Figura 2 - Representagdo do Cone Superior.

Abscissa caracteristica:

* Silos cilindricos:

Ac = b —E

4tg(f').tg2(45°—f2j 3

* Silos Poligonais:

U —_—

AC: f” - 3
n4tg(f‘).tg2(45° —2j

* Silos quadrados:

a

Ac= Y Y
ntg(f‘).tg2(45°—2)

25



Pressao horizontal unitaria sobre as paredes a profundidade h:

h -2
Ph=Ph 4 |1-| —+1
(200

Pressdo vertical unitaria sobre uma se¢ao reta a profundidade h:

-1
Pv=4G h(i}tl +h—1
Ac 3

Sobrepressoes devido a descarga de silos verticais.

As sobrepressoes provocadas pela descarga dos silos, e que sdo em geral
superiores as pressoes estaticas, fogem a possibilidade de um calculo analitico.

As sobrepressdes devidas a descarga simples, devidas a carga e descarga
simultaneas dos silos sdo funcgdes da disposicdo e numero dos orificios de descarga, da
esbeltez dos silos e da natureza dos produtos ensilados, onde

H H
e= ou e=
L12D a

De acordo com os tipos de instalagdes mais correntes, existem 14 casos
principais de descarga, como se pode observar na figura a seguir:

O
O
O O ®) O O
O O @) O O O
O O (@)
O O ©) O O o O
O OO0 O0OO0 OO0 OO0
O O (@) OO O0O0
O O (@) ©Oooo
O

o O 0O O © 00O o O O O

Figura 3 - Tipos de casos de orificios de descarga

Experiéncias recentes tém permitido confeccionar tabelas de coeficientes de
sobrepressoes a aplicar sobre os valores das pressdes estéticas, nas diversas profundidades,
tendo como base a esbeltez dos silos e segundo os diversos casos de orificios de descarga.

A seguir apresenta-se um exemplo de aplicacdo das tabelas dos coeficientes kd
devidos a descarga e dos coeficientes de kb multiplicadores de kd para o caso de carga e
descarga simultineas, para o caso do orificio de descarga central (1° caso da figura 3).
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QUADRO 4
Coeficientes de sobrepressoes para o caso de somente descarga (kd) e carga-descarga
simultaneos (kb - multiplicador de kd), para descarga central.

kq kp
1 2 3 4 5 1 2 3 4 5
02H | 1,20 | 133 | 1,43 | 1,51 | 1,59 | 1,14 | 1,25 | 132 | 1,39 | 1,44
04H | 1,44 | 1,58 | 1,70 | 1,79 | 1,86 | 1,18 | 126 | 1,33 | 1,38 | 1,42
06H | 1,49 | 1,72 | 1,91 | 2,06 | 221 | 1,14 | 1,22 | 127 | 132 | 1,34
08H | 1,30 | 1,42 | 1,51 | 1,57 | 1,63 | 1,15 | 128 | 1,38 | 1,45 | 1,51
09H | 1,07 | 1,18 | 1,17 | 1,20 | 1,22 | 1,15 | 1,30 | 1,43 | 1,56 | 1,67

h\e

h] .....
08 H
0,6 H .
~ D I
H o4u
02 H
0.1 H R I

Figura 4 - Representacio das alturas relativas.

Aplicacao:

Para um silo de secdo quadrada, de 5,00 x 5,00 m, com 15,00 m de altura,
descontando o cone superior de graos, com orificio de descarga central e que contenha areia,
de densidade G = 1380 kg/m3 e angulo de atrito interno minimo e atrito sobre as paredes
f'=f=33° 40' (caso particular de silos de paredes onduladas) tem-se:

Altura do cone superior da massa ensilada:

5,00

hy === 1(33°40') = 1,665 m
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seguintes:

Abscissa caracteristica:

Ac— 5,00 _ 1665 _ 7.78m
ntg(33°40").tg > (450 _33 0240) 3
Esbeltez em silo:
e= 1500 3,00
Pressdo lateral estatica maxima:
Ph = 1380500 _ 5500k g/m?

4.1g(33°40")

Pressao lateral unitaria a profundidade h:

h -2
Ph=Ph 4 |1-| —+1
(200

Os coeficientes respectivos kd e kb para uma esbeltez de silo igual a 3 sdo os

Niveis | 02H | 04H | 06H | 08H | 09H
h 3,00 6,00 9,00 12,00 | 13,50
Kg 1,43 1,70 1,91 1,51 1,17
Ky 1,32 1,33 1,27 1,38 1,43

Célculo das pressoes estaticas:

h Py Ph-kqd | Ph-kg-kp
3,00 | 1,241 | 1,775 2,341
6,00 | 1,764 | 2,999 3,988
9,00 | 2,033 | 3,883 4,931

12,00 | 2,189 | 3,305 4,561
13,50 | 2,244 | 2,625 3,754

Tendo sido determinadas as pressdes estaticas Ph, as pressdes dinamicas

devidas somente a descarga sdo iguais: Pn.ky, e as sobrepressdes devidas a carga e descarga
simultaneas sdo iguais a Py.ky.kg para cada nivel considerado.

E possivel, entdo, tragar as curvas de pressdes e sobrepressdes como se pode

observar na figura a seguir.
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3,00

6,00

9,00

12,00

13,50

15,00

Figura 5 - Curvas de pressao e sobrepressio em funcio da altura.

Quando for o caso de um silo com tipo de descarga diferente da central,
emprega-se os coeficientes constantes na tabela a seguir, que sdo resultantes da combinacgao
das piores situacdes de todos os casos apresentados na Figura 3.

QUADRO 5
Coeficientes de sobrepressoes para o caso de somente descarga (kd) e carga-descarga
simultianeos (kp - multiplicador de kq), para qualquer tipo de descarga.

kq kp
1 2 3 4 5 1 2 3 4 5
02H| 1,40 | 1,56 | 1,69 | 1,80 | 1,89 | 1,14 | 127 | 1,40 | 1,50 | 1,57
040 | 1,51 | 1,74 | 1,93 | 2,09 | 2,04 | 1,18 | 1,26 | 1,33 | 1,38 | 1,42
06H| 1,52 | 1,77 | 1,99 | 2,16 | 232 | 122 | 122 | 127 | 1,32 | 1,34
084 | 1,53 | 1,79 | 2,00 | 2,17 | 236 | 120 | 1,30 | 1,40 | 1,50 | 1,58
09H | 1,42 | 1,63 | 1,81 | 1,95 | 2,09 | 1,19 | 1,35 | 1,50 | 1,63 | 1,78

h\e

Coeficientes de sobrecarga relativos a natureza dos produtos armazenados.

Os coeficientes dos Quadros 4 ¢ 5 foram estabelecidos de acordo com
experiéncias tomando a areia fina como material de base de estudo. No entanto, estes
coeficientes variam de acordo com a natureza dos materiais armazenados.

O Quadro 6 apresenta os valores médios dos coeficientes relativos ao milho, ao
trigo e a levedura quimica e designados K,; para o caso de descarga simples e K,, para o
caso de carga e descarga simultanea. Estes coeficientes sdo multiplicadores dos coeficientes
relativos a areia, de acordo com a esbeltez dos silos e do dispositivo de descarga dos
mesmos.
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QUADRO 6
Coeficiente para correcio da sobrepressao em fun¢io do tipo de material.

. . Alturas
Material | Coeficient

ateria ochietente oo H 0.4 H 0.6 H 0.8 H 0.9 H

. Kal 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
Areila

Kqo 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

, Kai 1,35 1,35 1,50 1,30 1,15
Milho

Kao 1,35 1,43 1,65 1,70 1,80

_ Ka1 0,90 0,95 0,95 0,95 1,05
Trigo

Kqo 0,90 1,00 1,00 1,05 1,15

Levedura Ka1 1,80 1,65 1,45 1,20 1,10

quimica Ka2 1,80 1,70 1,50 1,30 1,15

Aplicacao:

1° caso - Somente carga ou descarga

Calcular, para diferentes alturas, as pressdes laterais dindmicas que atuam em
um silo quadrado de paredes rugosas, de 4,00 m de lado, que contenha trigo, com angulo de
atrito interno minimo 250 e densidade 750 kg/m’ sobre uma altura de 20 m de coluna de
graos, sendo a descarga central.

Para a aplicagdo direta dos elementos técnicos anteriormente estabelecidos, os
calculos seguirdo os seguintes niveis sucessivos, a partir da parte superior da massa ensilada:

h{ = 0,2H = 4,00 m,
hy = 0,4H = 8,00 m,
h3 =0,6H = 12,00 m,
hs = 0,8H = 16,00 m,
hs = 0,9H = 18,00 m.

Calculo das pressoes laterais sobre as paredes:
tg f' = tg 25° = 0,466

tg? {45%(%}} = 0,406

Pressao lateral maxima:
750.4,00

Ph... =——""" _1610Kg/m?
X 4.00.0,466 £

30




Abscissa caracteristica com f' = f'";

AC:[ 4,00 J_[4,OO.O,466J=6,42m

7.0,466.0,406 2.3

A pressao lateral, numa profundidade h é dada por:

h -2
Ph = théx 1—(A—C+1j

onde:
P/ a altura de trigo h (m) | Ph (kg/m?)
4,00 998
8,00 1292
12,00 1415
16,00 1478
18,00 1500

As pressdes laterais maximas Phdin nas alturas consideradas, devido a
descarga, tem por valores as pressdes Ph, calculadas anteriormente, multiplicadas pelos
coeficientes dindmicos kd e Kal, relativos a descarga central e trigo, para uma esbeltez do
silo igual a 20m/4m = 5:

Phdin = Ph.kd.Kal
P4din = 998.1,59.0,90 = 1428 kg/m?
Pgdin = 1292.1,86.0,95 =2283 kg/m?;
P12din = 1415.2,21.0,95=2970 kg/m?;
P1edin = 1478 .1,63.0,95=2289 kg/m?;
P18din = 1500.1,22.1,05=1921 kg/m*

2.° caso — Carga e descarga simultaneas

Calcular, segundo exemplo precedente, as pressoes laterais maximas sobre as
paredes, nos mesmos niveis considerados, no caso de carga e descarga simultaneas do silo.

As pressOes laterais devidas a carga e descarga simultaneas sdo dados por:

Phdin = Ph.kd.kb.Ka2

P4din = 998 .1,59.1,44.0,90 = 2057 kg/m?;
P8din = 1292.1,86.1,42.1,00 = 3412 kg/m?;
P12din = 1415.2,21.1,34. 1,00 = 4190 kg/m?;
Pl6din = 1478 .1,63.1,51.1,05=3820 kg/m?;
P18din = 1500.1,22.1,67.1,15=3515 kg/m*

Obs.: os dois exemplos anteriores mostram a importante economia que pode ocorrer
quando os silos sao equipados com tubos antidinimicos.
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4.2 - Silos horizontais ou silos baixos

Recomenda-se usar as formulas e os coeficientes para silos verticais para carga
e descarga simultaneas.

Generalidades

Os silos horizontais de grande capacidade sao geralmente constituidos por
compartimentos paralelepipedicos, de grandes dimensdes horizontais, e desta forma as
formulas de determinacdo dos valores das pressdes sobre essas paredes ou muros sao
diferentes daquelas que afetam as paredes dos silos verticais estudados anteriormente.

Calculo de for¢as que atuam sobre as paredes dos silos horizontais.

Sabemos que no caso de uma massa ensilada de superficie livre horizontal e de
densidade "G" retida por uma parede vertical de altura "H", o valor da componente
horizontal que atua a 1/3 da altura a partir da base, por unidade de comprimento ¢ dada por:

2 o_ " 2
p_ G.H _(180 2f]

2 180°+2f""
O plano de deslizamento do prisma de empuxo forma com a vertical um angulo

b = ( 45° - £'/3), que permite definir se o silo deverd ser calculado com o horizontal ou
vertical.

Para tanto, tem-se que considerar dois casos, com a superficie livre da massa
ensilada horizontal ou superficie inclinada segundo o talude natural.

1° caso - Superficie livre da massa ensilada horizontal

Consideremos a massa ensilada da figura 1, retida por dois muros verticais AB
e DE, separados de d.

Os primas de empuxo relativos a cada um dos muros AB e DE definem entre si
uma zona (4) que ndo tem influéncia sobre cada muro. Estes valores de empuxos sao,
portanto, calculados seguindo as formulas para silos horizontais, e para este caso:

s ")

o b / AN / \></
H ™~ @ : 2

d

Figura 6 - Silo com superficie da massa ensilada plana.
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Se pelo contrario, a distancia d ¢ menor, tem-se uma interacdo dos prismas
ABC e DEF e o silo devera ser calculado como vertical.

2° caso - A superficie livre da massa ensilada é inclinada sesundo o dngulo do
talude natural.

O problema ¢ o mesmo anterior, no entanto a zona (3), corresponde ao prisma
de empuxo, se estende a uma distancia d da parede AB, maior que no caso da superficie

4

livre horizontal. Assim a distancia "d" € igual a (considerando b aproximadamente f'):

sen(45°—f3j.cos "'
d>H

sen(45°— 2fj
3

B,

Figura 7 - Silo com massa ensilada em talude natural.

Neste caso, o valor da componente horizontal, aplicada a 1/3 da altura, por
metro linear de comprimento ¢ dado por:

G.H2 ) (180022 2f"
P= . A1+
2 180°42f"" 180°

4.3 - Solicitacoes sobre os fundos ou tremonhas dos silos

Distribuicio das pressoes sobre o fundo plano de um silo

No caso de silos de fundo plano a pressdo vertical média que atua sobre este
estd dada pelas formulas mencionadas anteriormente. Contudo, estudos experimentais tem
mostrado que esta pressdo ndo esta uniformemente repartida sobre o fundo em razdo do
atrito dos graos sobre as paredes.
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‘<7m =045R———— ==

Pressao maxima (aprox 1,2 Pv)

Pressao média Pv

RaiodosilooR——————— =

Figura 8 - Distribuicio da pressio sobre o fundo do silo.

A pressdo vertical ¢ maxima a 0,45R da extremidade, atingindo 1,20 da pressao
média, e minima proxima a parede.

No momento da descarga, a distribuicdo das pressdes se modifica
profundamente, contudo ndo causa variagdes maiores que 2% sobre as pressOes maximas
sobre o fundo.

Pressdes exercidas por um monte de areia, conico, sobre um plano horizontal.

Neste caso, de um monte conico de areia, ndo existe a influéncia do atrito grao-
parede, e as pressoes medidas permitem tragar a curva C representativa de sua reparti¢ao
sobre o plano horizontal, como na figura a seguir.

- Pressao maxima
© % > (aprox. 0,58 G.h)

Figura 9 - Distribuicio das pressdes sobre um fundo plano devido a um monte conico de areia.

Verifica-se que, contrariamente ao que geralmente se admitia, a pressao
maxima ndo esta no centro, onde a altura de areia ¢ maior.
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TREMONHAS DE SILOS

1 - Descricao das cargas

As células dos silos terminam em sua parte inferior em tremonhas, cuja forma ¢
geralmente tronco-conica, no caso de células cilindricas, ou piramidais, no caso de
células quadradas, ou retangulares, para permitir a descarga total da matéria ensilada
pela abertura de descarga situada no ponto mais baixo.

Para os calculos das paredes das tremonhas sdo consideradas as seguintes cargas:
1 - A pressdo exercida pela massa ensilada na borda inferior das paredes verticais;
2 - O peso da matéria ensilada contida na tremonha,;

3 - O peso proprio das paredes das tremonhas; e

4 - O peso dos equipamentos fixados a tremonha.

1.1 - Pressoes devidas a matéria ensilada

Seja uma tremonha ABCD cuja secdo vertical se inscreve no triangulo ABE, de
altura h", formado pelo plano horizontal, ao nivel inferior das paredes verticais da célula
do silo, e pelas paredes inclinadas da tremonha, conforme figura a seguir.

Figura 10 - Pressdes devidas a massa ensilada.

Seja "G" o centro de gravidade do triangulo e h' a altura a partir deste ponto:

h'=h +[h—j
3

Calculam-se as pressdes horizontais, Ph, e vertical, Pv, devido a massa ensilada
como se a parede fosse vertical até Go.
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Considerando "i" a inclinagcdo da parede da tremonha, tem-se as seguintes pressoes
3
por unidade de superﬁcie:

P'h'=Ph'sen(i)
P'v'=Pv'cos(1)
Faz-se a composi¢cdo das pressdes P'h' e P'v' e se obtém a resultante Rz', que se

decompde em seqiiéncia segundo as dire¢cdes da tremonha e de sua normal, resultando
nas componentes RT e RN.

Figura 11 - Composi¢do e decomposicio das pressoes.

1.2 - Peso do material contido dentro da tremonha, da tremonha, e dos
equipamentos.

Seja P; o peso da massa ensilada dentro da tremonha e P, o peso proprio de suas
paredes e dos equipamentos fixados nela.

Figura 12 - Determinacio do peso resultante da tremonha, do material contido nela e dos equipamentos.

Considerando S' a superficie das paredes; para simplificar, a pressao vertical que
resulta por unidade de area de parede ¢é:

P=(PI+PZJ
S

Em seguida decompde-se esta pressao vertical unitaria em Pr, segundo a dire¢ao da
parede da tremonha, e Py, de acordo com a normal da referida parede.
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2- Calculo dos elementos

2.1 - Tremonha tronco-conica

Conhecendo os esfor¢os normais (Ry + Px) e tangenciais (Rt + Pr) na dire¢ao da
tremonha, determina-se a resultante R destes esforcos e, em seguida, procede-se a
decomposicao desta segundo a horizontal e a dire¢do da parede, o que dé a resultante

horizontal Ry para o calculo das armaduras meridianas.

Figura 13 - Composi¢ao e decomposicao dos esforcos.

Ferragens anelares

Consideremos dois anéis separados de uma distincia x e seja t' o raio interior da

tremonha na altura destas ferragens. O esforco de tracao produzido por Ry é

T=Rp.Ax.1'

Este esforco de tragdo deve ser equilibrado por uma ferragem de secdo w', cuja

tensdao admissivel a tragdo € o,, de forma que:
1 — 1
w'.c, =Ry .Ax.r
de onde se deduz que a separacdo entre os ferros devera ser

w'.o
AX :'_a
T RH

<
AX\>/

Figura 14 - Representacio das ferragens anelares
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Ferragens radiais.

As ferragens radiais sdo colocadas para equilibrar o esforco de tragao Ry.

Observa-se que, na jungao da tremonha com a parede do silo, as ferragens verticais
da parede do silo terdo continuidade para a suspensdo da tremonha.

Figura 15 - Representacio do esforco radial da tremonha.

Para toda se¢do horizontal de raio r' da tremonha, toma-se a superficie de parede
situada abaixo desta sec¢do, ligeiramente por excesso, como igual a:

ner

cos(i)
Portanto, o esfor¢o de tragao sobre a secdo é

RM .TEI"2

cos(i)
e o esfor¢o de tra¢do, por metro de perimetro da sec¢do considerada, ¢

RM .7'[1"2 _ RM .1
2nr'cos(i)  2cos(i)

Logo, se w' ¢ a sec¢do da ferragem radial da tremonha, a separag¢do destes ao longo
da seccgdo circular horizontal de raio r' é:

AX=w'.csa.20(')s(i):RI\/I.71"r'2 ‘ AX'ZW'Ga AX
Ry .r cos(i) 2mr
A
fracdo = ax
2mr'!
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Espessura da laje da tremonha

Supondo, como para as paredes verticais, que o concreto pode suportar, sem
trincas, um esforco de tragcdo de 25 kg/cm?, para equilibrar o esfor¢o de tracao Ry . 1', o
mesmo devera ter uma espessura, em cm,

RH .r'
ez ———MM—
100.25.sen(i)

Anel de uniio entre a parede cilindrica e a tremonha

Toma-se a carga total que atua sobre a tremonha, ligeiramente por excesso,
considerando a pressao vertical no ponto G, igual a

Pv'.S+ Pl + P2
ou seja, por metro linear do anel,

Pv'.S+ Pl + P2
2mr

A componente horizontal desta carga unitéria ¢

(PV'.S + Pl + P2
2nr

} -cotg(i)

e o esforco de compressao do anel de unido da parede cilindrica com a tremonha,
em kgf, ¢

(PV'.S)-l— Pl + P2 :|
2nr

N= cotg(i)-{

2.2 - Tremonha piramidal regular

Os esforgos normais (Ry + Py), tangenciais (Ry) e horizontais (Ry) sdo os mesmos
indicados anteriormente, e as paredes planas das tremonhas devem ser calculadas a
flexdo composta, levando em conta os esfor¢os normais (Ry + Px), para os momentos
fletores, e os esforgos de tracdo correspondentes.

Desconhece-se o calculo exato de placas trapezoidais como as paredes das
tremonhas dos silos, contudo, tem-se obtido resultados satisfatoérios com as regras
praticas a seguir: "os momentos fletores positivos maximos em uma placa triangular
regular sdo aproximadamente iguais aqueles em uma placa circular com mesma
superficie, € 0s momentos negativos maximos nos apoios sao considerados iguais a 2/3
dos momentos positivos."

Seja uma parede de tremonha, ABCD, em forma de trapézio, inscrita no triangulo

eqiiilatero ABE de superficie S. O raio do circulo equivalente ao tridngulo é r=+/S/m ¢
0 momento positivo maximo devido a uma carga p, no caso de apoios livres, é:
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onde p = Ry+Pn

4,25

o, T

Figura 16 - Equivaléncias de se¢des.

No caso de uma parede engastada em seus apoios, toma-se com aproximagao
suficiente:

Momentodo centro: M'=0,06pS.0,8=0,048p S

Momentosemapoios : M''= 0,06 [g) pS.0,8=-0,032 pS

Exemplo:

Seja a placa da figura anterior, submetida a uma carga de 3.000 kg/m?, considerada
uniformemente distribuida.

- Superficie da placa, segundo o triangulo eqiiilatero circunscrito:

S = 4,252 .g ~7.80m?>

- Momento fletor no centro da placa:

M =0,048.3000.7,80 =1123kgm

- Momento fletor no apoio:

M'=-0,032.3000.7,80 = =749 kgm
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2.3 - Tremonhas assimétricas ou excéntricas

Calcular separadamente os esforcos para cada parede da tremonha levando em
conta o respectivo angulo de inclinagao.

Esforcos verticais de tracao nas paredes da tremonha

Aos célculos anteriores temos que acrescentar as ferragens necessarias para a
suspensdo das tremonhas até as paredes das células, que trabalham como vigas
laminares.

As cargas sdo as seguintes:

1 - Ao nivel inferior das paredes verticais da célula, AB, a carga vertical devida a

massa ensilada:
2
Qu =G.S (h+£j— h—
3 (h+A)

2 - Peso da massa ensilada que carrega a tremonha, que ligeiramente por excesso,
¢ igual a:

P -GS
3

3 - Peso proprio das paredes da tremonha e peso dos equipamentos fixados a elas,
ou seja P.

Considerando o perimetro igual a "c¢", o esforco de tracdo nas paredes verticais, no
2 2
metro linear de parede é, portanto:

QH +P1+P2
C

T=
Chamado de w' a secdo de ferragem escolhida para barras de suspensdo, a
separacao entre estas barras sera:
_ w'.o,.Cc
QH + Pl + P2

No caso de tremonhas assimétricas, a carga total deverd ser repartida
proporcionalmente em fun¢do da superficie de cada parede adjacente da tremonha.

7

Figura 17 - Tremonha piramidal.

AX
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Compressao das vigas superiores da tremonha.

O esforco total de tracdo para uma parede de tremonha de superficie S" ¢ RM . S".
Do mesmo modo o esfor¢o de tragdo para a parede oposta de S™, ¢ RM . S"'.

Tais esforgos produzem nas vigas de contorno uma compressao média horizontal
de

RM.cos(i).(S"+S"")
2

Pressoes e sobrepressoes sobre as paredes das tremonhas

As sobrepressoes nas tremonhas podem ser calculadas tendo como base os pontos
1, 2 e 3 ao longo da parede da tremonha, conforme figura a seguir:

Figura 18 - Determinacio das sobrepressoes em tremonhas.

Tomando como base a inclinagdo de 45° para a tremonha, os coeficientes de
majoracao das pressoes nos pontos 1, 2 e 3 sdo fornecidos no quadro a seguir:

QUADRO 7

Coeficientes de sobrepressoes, Ks, no ponto 1, para as tremonhas.

Material Descarga Carga-descarga

ensilado 1 2 3 1 2 3
Areia fina 1,70 1,35 1,00 1,95 1,47 1,00
Milho 2,55 1,77 1,00 2,80 1,90 1,00
Trigo 2,60 1,80 1,00 2,90 1,95 1,00
Levedura 3,00 2,00 1,00 3,40 2,20 1,00
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Verifica-se, portanto, que no ponto 3, nas cercanias do orificio de descarga, ndo se
manifesta nenhum fendmeno de sobrepressao.

O coeficiente K; pode ser corrigido em funcdo da inclinagdo das paredes das
tremonhas empregando-se as equagdes e figura a seguir:

*para0 < A <45°

A
Kar = 1,02+ (K45 —1,02). 510

4

*para0 < A2 <45°

descarga simples

Ay

Kiaz =Kq-Kg +(Kgs — Ky 'KaZ)-E

carga e descarga simultineos,

Aj

Kiaz =Kg K2 Kp +(Kigs —Kg.Ky» -Kb)-450

FUNDO HORIZONTAL
Al

45°

/

Figura 19 - Representacio das inclinacées das tremonhas.
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ANALISE ESTRUTURAL

1 - Dominio de estudo da analise estrutural

A andlise estrutural ¢ a parte da mecanica que estuda as estruturas, com o
objetivo determinar os esfor¢os e as deformacdes a que elas ficam submetidas quando
solicitadas por agentes externos (cargas, variagcdes térmicas, movimentos de seus apoios,
etc.).

As estruturas se compdem de uma ou mais pecas, ligadas entre si € a0 meio
exterior de modo a formar um conjunto estavel, isto ¢, um conjunto capaz de receber
solicitagdes externas, absorvé-las internamente e transmiti-las até seus apoios, onde estas
solicitagdes externas encontrardo seu sistema estatico equilibrante.

As pecas que compdem as estruturas possuem, evidentemente, trés dimensdes.
Trés casos podem ocorrer:

a) duas dimensdes sdo pequenas em relagado a terceira;
b) uma dimensao ¢ pequena em relagdo as outras duas;
¢) as trés dimensodes sdo consideraveis.

No 1° caso, que corresponde ao da maioria das estruturas da pratica, a
dimensao maior ¢ o comprimento da peca, estando as duas outras dimensoes situadas no
plano a ele perpendicular (plano da sec¢do transversal da pega). Neste caso, o estudo estatico
da peca, que serd denominada barra, pode ser feito considerando-a unidimensional, isto &,
considerando-a representada pelo seu eixo (lugar geométrico dos centros de gravidade de
suas sec¢oes transversais). Uma barra serd dita reta ou curva, conforme seu eixo seja reto ou
curvo. Conforme os eixos das diversas barras que compdem a estrutura estejam ou nao
contidos no mesmo plano, a estrutura sera chamada estrutura plana ou espacial.

O 2° e 0 3° casos sdo aqueles, respectivamente, das placas e cascas e dos blocos
(caso das barragens) e nao serdao abordados neste trabalho.

2 - Condicoes de equilibrio

Para um corpo, submetido a um sistema de forcas, estar em equilibrio, ¢
necessario que elas ndo provoquem nenhuma tendéncia de translacdo nem rotacdo a este
corpo. Como a tendéncia de translacao ¢ dada pela resultante R das forgas e a tendéncia de
rotagdo, em torno de qualquer ponto, ¢ dada pelo momento resultante m destas for¢as em
relagdo a este ponto, basta que estes dois vetores R e m sejam nulos para que o corpo esteja
em equilibrio.

A condig¢do necessaria e suficiente para que um corpo esteja em equilibrio,
submetido a um sistema de forcas, ¢ que estas forcas satisfacam as equagdes vetoriais:

R=0

L5
0

m

em que R ¢ a resultante das forcas e m seu momento resultante em relagdo a
qualquer ponto do espago.
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Levando-se em conta que:

R=(IX)i +XY)j+ 2Dk

m=(IM)i + (M) j +(EM,)k

As 2 equacgdes vetoriais de equilibrio (I.5) podem ser substituidas, cada uma
delas por trés equacdes escalares de equilibrio, obtendo-se o grupo das seis equagdes (1.6),
que sdo as seis equacdes universais da estatica, regendo o equilibrio de um sistema de
forcas, o mais geral, no espago.

X =0 TY =0 YZ=0 L6

ZMXZO ZMYZO ZMZZO
3 - Graus de liberdade, apoios, estaticidade e estabilidade

3.1 - Graus de liberdade

Ja sabemos que a acdo estatica de um sistema de forcas no espaco, em relagao a
um dado ponto, € igual a de sua resultante e a de seu momento resultante em relacao aquele
ponto, provocando, a primeira, uma tendéncia de translacdo e, o segundo, uma tendéncia de
rotacdo. Como, no espaco, uma translagdo pode ser expressa por suas componentes segundo
3 eixos tri ortogonais e, uma rotagdo, como a resultante de trés rotagdes, cada uma em torno
de um desses eixos, dizemos que uma estrutura no espaco possui um total de 6 graus de
liberdade (3 translagdes e 3 rotagdes, segundo 3 eixos tri ortogonais).

E evidente que estes 6 graus de liberdade precisam ser restringidos, de modo a
evitar toda tendéncia de movimento da estrutura, a fim de ser possivel seu equilibrio. Esta
restricdo ¢ dada por apoios, que devem impedir as diversas tendéncias possiveis de
movimento, através do aparecimento de reacdes destes apoios sobre a estrutura, nas dire¢des
dos movimentos que eles impedem, isto €, dos graus de liberdade que eles restringem. Estas
reacdes de apoio se opordo as cargas aplicadas a estrutura, formando este conjunto de cargas
e reagdes um sistema de for¢as em equilibrio, e regidas, portanto, pelos grupos de equacdes
deduzidos no item anterior, para os diversos tipos de sistemas de for¢cas que podem ocorrer
na pratica.

3.2 - Apoios

A fungdo dos apoios, conforme vimos em 3.1, ¢ a de restringir graus de
liberdade das estruturas, despertando com isto reagdes nas dire¢cdes dos movimentos
impedidos. Eles serdo classificados em fungdo do nimero de graus de liberdade permitidos
(ou do numero de movimento impedidos), podendo ser, entdo, de 6 tipos diferentes (isto &,
podendo permitir 5, 4, 3, 2, 1 ou nenhum grau de liberdade). Os exemplos seguintes
esclarecerao.

a) Seja o apoio representando na Figura [-21, em que temos a estrutura apoiada
sobre uma esfera perfeitamente lubrificada. O Unico movimento que ela serd capaz de
impedir ¢ a translagdo na dire¢do vertical Oz, aparecendo com isto uma reacao Rz agindo
sobre a estrutura, conforme indica a Figura I-21. O apoio sera dito, entdo, um apoio com 5
graus de liberdade (ou com 1 movimento impedido).
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S —— -— ()

Rz

Figura I-21

b) Seja, agora, o apoio da Figura I-22, constituido por trés esferas ligadas entre
si por trés hastes, de modo a ficar formado um conjunto rigido. Ficam impedidas, no caso,
além da translacdo na direcdo z, as rotagdes em torno dos eixos x € y. O apoio sera dito,
entdo, um apoio com 3 graus de liberdade (que sdo, no caso, a rotagao em torno do eixo O, e
as translagdes nas direcdes dos eixos Oy e Oy) ou com 3 movimentos impedidos.
Aparecerdo, agindo sobre a estrutura, as reagdes My, My e R, indicadas na figura.

¢) O esquema das Figura I-23 representa a ligacdo rigida entre a estrutura e seu
apoio, de dimensdes tdo maiores que as da estrutura, que podem ser consideradas infinitas
em presenca daquelas. Neste caso, o apoio impedira todos os movimentos possiveis, sendo
dito um apoio sem grau de liberdade (ou com todos os movimentos impedidos).
Correspondendo a cada um dos movimentos impedidos, aparecem, agindo sobre a estrutura,
as reagoes Ry, Ry, R,, My, My e M, indicadas na figura. Tal apoio ¢ chamado engaste.

A}Z

Figura I-22

Estrutura

Apoio

M,
iMZ

Figura I-23
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3.2.1 - Estruturas planas carregadas no proprio plano.
Para o caso das estruturas planas carregadas no proprio plano, que ¢ o mais
freqiiente nas analises estruturais, existem 3 graus de liberdade a combater, sendo vejamos.

Supondo a estrutura situada no plano xy, conforme indica a Figura I-24, os
graus de liberdade a combater sdo as translagdes nas dire¢cdes Oy € Oy € a rotagdo em torno
de um eixo perpendicular ao plano (no caso, O,), pois estas sdo as Unicas tendéncias de
movimento capazes de serem produzidas pelo sistema de forgas indicado.

Figura I-24

Sao os seguintes os apoios utilizaveis para impedir estes movimentos:

a) Apoio do 1° género do charriot

4}’

b - % PINO
O ROLOS

1251 Figura I-25 1252

1253

O apoio do 1° género pode ser obtido por uma das duas formas representadas
nas Figuras [-25.1 e [-25.2. Na primeira, temos a estrutura apoiada sobre um rolo lubrificado
que impede apenas o deslocamento na direcdo y, permitindo livre rotagdo em torno dele,
assim como livre deslocamento na dire¢do x; na segunda, a rotagdo ¢ assegurada por um
pino sem atrito e a translacdo, na dire¢@o X, pelos rolos diretamente em contato com o plano
que serve de apoio, continuando impedido o deslocamento na direcdo y. Representa-se,
esquematicamente, o apoio do 1° género pela forma indicada na Figura [-25.3. Na dire¢do do
unico movimento impedido aparece uma reacao de apoio R.

b) Apoio do 2° género, articulacdo ou rotula

1y
| H H
77774%777 2 /Q/ I
| V V
b - PINO
e verrorrorsoroma
1-26.1 Figura 1-26 1262 1263
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Se, no apoio da Figura 1-25.2, substituirmos os rolos por uma chapa presa
completamente ao plano-suporte, conforme indica 1-26.1, estaremos impedindo todas as
translagdes possiveis, permanecendo livre apenas a rotagdo, assegurada pelo pino lubrificado
indicado na figura. A este apoio, capaz de restringir todas as translagdes possiveis no plano,
chamamos de apoio do 2° género. Ele ¢ representado, esquematicamente, por uma das 2
formas indicadas em 1-26.2 e 1-26.3. Na direcdo das translacdes impedidas, aparecerdo as
reacoes H e V indicadas na figura.

¢) Apoio do 3° género ou engaste.

Se ancorarmos a estrutura num bloco de dimensdes que possam ser
consideradas infinitas em presenca das dimensdes da estrutura, conforme indica a Figura I-
27.1, na se¢do de contato entre ambos o bloco estard impedindo, por sua enorme rigidez,
todos os movimentos possiveis da estrutura e dizemos entdo que ele engasta a estrutura. Um
engaste sera representado, esquematicamente, da forma indicada em 1-27.2, aparecendo, na
dire¢do de cada um dos 3 movimentos impedidos (2 translacdes e 1 rotacdo), as reagdes de
apoio H, V e M indicadas.

i
I
i ESTRUTURA
|
|

M
H
=SS

ENGASTE v

Figura I-27

3.2.2 - Calculo das reagdes de apoio

Definidos os apoios, o calculo de suas reagdes ¢ imediato, pois elas sdo forgas
(ou momentos) de ponto de aplicagdo e diregdo conhecidas e tais que equilibrem as cargas
aplicadas na estrutura. Serdo calculadas, entdo, a partir das equagdes de equilibrio instituidas
no item 3 deste capitulo. Os exemplos seguintes esclarecem.

Exemplo: Calcular as reagdes de apoio para a estrutura da Figura I-28.

¢8mt
B 6t 4t

,,,,,

4m # 4m

Figura I-28
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Considerando apoio do 2° género em A e do 1° género em D, suas reagdes, nas
diregdes que ja conhecemos, e arbitrando para elas um sentido, conforme indica a Figura I-
29, teremos, a partir das equagdes de equilibrio I-10, que regem o equilibrio de um sistema

de forcas coplanares:
/ﬂ'\ 8 mt
6t 4t

Y

T b
Hp
—

Va

Figura I-29

dMA=0 => 8Vp+8-6.4-4.6=0 .. Vp=>5t
YY=0 => Voa+Vp=6 .. Va=1t
YX=0 => Ha=4t

Os sinais positivos encontrados confirmam os sentidos arbitrados para as
forgas. Caso tivéssemos encontrado algum sinal negativo, isto quereria dizer que o modulo
da reacgdo seria encontrado, € o sentido correto inverso do arbitrado, ndo sendo necessario
refazer qualquer célculo.

Exemplo: Calcular as reagdes de apoio no engaste A da estrutura espacial da
Figura 1-30, cujas barras formam, em todos os n6s, angulos de 90°.
5t

|
g =y

2t B

3m

Figura I-30
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Como um engaste impede todos os movimentos possiveis, nele aparecerdao as
reacdes de apoio indicadas na Figura I-31, que serdo calculadas a partir do grupo de
equagdes 1.6 que regem o equilibrio de um sistema de forgas no espaco. Teremos:

T MOMENTOS
+
3t

+

1 / FORCAS

+

A YA (Mvp Y
777 T T

s '
(Mx)A
/ (Mz)p

Figura I-31
YX=0 => Xp=1t YY=0 => Yp=-1t YZ =0 => Zp=-1t
YMy=0 = (M)A+2.4-4.3-3.4+5.3=0 .. (MyA=1mt
SMy=0 => (My)A-1.4+5.2=0 .. (My)A=-6mt
YM,=0 => (M)A+1.3-3.2=0 .. (My)A=3mt

As reacgdes de apoio no engaste A sdo, entdo, as indicadas na Figura [-32.

A 1t 6 mt

ot
7t

Figura [-32
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3.3 - Estaticidade e estabilidade

Acabamos de ver que a funcdo dos apoios € limitar os graus de liberdade de
uma estrutura. Trés casos podem entdo ocorrer:

a) Os apoios sdo em numero estritamente necessario para impedir todos os
movimentos possiveis da estrutura.

Neste caso, o nimero de reagdes de apoio a determinar ¢ igual ao nimero de
equagdes de equilibrio disponiveis (isto ¢: numero de incdgnitas = numero de equagoes),
chegando-se a um sistema de equacdes determinado que resolvera o problema. (Foi o caso
dos exemplos 1.2 e 1.3 anteriores.)

Diremos, entdo, que a estrutura ¢ isostatica, ocorrendo uma situagdo de
equilibrio estavel.

b) Os apoios sao em numero inferior ao necessario para impedir todos os
movimentos possiveis da estrutura.

Neste caso, evidentemente, teremos mais equacdes que incognitas, chegando-se
a um sistema de equagdes impossivel, nos casos gerais. A estrutura sera dita hipostatica e
sera, entdo, instavel.

As estruturas hipostaticas sdo, entdo, inadmissiveis para as construgdes.

¢) Os apoios sdo em nimero superior ao necessario para impedir todos os
movimentos possiveis da estrutura.

Neste caso, teremos menor nimero de equacdes que de incognitas, conduzindo
a um sistema indeterminado. As equagdes universais da estatica ndo serdo, entdo, suficientes
para a determinacdo das reagdes de apoio, sendo necessarias equagdes adicionais de
compatibilidade de deformagdes. A estrutura sera dita hiperestatica, continuando o
equilibrio a ser estavel (alids, poderiamos dizer, um pouco impropriamente, que o equilibrio
¢ mais que estavel).

4 - Estruturas planas carregadas no proprio plano

Seja a estrutura representada na Figura 1-50.1, que admite um plano P de
simetria, estando todas as cargas aplicadas nesse plano.

N L
) | ‘

1-50.1 1-50.2
Figura I-50
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Destacando o trago da estrutura neste plano de simetria P, que contém o eixo da
estrutura, obtemos o esquema representado na Figura 1-50.2, em que a linha tracejada
representa o eixo da estrutura. Trata-se, entdo, de um sistema de forgas coplanares, caso
particular de um sistema de forgas no espago.

Na estrutura plana, carregada no proprio plano, o momento Mz se confunde
com o momento resultante M das forgas situadas de um dos lados da se¢do em relagao ao
seu centro de gravidade e ¢ preferivel representa-lo por uma curva que indica seu sentido de
rota¢do, conforme mostra a Figura [-51, ao invés de um vetor de dupla seta, pois a curva
pertence ao plano das cargas, ao passo que o vetor de dupla seta seria a ele perpendicular, o
que nos obrigaria a representar uma terceira dimensao perpendicular ao plano. O momento
fletor sera definido, como sempre, pelas fibras que esta tracionando.

® MS/S o * S\MS ®
NN

Qs QS

Figura I-51

O esforgo cortante Qy se confunde, também, com o esfor¢o cortante resultante
na se¢do (pois Qz = 0) e representd-lo-emos, entdo, por Q. Sua convencdo de sinais ¢ a
mesma do caso do espaco, mas, apenas para evitar o grau de liberdade na escolha da
orientagdo dos eixos, orientamos o eixo y para cima (a dire¢do x ¢ sempre a do eixo da barra
em estudo). Podemos, entdo, dizer que o esforco cortante € positivo quando, calculado pelas
forcas da esquerda, for voltado para cima, ou, quando calculado pelas forgas da direita, for
voltado para baixo.

Na Figura I-51, representamos os esfor¢os simples, M, N, Q, que podem atuar
numa se¢do S de uma estrutura plana. Notar que os esfor¢os indicados como atuando na
parte da direita (Figura 1-51.2) foram calculados com as forcas existentes na parte da
esquerda e vice-versa.

Resumindo, podemos definir:

Esforco normal: ¢ a soma algébrica das projecdes das forcas atuantes de um
dos lados da secdo na direcdo do eixo da estrutura (direcdo normal a se¢do);

Esforco cortante: ¢ a soma algébrica das projecdes das forgas atuantes de um
dos lados da se¢do na direcdo perpendicular ao eixo da estrutura;

Momento fletor: ¢ a soma algébrica dos momentos das forgas atuantes de um
dos lados da secdo em relagdo a seu centro de gravidade.

As convengdes de sinais para esfor¢o normal e esfor¢o cortante ja foram
explicadas anteriormente e o0 momento fletor deve ser acrescido da informagao de que fibras
da sec¢do ele traciona.

Exemplo: Obter os esforcos simples atuantes nas se¢oes S1 e S2 da estrutura
da Figura I-55, submetida ao carregamento indicado.
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Figura I-55

Para obtermos os esforcos simples, necessitamos inicialmente calcular as
reacoes de apoio, indicadas na Figura [-55. A partir das equacdes de equilibrio, temos:

YMA=0=>9.2+9.6-9Vp=0 .. Vp=8t
dY=0=> VA+Vp=9..Va=1t
>X =0 => HpA=9t
(Os sinais positivos encontrados indicam que os sentidos arbitrados para as
reagOes na Figura [-55 estdo corretos). Temos entdo:
a) Secido S;

Calculando pelas forgas a esquerda, temos o esquema indicado na Figura I-
56.1, a partir do qual, obtemos:

Ng; =-1 t (compressao)
Qsi=0
Mg, =+18 mt

{o sinal (+) indica que as fibras tracionadas sdo as do lado pontilhado, conforme a Fig. [-56.2}.

©

B

(9x4) - (9x2) = 18 mt
1-56.1 1-56.2
Figura I-56

Observacao: Os esfor¢os poderiam também ser calculados pelas forgas da direita, obtendo-
se os mesmos valores, evidentemente, conforme indica a Figura I-57.
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9-8=1t |

—_ B
1
(8x9) - (9x6) =18 mt

®

Figura I-57
b) Secio S,

Calculando pelas forgas a esquerda temos, conforme o esquema da Figura [-58:

N52:0
Qs2=1t
M52:21 mt

Figura I-58

Exemplo: Calcular os esfor¢os simples atuantes na secdo S da estrutura da
Figura I-59.

/\/ 10 m /\/

Figura I-59

Estando a estrutura submetida a um carregamento auto-equilibrado, as reacgdes
de apoio sdo nulas (pois ndo € necessaria for¢a adicional alguma para equilibrar o
carregamento atuante) e os esfor¢os simples na se¢do S, calculados pelas forgas a esquerda
da secdo valem, a partir do esquema da Figura [-60:
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NS =—2\/2§=—\/§t

2
.
MS =-8mt

Figura I-60

Observacdo: Os sentidos dos esfor¢os indicados na Figura [-60 estdo corretos; os sinais sao
negativos em obediéncia as nossas convengoes de sinais.

5 - Cargas

Até agora, s6 lidamos com cargas concentradas em nossos exemplos. Facamos,
entdo, um estudo das diferentes leis de distribui¢do de cargas que podem ocorrer na analise
estrutural.

5.1 - Cargas concentradas

Suponhamos uma roda de um caminhdo descarregando uma reagdo P sobre
uma ponte, conforme simboliza a Fig. [-61.

Esta reacdo P sera descarregada ao longo da area de contato da roda com a
ponte, que ¢ a bastante pequena (caracterizada por a), mas nao nula. Nao havera, entdo, a
aplicacdo, rigorosamente falando, de uma carga concentrada P na estrutura; havera, sim, a
aplicacdo de uma carga distribuida, mas segundo uma darea tdo pequena que podemos
considera-la nula em presenca de dimensdes da estrutura.

As cargas concentradas sdo, entdo, uma forma aproximada de tratar cargas
distribuidas segundo 4reas tdo pequenas (em presenca das dimensdes da estrutura), que
podem ser consideradas nulas. Neste caso, o erro cometido, por esta razao, ¢ absolutamente
desprovido de significado e, portanto, inteiramente toleravel, tendo em vista a simplificacao
de trabalho de calculo que ele possibilita.

P

Jay

Figura I-61
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5.2 - Cargas distribuidas

Suponhamos que a estrutura E, indicada na Fig. 1-62, suporte o corpo C
indicado, cujo peso especifico ¢ Y. Este peso introduzird, evidentemente, um carregamento
na estrutura E, carregamento este distribuido e continuo, cuja taxa de distribuigdo vamos
calcular.

Figura [-62

O volume do corpo que carrega um trecho de comprimento "ds" da estrutura ¢é
Sds, sendo S a area da se¢do determinada em "C" por um plano perpendicular ao eixo da

estrutura. O peso deste volume serd: dP =y Sds e a taxa de distribui¢do de carregamento
q(s) ao longo do eixo da estrutura vale:

dp
§)=—=vS
q(s) s )

conforme indica a Fig. [-63, variando entdo proporcionalmente com a variagao
do valor da area "S".

q=SY

EIXO DA ESTRUTURA

Figura I-63

Os tipos mais usuais de cargas distribuidas que ocorrem na pratica sdao as
cargas uniformemente distribuidas (S = constante) e as cargas triangulares (casos de
empuxos de terra e de agua, principalmente), indicadas na Fig. [-64.

1-64.1 — Carga uniformemente distribuida 1-64.2 — Carga triangular

Figura 1-64
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Exemplo: Obter as reagdes de apoio para a estrutura da Fig. [-66.

2 t/m
1 t/m #
2m
S 1t
—
2m
YA —

Figura I-66

Para obter as reagdes de apoio devemos, inicialmente, substituir as cargas
distribuidas por suas resultantes (que produzem os mesmos efeitos estaticos que elas).
Assim, temos, levando em conta as conclusdes obtidas para carregamento distribuido neste
item, a partir do esquema da Fig. [-67, as seguintes reacdes de apoio:

YMA =0 => 6Vg+1.2-4.2-6.4=0 .. Vg=5t
YY =0 => VA=6-Vg=1t
YX =0 => Hy=4-1=3t

(Os sinais positivos confirmam os sentidos arbitrados na Figura 1-67).

/‘
%x(2x6):6t — ‘
_—
-
_—
- v
r
| |
% \ Ix4=41t \ 1t
| | '
2m ‘ ‘
L ] H
¥ S AN
I Va 1 Vs
Figura I-67
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Exemplo: Obter esfor¢os simples atuantes na se¢ao "S" da Fig. [-66. Entrando,
por exemplo, com as forcas atuantes a esquerda da secdo e que se encontram indicadas na
Fig. I-68, obtemos, substituindo o carregamento distribuido atuante nesse trecho por sua
resultante (que vale 2 t, na posi¢ao indicada):

Ng=-1t;
Qg=3-2=1¢
Mg=3.2-2.1=4mt

Ms [ N
‘ ‘ I1m
I FANEN
] )
I m
| |
LA -~ . B
| 3t
1t
Figura I-68

Vale ressaltar que, para fins de determinacdo dos esforcos simples atuantes
numa sec¢do, devemos substituir por sua resultante, apenas, as cargas distribuidas atuantes de
um dos lados da sec¢ao.

5.3 - Cargas-momento

Uma estrutura pode, além de estar solicitada por cargas-forca (concentradas e
ou distribuidas), estar solicitada por cargas-momento. As cargas-momento, cujo tratamento
estatico ndo apresenta dificuldade adicional alguma, ocorrem mais raramente como
carregamento realmente atuante na estrutura, mas tem importancia fundamental como
ferramenta de resolu¢do das estruturas hiperestaticas. Uma carga-momento &,
evidentemente, caracterizada pelo seu modulo, direcdo, sentido e ponto de aplicacdo,
conforme exemplifica o caso da fig. I-69.

M

| (
) A ) )

Figura I-69
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Exemplo: Obter as reagdes de apoio para a estrutura da Fig. I-70.

3mt 8 m mt

A 1 } 1 } { 1 B

— 15m —¥—— 3m —F— 2m —4 1S5Sm 4
Figura I-70

3 mt 8 mt 7 mt

Y 8 m

Figura I-71

Tem-se duas formas de encarar este problema.

A primeira consiste na utilizagdo pura e simples das equagdes da Estatica,
conduzindo, a partir do esquema da Figura [-71 aos seguintes resultados:

YMA =0 = 8VR+7-3-8=0
XY =0 => VpA=Vp=05t
>X =0 = HAp=0
A outra forma - muito mais elegante - de encarar o problema ¢ verificar que
existe uma carga-momento resultante de (3 + 8 — 7) = 4 mt, que s6 pode ser equilibrada por

um bindrio de sentido oposto, formado pelas reacdes verticais, cujos sentidos devem ser,
entdo, os indicados na Figura [-71 e cujos modulos valem:

VszBzgzaﬁ
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ESTUDO DAS VIGAS ISOSTATICAS

1 - As equacdes fundamentais da estatica

Seja a viga biapoiada da Figura II-1, submetida ao carregamento indicado:

7"H

qdx q=q()

|
x |

o

:

S s

Figura I1-1

Os esforcos simples em S sao dados por:

S S S
Mg = VAS— Jq(s—x)dx =VpS-S | qdx+ jqxdx

X0 X0 X0

S
Qs =Va - qux
X0

Derivando as expressdes acima em relacdo a abscissa s que define a se¢do,
obtemos, levando em conta que:

S

S S S
d S | qdx =si qdx+ | qdx =sq(s)+ | qdx
ds ds

X0 X0 X0 X0

S

d = jqx dx =sq(s)
ds
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Os valores:

S

dM
d—s = VA -sq(s) - jqu +sq(s) =QS
S
X0

dQg

—_—r = S
i q(s)

Em resumo temos:

Ms _ QS 1.1
ds

dQ

XS _ —q(s) 11.2
ds

Demonstramos, entdo que a derivada do momento fletor atuante numa se¢do S
de uma viga reta, submetida a um carregamento a ela perpendicular, em relacdo a abscissa
que define esta secdo ¢ igual ao esfor¢o cortante nela atuante e que a derivada deste em
relacdo a esta abscissa ¢ igual ao valor da taxa de carga aplicada na secdo S com sinal
trocado. As igualdades (II.1) e (I1.2) s@o as equacdes fundamentais da Estatica, pois nos
permitem obter os esfor¢os solicitantes nas diversas seg¢des da viga em funcdo do
carregamento q(X) atuante.

A partir de q(x) obteremos, entdo, as fungdes Ms e Qg perpendicularmente ao
eixo da viga, teremos seus assim chamados diagramas de momentos fletores e de esforgos
cortantes atuantes, que iremos agora estudar para os diversos tipos de carregamentos que
ocorrem na pratica.

Observacoes:

1 - A partir de I1.1, temos que o coeficiente angular da tangente ao diagrama de
momentos fletores numa secdo S ¢ igual ao esfor¢o cortante nela atuante.

2 - A partir de I1.2, temos que o coeficiente angular da tangente ao diagrama de
esfor¢os cortantes numa se¢do S ¢ igual ao valor da taxa de carga atuante nesta secdo com o
sinal trocado.

3 - Adotando-se como positivo o carregamento distribuido de cima para baixo
(o que ¢ usual), por integracao das equagdes (II.1) e (I1.2) obtemos que um esforgo cortante
¢ positivo quando, calculado pelas for¢as da esquerda, der para cima (ou, quando calculado
pelas forgas da direita, der para baixo) e que um momento fletor é positivo quando tracionar
as fibras inferiores da viga. Tais sdo as convengdes de sinais que adotaremos, embora
dispensemos a colocagdo do sinal no diagrama de momentos fletores, como pleondstico,
pois que o desenharemos sempre do lado das fibras por ele tracionadas.

4 - Uma observacdao importante, sob o ponto de vista conceitual, é que, apos
carregada a viga, ela se deformard e os esforcos estdo sendo calculados para sua posi¢ao
indeformada primitiva. Nosso estudo se baseia, entdo, nesta simplificagdo (de precisao
excelente, pois as deformagdes das pecas usuais sdo muito pequenas em presenga de suas
dimensdes, ¢ a estatica que estamos desenvolvendo ¢, pois, a estatica das pequenas
deformacoes).
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2. Vigas biapoiadas

2.1 - Carga concentrada

Seja a viga biapoiada da Fig. 11.2, submetida a uma carga concentrada P,
atuante na secao S.

Figura I1-2

Das equagdes de equilibrio da estatica (D Ma = 0 e Y Mg = 0, por exemplo),
obtemos as equagdes de apoio indicadas em II.2. Passemos ao tragado dos diagramas
solicitantes.

Por forga de (II.1) e (I1.2), sabemos que, num trecho descarregado (q = 0), o
diagrama de esfor¢os cortantes sera uma reta horizontal (pois dQ/ds = -q) e o diagrama de
momentos fletores uma reta (pois d*M/ds*=-q).

Assim no trecho AS, bem como no trecho BS, o diagrama de momentos
fletores sera retilineo.

Como sabemos que em A e em B os momentos sdo nulos, bastara conhecer seu
valor em S para termos definido o diagrama M. Imediatamente, obtemos:

Quanto ao diagrama de esforcos cortantes, serd dado no trecho AS por
Q=+ VA =Pb// e, no trecho SB, por Q =-VB =- Pa// . Na Secdo S, ele sofrerd uma
descontinuidade igual a (Pa/ ¢ + Pb/ ¢ ) =P, valor da carga concentrada nela aplicada.
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Observacoes:

a) O diagrama M possui um ponto anguloso em S, o que era de se esperar, pois,
a partir de (IL.1), temos (dM/ds)S®? = Qs*% e (dM/ds)S™" = QS%" ¢, assim, QS™I = QSdir.

Na secdo S, ndo se define esforco cortante; ele ¢ definido a esquerda e a direita
da sec¢do sofrendo nela uma descontinuidade igual a P.

Podemos afirmar entdo que, sob uma carga concentrada, o diagrama de
momentos fletores apresenta um ponto anguloso e o diagrama de esforgos cortantes
apresenta uma descontinuidade igual ao valor desta carga.

b) calculemos as integrais:

S B
des e des
A A

Temos:

S
"-st:PT})a:MS;
A

B
des =P72ba—%b =0=Mpg, o que ¢ evidente em face de II.1.

A

Os valores acima ilustram a obten¢do do diagrama de momentos fletores a
partir do diagrama de esforcos cortantes.

S
A condicao Ist =0, permite a verificagcdo do equilibrio da viga.

A

¢) Calculemos os valores de tga e tgf3
Pb
tgo = i = Qtrecho AS

Pa
tgP = 7 = QtrechoSB

Os valores acima ilustram a obten¢do do diagrama de esforcos cortantes a
partir do diagrama de momentos fletores.

d) O caso de mais de uma carga concentrada serd resolvido de maneira
inteiramente analoga ao caso de uma sé carga concentrada, conforme esclarecera o exemplo
a seguir.
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Exemplo: Obter os diagramas solicitantes para a viga da Figura. I1-3.

-2t

-11t

Figura I1-3

Das equagdes da Estatica, obtemos as reagdes de apoio:

ZMB=0

VA=T%G9+35+92y:VA:6t

TY =0

Vg =(5+3+9)-6=11t

As ordenadas necessarias a determinagao do diagrama M sao:

Mc=6.4=24mt Mp=6.8-5.4=28mt Mg=11.2=22mt
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Os esforgos cortantes valem:
Qa.c=t6t
Qcp=6-5=+1t
Qpe=6-5-3=-2t
Qe=6-5-3-9=-11t.

2.2 - Carga uniformemente distribuida

Seja a viga biapoiada da Fig. II-4, submetida a uma carga uniformemente
distribuida q.

Sendo as reagdes de apoio as indicadas na figura, teremos os seguintes esforcos
simples numa secdo genérica S:

2 2 2
Mszqﬁx_qx :qé (E_X_]

2 2 2 (0 42
q/
= —(x
Qs 5 4
| gX
} q
~ -
S
A \ B
‘ -
\ qy
~4q¢ VB =5~
!
L |
1 X |
L Y L

qr
2
© T o
= ©
©
q
2
Figura 114
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O diagrama de esforcos cortantes sera uma linha reta, que fica determinada
pelos seus valores extremos, correspondentes:

ax=0 e ax=1,queséoQA=q?€ e QB=—%€

(Estes valores poderiam ser obtidos diretamente a partir das reagcdes de apoio).

O diagrama de momentos fletores serd dado por uma pardbola do 2° grau,
passando por zero em A e B e passando por um méaximo em x = /2 (se¢do onde Q = dM /dx
=0), de valor:

Mo et (1 1) _af®
max-— o 12 4 8

Para obtengdo dos valores de M numa secdo genérica, empregaremos a

equacao
q€2 X x° qu
M=—-y/|—-—%|=—og
2 (0 p2 2
Sendo:
_ 2
OR =€—€
Onde:
X
E=—
14
Observacoes:

B
a) Temos IQ dx =0, o que verifica o equilibrio da viga.
A

b) Sendo a taxa de carregamento constante (grau zero), o diagrama de esforgos
cortantes ¢ retilineo (grau um) e o de momentos fletores € parabdlico (grau 2), conforme ja
sabiamos por (I.1) e (II.2). Podemos afirmar, entdo, que, sob carga uniformemente
distribuida, o diagrama de momentos fletores ¢ parabdlico do 2° grau e o diagrama de
esfor¢os cortantes € retilineo.

¢) Apresentamos, na Fig. II-5, uma constru¢do geométrica que nos da excelente
precisdo no tracado do diagrama de momentos fletores. Sendo My, = q1*/8, marcamos M; M,
= MM,. Dividimos os segmentos AM; e BM, em 4 partes iguais; obtemos os pontos I, II,
I, I', ', e II', que, ligados alternadamente, nos dao tangentes externas a parabola que ¢
entdo facilmente obtida. Se quisermos aumentar nossa precisdo, dividimos AM; e BM; em
8, 16, ... partes ao invés de 4, repetindo o mesmo tipo de tragado.
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Figura I1-5

d) Um valor notavel no diagrama de momentos fletores ¢ o valor para as segoes
com ¢ =0,25¢ ¢ =0,75, que ¢:

e) E usual, no caso de tragado de diagramas de momentos fletores com cargas
uniformemente distribuidas, cotar apenas o valor

qt?

8

f) Calculemos a inclinagdo do diagrama de esforgos cortantes. Temos

Temos, tgo = = —q, conforme I1.2.
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ESTUDO DOS QUADROS ISOSTATICOS PLANOS

1 - Quadros simples

Existem quatro tipos fundamentais de quadros isostaticos planos, aos quais
chamamos quadros simples, quando ocorrem isoladamente e que, associados entre si, da
mesma forma com que associamos vigas simples para constituir as vigas Gerber, formam os
assim chamados quadros compostos.

Sao os seguintes os tipos estaticos de quadros simples isostaticos:

1.1 - Quadro biapoiado

Seja o quadro da Fig. III-1. Para obtermos as reacdes de apoio Ha, Vo € Vg
dispomos das trés equacdes universais da estatica no plano. Trata-se, pois, de estrutura
isostatica. Conhecidas as reagdes de apoio, passemos a obten¢do dos diagramas solicitantes.

P, P,
B C

Pl\ .

D
H, A v
7777 B

VA

Figura I1I-1

Estamos diante de um problema novo, que faremos recair em problema ja
conhecido (resolugdo de vigas biapoiadas), da maneira seguinte.

Rompendo o quadro em seus nos intermediarios B e C, podemos destacar, uma
das outras, as barras que o constituem, desde que apliquemos nesses nés, em cada uma das
barras, os esfor¢os simples neles atuantes, que manterdao o equilibrio de cada barra AB, BC e
CD, conforme indica a Fig. I1I-2.1.

Analisemos cada uma dessas barras. Seja, por exemplo, a barra BC, indicada
na Fig. III-2.1, submetida ao carregamento em equilibrio constituido por Hg, Vg, Mg, P,, Ps,
Hc. Ve. Me. Como estas cargas estdo em equilibrio, podemos encarar, por exemplo, HB, VB
e VC como sendo as for¢as que equilibram as demais cargas atuantes, e a barra BC pode
entdo ser considerada como uma viga biapoiada. Esta viga ¢ submetida ao carregamento
que lhe estd diretamente aplicado, acrescido de cargas-momento em suas extremidades,
iguais aos momentos fletores atuantes nestas se¢des, e de uma carga horizontal no apoio do
1° género, igual ao esforco normal atuante nesta se¢do. A igual conclusdo chegariamos para
as demais barras e o estudo do quadro recai, entdo, no estudo das trés vigas biapoiadas AB,
BC e CD com os carregamentos indicados na Fig. I11-2.2.
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Mp Pz\ /P3 Mc Mg Pz\ /Ps M¢
S I S
?VB TVC v
VB ‘ B
C
B < B v B ‘
1\\/[\ jc’ CC MB—/ ;AC
B g //4
Pl\\ Py
P, N ‘ 5
4HA> A T D ?VD
Va Vb A

111-2.1 11.2.2

Figura I1I-2

As conclusdes tiradas para este caso podem ser extrapoladas para todos os
demais. E podemos, entdo, afirmar que, para se tracar o diagrama dos momentos fletores
atuantes num quadro, basta marcarmos os momentos fletores atuantes em seus nos, liga-los
por uma linha reta tracejada, a partir da qual penduramos os diagramas de viga biapoiada
devidos aos carregamentos atuantes sobre cada uma das barras que constituem o quadro em
analise.

Os diagramas sdo marcados, como no caso das vigas, perpendicularmente ao
eixo de cada barra.

A obtencao dos diagramas de esforgos cortantes e esfor¢os normais ¢ imediata,
a partir do conhecimento das reagdes de apoio.

O exemplo a seguir esclarece.

Exemplo: Obter os diagramas solicitantes para o quadro da Figura III-3.

Substituindo o carregamento distribuido por sua resultante, indicada em
pontilhado na Fig. III-3, passemos a obten¢do das reagdes de apoio:

>Y =0, temos: VA=20t.
>MB=0,temos:20.5+2.2-20.8+16+4HA=0 .. Ha=10t.

>X =0, temos: Hg =12 t.
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Figura ITI-3

Conhecidas as reacoes de apoio, estamos em condigdes de tracar os diagramas
solicitantes, que comegaremos pelo diagrama de momentos fletores. Os momentos fletores
atuantes nos nos intermediarios valem:

a) N6 D

- Para a barra AD: Mp?™ 2P = 10 . 8 + 4 . 4 = 96 mt, tracionando as fibras da
esquerda.

- Para a barra CD: Mp™™ P =2 . 2%/2 = 4 mt, tracionando as fibras superiores.
- Para a barra DE:

Para a barra DE, podemos obter o momento fletor atuante em D a partir de sua
definicdo, isto ¢, entrando com as forgas atuantes num dos lados da se¢do (por exemplo,
entrando com as forgas atuantes a esquerda), obtemos:

barra DE 2-22
Mp :10.8+4.4+T:100mt

(tracionando as fibras superiores) ou podemos, 0 que ¢ muito mais pratico, no
caso, obter seu valor a partir do equilibrio do n6 D, conforme se segue.

Rompendo todas as barras que concorrem no n6é D e aplicando os momentos
fletores nelas atuantes, eles t€m que estar em equilibrio, pois a estrutura o esta. Temos entao,
o esquema da Fig. I1I-4, a partir do qual obtemos:

Mp"*™PE = 100 mt (tracionando as fibras superiores).
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barra DE
t Mp=100 mt

g

,/\96 mt

Figura I11-4

b) N6 E
- Para a barra EF: M™ ™ F = 16 mt, tracionando as fibras da direita.

- Para a barra BE: Mg™™BE = 12 /4 + 2 . 2 = 52 mt, tracionando as fibras da
direita.

- Para a barra DE, temos, a partir do equilibrio do n6 E, conforme indica a
Figura I1I-5: Mg™™ PF = 36 mt, tracionando as fibras superiores.

k// 16 mt

barra DE
ME =36 mt

52 mt

ah

Figura I1I-5

Marcando os valores obtidos para os nds, temos definidas as linhas de
fechamento, a partir das quais penduramos os diagramas de viga biapoiada, obtendo entdo, o
diagrama final indicado na Figura III-6.1.

A obtencdo dos diagramas de esfor¢os cortantes e de esfor¢os normais ¢
imediata, a partir do carregamento e das reagdes de apoio indicadas na Figura III-3,
chegando-se aos valores indicados nas Figuras I11-6.2 e I11-6.3, respectivamente.
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Figura ITI-6

Observacoes:

a) Os diagramas de momentos fletores nas barras verticais poderiam, também,
ser obtidos calculando seus valores nas se¢des de aplicagdo das cargas concentradas (4 t para
a barra AD e 2 t para a barra BE), ligando-o0s a zero nos apoios € aos valores obtidos nos nds
(96 mt para o n6é D e 52 mt para o n6 E).

b) Para o tracado do diagrama de esforg¢os cortantes, obedecemos as mesmas
convengoes de sinais adotados no caso das vigas .

¢) A area do diagrama de esforcos cortantes vale: SQ=-10.4-14.4+16.4
+14.2+12.2 =+ 16 mt, valor da carga-momento aplicada (sentido anti-horario).

d) No tragado do diagrama de esforgos normais, ¢ indiferente o lado para o qual
marcamos os valores, interessando apenas o sinal (positivo se o esfor¢co ¢ de tragdo e
negativo no caso de compressao).
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e) A fim de evitar confusdo com as linhas que definem o eixo do quadro e com
linhas auxiliares usadas para o tragado dos diagramas, pode-se hachurar, se julgado 1til para
maior clareza, a drea compreendida entre o diagrama final e o eixo do quadro.

f) Notar, no diagrama de momentos fletores, os pontos angulosos nos pontos de
aplicacdo e nos sentidos das cargas concentradas aplicadas (inclusive as reagcdes de apoio).
1.2 - Quadro engastado e livre

Seja o quadro da Fig. III-7. Suas trés reacdes de apoio Hax, Va, Ma sdo
imediatamente obtidas empregando-se as trés equacdes universais da estatica e, a partir dai,
chegamos, sem maiores problemas, a seus diagramas solicitantes, conforme ilustra o

exemplo a seguir.
PIL P P
2\ / 3
D E

Figura I1I-7

Exemplo: Obter os diagramas solicitantes para o quadro da Fig. III-8. As
reacoes de apoio valem:

YX =0 => Hp=1t
TY =0 => VA =8t
A

YMA=0=>MpA+3.2+1.2=1.1+4.2 . Mp=1mt
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Figura I11-8

Os diagramas solicitantes sdo os indicados na Fig. III-9.

Observacoes:

@ (em mt)

| @ (emt)

[l

NENECHE!

777

Figura I11-9

-1

@ (emt)

a) Nao indicamos célculo auxiliar algum, pois todos os valores necessarios ao
tragado dos diagramas podem ser obtidos de cabega, no caso.

b) A area do diagrama de esfor¢os cortantes vale, no caso, 1 mt, valor da
reacdo-momento no engaste (sentido anti-horario).
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1.3 - Quadro triarticulado

Seja o quadro triarticulado (articulagdes em A, G e B) da Fig. I1I-10. Para
determinar suas 4 reagdes de apoio (Ha, Va, Hg e Vp), dispomos das trés equagdes
universais da estatica no plano e, por haver uma rotula em G (o que indica que em G s6 ha
transmissao de forgas, nao havendo transmissdo de momentos), temos uma quarta equagao
indicando que o momento fletor em G deve ser nulo.

Obtidas as reagdes de apoio, o problema esta resolvido, levando-se em conta o
que ja estudamos nos itens anteriores.

) P;
C G D

Figura III-10

Observacao: Caso os dois apoios do 2° género ¢ a rétula intermediaria estejam alinhados, a
estrutura serd hipostatic. Como exemplo, vejamos o quadro da Fig. III-11. Para que
tenhamos satisfeita a condi¢gdo do momento fletor ser nulo em G, as reagdes de apoio Hp e
Vaem A e Hg e Vg em B devem ter suas resultantes Ry € R segundo a dire¢do da reta AB,
conforme esquematizado na figura.

Figura I1I-11

Calculemos a soma das projecdes de todas as forcas na direcdo perpendicular a
reta AB: ela valerd )Y = -P cos a (e ndo zero, como deveria valer, caso houvesse o
equilibrio). Concluimos entdo que, nestas circunstancias, o equilibrio ¢ impossivel e
estamos, por conseguinte, diante de uma estrutura hipostatica.

Podemos afirmar, pois, que um quadro triarticulado ¢ uma estrutura isostatica,
desde que suas 3 rotulas ndo estejam alinhadas.
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Exemplo: Obter os diagramas solicitantes para o quadro da Fig. I11-12:

2t
i 1 t/m
' | ' 2t¢
| |  6mt 6 mt
~ F
| |
- il
| 4t | 3m
} ‘J \ L \ ’
| |
Ao 1
¢ | Db |E )
|
} ‘ } } 3m
| |
Hp=3t |A | | B| Hg=31
A B2 %L
TITTTT 7T |
VA:6t VBZIOt }
|

Figura I1I-12

As reagdes de apoio sdo dadas por

YMB=0 =>8VA=2.6+8.1.4+4.2-2.2 VA=6L.
YY=0=> Vg=2+2+4+8.1-VA=10t.
Mg =0, pelas forgas da esquerda: 6 . 4 +6-6HA -2.2-4.1.2=0.. HpA =31
>X =0 => Hg=3t.

Passemos a obten¢ao do diagrama de momentos fletores. Os momentos fletores
atuantes nos n6s do quadro valem:

No C:
Mc =3 .3 =9 mt, tracionando as fibras externas;

No G:

M = Mg"" = 6 mt, valor das cargas-momento aplicadas, tracionando as
fibras externas; Observacdo: Em G temos, evidentemente Mg = 0; o diagrama sofre
descontinuidades de 6 mt a esquerda e a direita da rotula;
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No F:
Mg =2 2 = 4 mt, tracionando as fibras externas;

M EF =3 6.4 .2 =10 mt, tracionando as fibras externas;

M 9F = 14 mt, tracionando as fibras externas, obtido a partir dos valores

anteriores, por equilibrio do n6 E, conforme mostra a Figura II1-13;

barra GF
MF =14 mt 4 mt
™ F r
_J N

10 mt

N

Figura I1I-13

No E:
barra DE __ . : .
Mg = 8 mt, tracionando as fibras superiores;
barra BE __ _ : .
Mg =3 .3 =9 mt, tracionando as fibras externas;
Mg"™ EF = 1 mt, tracionando as fibras externas, obtido a partir dos valores

anteriores, por equilibrio do n6 E, conforme mostra a Fig. 11I-14

barra EF
ME =1mt

A

8 mt

S E

9 mt

N\

Figura I11-14
Marcando os valores obtidos para os nds, temos definidas as linhas de
fechamento, a partir das quais penduramos os diagramas de viga biapoiada obtendo, entdo, o
diagrama indicado na Fig. ITI-15.1.

As cotas bdsicas para o tragado dos diagramas de esfor¢os normais podem ser
obtidas de cabeca, a ndo ser no trecho inclinado CG, onde valem:
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Qcbarra CG =6 cosa-3sena=6.0,8-3.0,6=3t
Ncbarra CG = _6 sen o -3 cos a=- 6t
Qjesq:4cosa-3sena=l,4t
deir=1,4-2cosa=-0,2t
N;®d=-4sena -3cosa =-438t
deif=-4,8+2sena=-3,6t
QGbarraCG:_g,SGna:- 1,8t
Ngbarma CG =_3 cos a=-2,4t

Os diagramas estdo desenhados, a partir desses valores, nas Figuras I1I-15.2 e

III-15.3.
4
10
9 L9
e e
@ (em mt)
I1-15.1
+2
&) 6
+1,4 A 18 5
+3 D 02 ® 1+ 6
-10
I
4 ©
Ay 3 BT Y s 10
@ (emt) @ (emt)
11-15.2 I1-15.3
Figura III-15
Observacoes:

a) Notar como a escolha adequada das equagdes de equilibrio, bem como de
sua ordem de emprego facilitou o trabalho algébrico de obtencdo das reagdes de apoio. Em
qualquer outro caso, o leitor deve guardar esta idéia em mente, pois esta escolha adequada
tornara a resolug¢do da estrutura muito menos trabalhosa e, conseqiientemente, muito menos
passivel de erros numéricos.
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b) O diagrama de momentos fletores de viga biapoiada a ser superposto a linha
de fechamento na barra CG, em vista as conclusdes tiradas anteriormente, tem seu valor, em
J, igual a qI*/8 + Pab/l = 1 x 4%/8 + 2 x 2 x 2/4 = 4 mt. Este valor serda marcado
evidentemente na perpendicular a barra CG, a partir da linha de fechamento.

1.4 - Quadro biapoiado, com articulacio e tirante (ou escora)

Seja o quadro da Fig. I1I-16.1, biapoiado em A e B, com uma rétula em G e
com uma barra CD descarregada, rotulada em suas extremidades.

P3 Py P3 P,
G D G D
@ O

e
//N N

o o
[\e]
a /
s
. ~
[\S)
a
\w
wh

;
E
.
E

111-16.1 1I1.16.2

Figura ITI-16

Se a barra CD ¢ descarregada e rotulada nas extremidades, ela tem, em toda a
sua secdo, M = Q = 0, podendo estar submetida, apenas, a um esfor¢o normal constante (no
caso de ser de tragdo, a barra serd denominada tirante e, no caso de ser de compressao, sera
dita uma escora). Nada se alterara, entdo, sob o ponto de vista estatico, se rompermos a barra
CD, substituindo-a por um par de esforcos normais N, de sentidos opostos e aplicados no
quadro AGDB em cada uma das extremidades C e D da barra CD, conforme indica a Fig.
11-16.2.

Para resolver a estrutura precisaremos, por conseguinte, conhecer os valores
das reagdes de apoio VA, HA e VB e do par de for¢as N, num total de quatro incognitas.
Sendo igual o numero de equacgdes de que dispomos (trés equagdes universais da estatica e
mais equacdo de momentos fletor nulo na rétula), trata-se de uma estrutura isostatica.

Obtidas as reacdes de apoio e o valor de N, o tracado dos diagramas
solicitantes serd imediato, a partir do que estudamos nos topicos anteriores. O exemplo a
frente esclarecera.

Observagdo: Dependendo da posicdo relativa dos vinculos, o quadro biapoiado,
com articulacdo e tirante, pode se tornar hipostatico, conforme € o caso da estrutura da Fig.
II1-17, incapaz de absorver for¢as horizontais atuantes no trecho GB (pois acarretaria o
aparecimento de momentos fletores na rotula, o que ¢ impossivel). Deve-se fazer, pois, neste
sentido, uma analise de cada caso.
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Figura I11-18 Figura I1I-19

Exemplo: Obter os diagramas solicitantes para o quadro da Fig. II1 -18

Temos, para obtengdo das reagdes de apoio e do esfor¢o normal atuante na
barra CD, o esquema da Fig. III-19, a partir do qual obtemos:

YX=0=> Hx=0
TMB=0 => 4V,=2.4.2 . Va=4t
ZY =0 => Vg=8-Vpa=4t

MG = 0, pelas forcas da direita: 2N -4=0 .. N=2t

Conhecidos estes valores, obtemos, sem maiores problemas, os diagramas
solicitantes tragados na Fig. I11-20.
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ELEMENTOS COMPRIMIDOS AXIALMENTE

Flambagem

Uma barra submetida a uma carga axial P pode sofrer um encurvamento lateral,
chamado flambagem. A carga, com a qual se inicia este fenomeno, ¢ a carga de flambagem
PrL e a tensdo correspondente € a tensdo de flambagem oy .

P

' Py

e
OFL

Devido ao formato, certas barras flambam com mais facilidade que outras. Este
fato ¢ expresso por um nimero "A" (lambida), chamado indice de esbeltez.

Assim, uma barra mais esbelta (A grande) flamba com menor tensdo, enquanto
que uma outra barra, menos esbelta (A pequeno), flamba com uma tensdo maior.

Experimentalmente, verificou-se que oy varia com A conforme o grafico:

OFL

Onde op = tensdo de proporcionalidade a compressdo e A, indice de esbeltez
correspondente a Gp .
Neste grafico nota-se que:

1) uma barra com A > A, (muito esbelta) flamba com uma tensao ofl abaixo da
tensdo de proporcionalidade ccp

2) uma outra barra com A < Ao (pouco esbelta) flamba somente com uma tensao
opr, acima de ocp. Neste caso pode ocorrer inclusive a ruptura do material antes da barra

flambar.
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No segundo caso, oy € calculada pelas formulas de Johnson, Tetmajer ou

Rankine.
No primeiro caso, o calculo de oy ou Pgp € feito com a formula de Euler:
2 2
FL 2 FL >
‘o lo°-S
Convém frisar que esta formula € valida somente para A > Lo
E = modulo de elasticidade normal
Jmin = momento de inércia minimo
S = area de sec¢do
¢, = comprimento de flambagem, onde ¢, depende do comprimento real da
barra e seus vinculos externos:
PFL PFL PFL
/.
l
% v
O indice de esbeltez A, ¢ dado pela relagao:
A= Lo
Pmin
Jmin . C e,
Onde: pyin = g raio de giragdo minimo
Levando estes valores para a formula de Euler, tem-se:
n? ‘E-Jmin n? -E-p2 72 E
OFL = 2 - 2 2
lo°-S lo A
Fazendo A = Ao resulta o= ocpque € o limite de validade da formula de
Euler.
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Exemplo: Calcular o A, para um aco com as seguintes caracteristicas: E =
2.100.000 kg/cm? e ocp =2100 kg/cm?

2
GCP=n E o %:n\/lzn\/wzmo

22 GCp 2100
Valores de
105 ago doce
89 ac¢o duro
80 ferro fundido
100 pinho

Problemas:

1 - Calcular o didmetro de uma barra de ago doce de comprimento ¢ = 150 cm,
articulada nas suas extremidades e submetida a compressao axial P = 8 000 kg.

2
Py =" ‘E-Jmin
162
E = 2.200.000 kg/cm? ( tabela) ;

—hP= _ P il P
P, =nP=5.8000 =40.000 kg T
Tmin = 0,0491 d4 (tabela) f— 4 —
ly=0=150cm

n? 2200000 -0,0491d* 40000-150>
40000 = 3 - sd= 3 =54cm
150 2 2200000 - 0,0491
Verificacao de A:
/
Pmin :g:5’4:1,350m(tabela) p=—to 104y
4 4 Puin 135

Como A é maior que 105, a formula de Euler pode ser aplicada.

2 - Escolher um pilar I, de 4 m de altura, destinado a suportar uma carga de 20t.
Admitir extremidade inferior engastada e superior articulada.

, o =0,75.400 = 300 cm
_ " E-Jmin Ppp = 5.20000 = 100000 kg

fo E = 2000000 kg / cm 2
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. _ PpL.fo% 10000.3002
min — 2 -

: — 456,4 cm®
w2 E  w2.2000000

Em tabelas apropriadas pode-se chegar, por exemplo, ao perfil 1 12" x 5 - 1/4" x 29/64"".

Verificacao de A:

l, 300

A= =
Pmin  2,74(tab)

=109 > L, .. satisfaz

3 - Calcular o comprimento maximo que pode ter uma cantoneira L 2" x 2" x 1/4",
de uma tesoura metélica carregada axialmente a compressao com uma carga de 2.000 kg.

E = 2000000 kg / cm>
22 B0 | Lo=05f

Por —
L /o2 T =Sp2 =6,06.0,992 =59¢cm  (eixo3 -3, tabela)
P, =5.2000 = 10000 kg
2 2
10000~ .20000020.5,0 L .20200000.5,0 o igem
(0,50) 0,52.10000
Verifica¢ao de A:
‘ .
A=—2-= 05.218 =110> %, .. satisfaz
Pmin 0,99
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DIMENSIONAMENTO DE COLUNAS
OU PILARES DE ALVENARIA

O dimensionamento de colunas ou pilares de alvenaria, para considerar o efeito
flambagem, normalmente ¢ feito reduzindo-se a tensdo admitida nos célculos, em funcao da
esbeltez destes elementos.

Gadm
S

C'adm =
Onde:

S = coeficiente de corre¢do dependente da esbeltez;

6',qm = tensdo admissivel corrigida para flambagem;
Gadm = tensdo admissivel da alvenaria.

P

d Normalmente nao se trabalha com % >10

Exemplo: Que carga pode suportar um pilar de alvenaria de tijolos macigos,
adm = 10 kgf/cm? que tem se¢do 20 cm x 25 cm e 2 m de altura.

E_ 200cm

= 10
d 20cm
2
6'adm = Gagm = 10kgf2/cm = Skgf/cm2

c 22 P=c.A=>P= Skgf/cm2 .20cm.25cm => P =2500kgf

Como a regido mais solicitada por esforcos de compressao em um pilar € a sua
base, tem-se que subtrair desta carga P o peso proprio do pilar, tendo como base o peso
especifico da alvenaria de tijolos macigos que ¢ de 1.800 kgf/m’.

PrnaL = 2500 —(0,2.0,25.2).1800kgf /m> = 2320kgf
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ESTUDO DAS TRELICAS ISOSTATICAS

1 - Introducio

Seja a estrutura da Fig. IV-1, submetida a carregamento apenas nos nos A, B,
C. Como as barras 1, 2 e 3 que a constituem sdo barras retas e rigidas, portanto, pelas
equagdes diferenciais (II.1) e (I1.2) instituidas no capitulo anterior, levando-se em conta que
q = 0 e que suas extremidades sdo rotuladas, elas ndo terdo momentos fletores nem esfor¢os
cortantes, existindo apenas os esfor¢os normais.

Pl\
C

@
)

P

P3\ >
H

A N/ @ ,

VA VB
Figura IV-1

As grandezas a determinar para sua resolucdo sdo, entdo, as reagcdes de apoio
Ha, Va, Vg e os esfor¢os normais atuantes nas barras 1, 2, 3 que podem ser obtidos, no caso,
pela andlise sucessiva do equilibrio dos nés C, B e A. O equilibrio de cada um dos nds nos
fornece duas equagdes, num total de seis, sendo o problema, entdo, isostatico (igual nimero
de equagoes e de incognitas a determinar).

Por outro lado, desprezando-se as pequenas deformagdes elasticas que terdo as
barras 1, 2 e 3, podemos dizer que o sistema estrutural da Fig. IV-1 constitui uma cadeia
rigida, pois, sendo o trecho AB indeformavel (por se tratar, isoladamente, de uma viga
biapoiada), se lhe acrescentamos as duas barras 1 e 2 concorrentes em C, este ponto fica
também indeslocével, por estar preso a dois pontos indeslocaveis A e B.

Chamaremos treliga ideal ao sistema reticulado cujas barras tém todas as
extremidades rotuladas e cujas cargas estdo aplicadas apenas em seus nos.

Consideracoes

a) As treligas surgiram como um sistema estrutural mais econdémico que as
vigas para vencer vdos maiores ou suportar cargas mais pesadas. E claro que a palavra
economia engloba comparagdo entre materiais, mao-de-obra, equipamentos de execugao,
etc., usados nos dois casos, podendo assumir, por esta razao, facetas diversas de regido para
regido e de época para época.
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b) Devemos, desde ja, fazer uma critica, no sentido de alertar o leitor para o
carater aproximado (se bem que de aproximagdo excelente) da teoria que vamos
desenvolver, a seguir, para as treligas.

c) Conforme verificamos a partir do exemplo da Fig. IV-1, uma treliga
biapoiada, constituida por trés barras formando um triangulo, ¢ isostatica. Se, a partir desta
configuracdo basica, formamos novas treligas, acrescentando a existente duas a duas novas
barras, concorrentes cada duas delas num novo no, a nova treliga sera também isostatica,
pois a cada duas novas incognitas (esforcos normais nas duas novas barras) correspondem
duas novas equacdes de equilibrio (equilibrio do novo né). O exemplo da Fig. [V-7 ilustram
esta lei de formagao de treligas isostaticas.

C @) D F
@ @ ®
® ®
i ©) @ E @ G
Figura IV-7

Nestes exemplos, partindo da trelica biapoiada ABC, chegamos ao n6 D pelas
barras 4 e 5, a0 no E pelas barras 6 ¢ 7, ao no F pelas barras 8 ¢ 9 e, finalmente, ao n6 G
pelas barras 10 e 11.

Os apoios nao precisam, ¢ claro, estar no tridngulo a partir do qual iniciamos a
lei de formacao, pois, onde quer que estejam, fornecem as mesmas trés incognitas. Falando
sob o ponto de vista de cadeia rigida, uma treliga que tem esta lei de formacao das barras ¢
internamente rigida e, tendo apoios externos que impecam todos os movimentos possiveis
(para o caso de treli¢a plana, duas translagdes € uma rotagdo), sera também externamente
rigida, sendo, pois, rigida em conjunto.

Por esta razao sao, também, isostaticas as trelicas das Figs. IV-9 e IV-10.

Figura I'V-9

Figura IV-10
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Outro tipo de trelica isostatica € a trelica triarticulada da Fig. IV-11, para a qual
temos seis incognitas (quatro reacdes de apoio e esforcos normais em duas barras) e seis
equagdes de equilibrio (equilibrio dos nés A, B, C). Partindo desta nova configuracao
basica, podemos também formar treligas isostaticas, da mesma forma com que as formamos
a partir da configuragdo da Fig. IV-1.

N

Figura IV-11

Chamamos trelicas simples as treligas isostaticas, obtidas a partir das
configuragdes fundamentais das Figs. IV-1 e IV-11, pela adicdo de duas a duas barras,
partindo de nos ja existentes para novos nos (um novo n6 para cada duas novas barras). Seus
métodos de resolucdo serdo tratados nos itens 3 e 4 deste capitulo.

d) As trelicas, por terem esfor¢os normais de tracdo e de compressdo, sdo
geralmente de madeira ou de ago, por serem materiais que suportam bem estes dois tipos de
esfor¢os. Ocorrem, também, embora com menos freqiiéncia, treligas de concreto, porque,
como sabemos, o concreto ndo trabalha bem a tracao, além de sermos obrigados a executa-
las de uma s6 vez (ao passo que as demais podem ser montadas peca a pega).

e) As treligas isostaticas possuem dois grandes métodos de resolucdo: um,
analitico, que ¢ o método de Ritter e, outro, grafico, que ¢ o método de Cremona. Existem
ainda outros métodos de resolugdo, de menor importincia, € que nao serdo, portanto,
abordados neste Curso.

f) As trelicas comportam ainda um processo espontdneo de resolucdo, que
consiste no estudo, um a um, do equilibrio de seus nds, iniciado e prosseguido pelos nds que
s0 possuam duas incognitas a determinar, até termos abrangido todos os nos da trelica. No
caso de trelicas com geometria bem simples, este processo pode se tornar até aconselhavel.

g) Queremos chamar a atencao do leitor para o fato de que, ao contrario do
caso dos quadros - que ocorrem, em sua grande maioria, hiperestaticos, sendo o estudo dos
quadros isostaticos base para o estudo daqueles, a grande maioria das trelicas da pratica ¢
isostatica.
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2 - Classificacao das trelicas

2.1 - Quanto a estaticidade

Quanto a estaticidade, uma trelica pode ser hipostatica, isostatica ou
hiperestatica.

As incognitas do problema sdo em numero de (r + b), sendo r o numero de
reacdes de apoio a determinar e b o numero de barras (e, portanto, o numero de esforgos
normais a determinar) e as equacgoes de equilibrio em nimero igual a 2n, sendo n o nimero
total de nos, incluindo os nos de apoio da estrutura (pois cada n6 nos da duas equagdes da
estatica, correspondentes ao equilibrio de um ponto material).

Trés casos podem ocorrer:

1.°) r + b < 2n, ou seja, o numero de incognitas € inferior ao de equacdes;
poderemos afirmar, entdo, que a trelica ¢ hipostatica;

2.°) r + b =2 n, o que sugere tratar-se de uma trelica isostatica. Esta simples
igualdade ndo nos permite, entretanto, afirmar que a trelica seja isostatica, pois podemos ter
a associagdo, internamente, de trechos hiperestaticos com trechos hipostaticos, conduzindo a
uma isostaticidade interna aparente, bem como pode ocorrer a associagdo de
hiperestaticidade interna com hipostaticidade externa (ou vice-versa), conduzindo também a
uma isostaticidade aparente para o conjunto. O diagnoéstico final s6 podera ser dado apds a
analise dos apoios externos e da lei de formagao interna da trelica em questao:

3°)r + b > 2 n, o que sugere tratar-se de uma trelica hiperestatica (maior
numero de incdgnitas que de equacdes). Nao podemos, entretanto, afirmar que a trelica seja
hiperestatica, pois a associacdo de um trecho hiperestatico com outro hipostatico (sendo o
grau hiperestatico de um trecho superior ao grau hipostatico do outro) pode conduzir a uma
hiperestaticidade aparente para o conjunto. Analogamente ao caso anterior, o diagndstico
final s6 podera ser dado ap6s a analise de cada caso. Se a trelica for, de fato, hiperestatica,
seu grau hiperestatico serd igual, evidentemente, a (r + b - 2 n).

Em resumo, podemos afirmar que:

a) r + b < 2n ¢ condi¢cdo necessaria e suficiente para que uma treliga seja
hipostatica;

b)r+b=2ner + b > 2n sdo condigdes apenas necessarias (mas nao
suficientes) para que uma trelica seja isostatica ou hiperestatica, respectivamente. A palavra
final serd dada apos o exame especifico de cada caso.

Os exemplos seguintes esclarecerdo.
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Exemplo 1 - Trata-se de uma trelica externamente isostatica e, tendo a lei de
formacdo de uma trelica simples (sendo, portanto, internamente isostdtica), ¢ entdo
isostatica, o que ¢ confirmado pela relagdor+b =3 + 15 =18 =2n.

Figura IV-12

Exemplo 2 - A treliga tem a mesma quantidade de nds, barras e apoios que a da
Fig. IV-12, sendo, portanto, satisfeita a relagdo r + b = 2n.

A trelica ¢ também externamente isostatica (biapoiada), mas, como seu trecho
(CDEF ¢ deformavel (ver observagao do topico anterior), ela ¢ hipostatica internamente,
sendo o conjunto, portanto, hipostatico.

E F G H
I
C D
A B
T —

Figura IV-13
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Exemplo 3 - A trelicatemr+b =4+ 14 =18 e tem 2n = 16, 0 que sugere que
ela seja duas vezes hiperestaticas, o que de fato €, pois ndo ha, no caso, hipostaticidade
interna nem externa.

Figura IV-14

Poderiamos chegar, também, a esta conclusdo da forma seguinte.

Externamente a trelica ¢ uma vez hiperestatica (quatro incognitas, reagdo de
apoio contra trés equagdes universais da estatica); internamente, partindo do tridngulo
hachurado, nés percorremos todos os nos da trelica e todas as suas barras, exceto uma,
quando propagamos a lei de formagdo de trelica simples, o que indica existir uma incognita
(uma barra) além das que podem ser determinadas pelas equagdes de equilibrio de nos,
caracterizando o grau hiperestatico interno da trelica igual a um. Seu grau hiperestatico total
sera, portanto, igual a dois (ha um apoio a mais ¢ uma barra a mais em relacdo a quantidade
que tornaria isostatica a trelica).

Observacao: O conceito utilizado neste ultimo exemplo, de igualar o grau hiperestatico de
uma trelica a soma de seus graus hiperestaticos externos e internos, ¢ perfeitamente licito,
pois o grau hiperestatico externo indica a quantidade de apoios superabundantes e o grau
hiperestatico interno a quantidade de barras superabundantes, cuja soma nos fornece o
numero de incognitas (r + b - 2n) que ndo podemos determinar com o auxilio das equagdes
de equilibrio estatico igual, por defini¢do, ao grau hiperestatico da trelica.

Exemplo 4 - A trelicatemr +b =4+ 19 =23 e 2n = 20, o que sugere que seja
trés vezes hiperestatica. No entanto, uma analise sua nos mostra que se trata de uma trelica
hipostatica, pois, tanto externamente (todos os apoios do 1o género paralelos, com o que nao
estd impedido o movimento na dire¢do horizontal) como internamente (painel ABCD ¢
deformavel) a trelica ¢ hipostatica.

Figura IV-15
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3 - Método de Ritter

3.1 - As bases do método

Seja a trelica isostatica da Fig. IV-16, submetida ao carregamento indicado,
para o qual as reagdes de apoio, calculadas com o emprego das equacdes universais da
estatica, sdo as indicadas na mesma.

Suponhamos querer determinar, por exemplo, os esfor¢os normais atuantes nas
barras 3, 13 e 7.

Rompendo a treliga nestas barras através da secdo S-S indicada na Fig. IV-17,
nada se alterara sob o ponto e vista estatico se substituirmos as barras rompidas pelos
esforcos normais nelas atuantes. Estas barras serdo determinadas como sendo as forgas tais
que promovam o equilibrio do trecho assim seccionado da treliga, ja que ele deve estar em
equilibrio, por pertencer a uma peca em equilibrio.

Figura IV-16

E evidentemente indiferente analisar-se o equilibrio da parte da esquerda,
indicada na Fig. IV-17 ou da parte da direita, indicada na Fig. IV-18.

P S

.,

Figura IV-17 Figura IV-18
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Escolheremos, de preferéncia, aquela que acarretar menor trabalho numérico na
obtencao dos esfor¢os normais desejados. Como observagao de carater conceitual, queremos
frisar que, na Fig. IV-17, as for¢as N3, N3 ¢ N7 representam as agdes da parte da direita da
trelica sobre a parte da esquerda; na Fig. IV-18 representam as acdes da parte da esquerda
sobre a parte da direita.

Podemos, entdo, passar a determinacdo de N3, N3 e N7, que sera feita a partir
das equagoes universais da estatica no plano, devendo ser escolhidas e usadas numa ordem
tal que permita a determinagdo direta de cada uma das incdgnitas, a fim de simplificar o
trabalho algébrico do problema.

No caso (usando-se o esquema da Fig. IV-17 ou 1V-18), a partir de Y Mc = 0
obtemos Ns; por Y Mp = 0, obtemos N7 e, finalmente, por Y'Y = 0 obtemos Njj3.

As forgas obtidas com sinal positivo confirmardo os sentidos arbitrados nas
Figs. IV-17 e IV-18 (e serdo de tragdo, portanto, no caso), invertendo-os caso contrario
(sendo, entdo, no caso, de compressao).

Este método, embora obedecendo apenas as idéias gerais da estatica, levou o
nome de Ritter por ter sido ele o seu lancador. As se¢des S-S usadas para a obtenc¢do dos
esfor¢os normais desejados levam também o seu nome, sendo denominadas se¢des de Ritter.

Observacoes:

a) Devemos escolher se¢des de Ritter que interceptem trés barras nao paralelas
nem concorrentes no mesmo ponto, a fim de que possamos determinar seus esforgos
normais pelas equagdes universais da estdtica. Podem, entretanto, ocorrer se¢des de Ritter
que interceptem mais de trés barras e a partir das quais consigamos determinar os esfor¢os
normais em algumag(s) das barras.

b) As se¢des de Ritter podem ter formas quaisquer (ndo precisando ser retas),
desde que sejam continuas, pois sua Unica obrigacao ¢ atravessar toda a treliga.

¢) Quando, apos dada a se¢do de Ritter, formos arbitrar os sentidos dos
esforcos normais incognitos, no caso de nossa sensibilidade estatica ndo nos fazer antever
seu sentido correto, aconselhamos sejam todos colocados no sentido de tragdo, pois, assim,
os sinais obtidos ja serdo os sinais dos esfor¢os atuantes. (O sinal positivo, confirmando o
sentido arbitrado, indicara tragdo e o negativo, negando-o, indicara a compressao.)

d) No caso de barras proximas as extremidades da trelica (por exemplo, as
barras 1 e 5 no exemplo da Fig. IV-16), pode ocorrer que a se¢do de Ritter imaginada para
atravessa-las so intercepte duas barras; isto querera dizer, apenas, que seus esfor¢os normais
podem ser obtidos diretamente por analise do equilibrio dos nés extremos (no caso, do nd6 A
para a barra 1 e do né B para a barra 5). Neste caso, o método de Ritter terd degenerado na
analise do equilibrio de um no6 da trelica.

e) O método de Ritter se presta admiravelmente ao calculo das trelicas de altura
constante, fazendo-o recair até no célculo de uma viga de substituigdo quando o
carregamento ¢ vertical. E também o método adotado quando s desejamos conhecer os
esfor¢os normais em algumas das barras da trelica.

Para trelicas de geometria mais complicada, sera preferivel o método grafico de
Cremona, que estudaremos no item 4 deste capitulo.
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Exemplos:

A) Obter, para as trelicas isostaticas seguintes, os esforcos normais nas barras

indicadas.
6t
. S1 S 2 S 3
6t
H I > N\ K L
IH N N
Vz V3 2
HA: 6t A Ul E B
- C ) D F G
S, g 4
_ ’ y 5 _
V=5t V=5t

/\/ 2m /\/ 2m /\/ 2m /\/ 2m + 2m /\/ 2m /‘

Figura IV-19

Sendo as reagdes de apoio as indicadas na Fig. IV-19, passemos a obten¢ao dos
esfor¢os normais pedidos.

6t

6t

Figura IV-20

Pela secdo S;-S;, podemos obter os esfor¢os normais em O,, V, e na barra
inferior CD (que nao ¢ pedido neste exemplo), a partir do esquema da Fig. IV-20, obtendo:

YMp=0 => 20,+6x2+5.4=0 .. O;=-16t(compressao)
dY=0= V,+6-5=0 .. V,=-1t(compressao)

Caso desejassemos o valor de U,, poderiamos obté-lo, ou a partir de Y My = 0
ou de Y X =0, chegando ao valor U, =+ 16 t.

6t

5t

Figura IV-21
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A partir da secdo S;-S,, obteremos Us;, que ¢ dado, conforme o esquema da Fig.
IV-21, por:

YMj=0 => 6.2+5.6-6.2-2U3=0 .. U=+ 15 t(tragio)

83

Figura IV-22

A partir da se¢do S3-Ss, obtemos D4, dado conforme o esquema da Fig. [V-22:

V2

Y =0 Dy Y +5=0 Dy = —52 (compressao)

Para a obtengdo do esfor¢o normal na barra V3, nao conseguimos nenhuma
secdo de Ritter que, juntamente com V3, atravesse trés barras ndo concorrentes no mesmo
ponto. E facil ver, no caso, que a forma mais simples de obtengdo de V3 é a partir do
equilibrio do n6 E da treliga, obtendo-se, conforme o esquema da Fig. IV-23, o valor
Vi=+4t,por Y =0.

Analogamente, por consideracao do equilibrio do n6 B, obtemos, por >)Y = 0:

V2

Dg ey +5=0 D¢ = —52 (compressao)

- <> - —~
5t
4t
Figura IV-23 Figura IV-24
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B) A partir da se¢do S;-S; indicada na Fig. IV-26, temos:

Mp=0 =>4.6+4.3+4N;=0 .. N;=-9 t(compressao)
dMp=0 => 4.3-4Ns=0 .. Ng=+ 3 t(tracao)

>X=0 = Ng. %—8:0 . Ng =+ 10 t (tragao)

41 A B
/’SZ ‘
3m
41t A B
4t ¢ ® D ‘
S, |
@
O, 3m
4t C D
Sy~ S, =
E F
S \/ S
: N Ny N, !
6 S
3m } S
By
W ¢
feam
Figura IV-25 Figura IV-26

A partir da se¢do S,-S; indicada na Fig. [V-17, obtemos, por Y X = 0:

Ns = -8 t (compressao)

4t

e j/(SZ
RE

4t

Figura IV-27

Observacio:

No caso deste exemplo, ndo foi necessario calcular as reagdes de apoio, pois ficaram no lado da
trelica ndo utilizado para os célculos.

97




C) c.1) A partir da se¢ao Si-S;, temos, conforme o esquema da Fig. [V-29:

4t A B C
—— -~
\
‘ 2m
\ 4t A B C
4t D l F N -
S, o @ LLﬂlsl "
©) @
S, ‘ IN~22 2m
| )fﬂ%jj
4t D F
4t G H -
— | I Ax Hﬁ N7 Ng L\l
| =7 H/p
Ng N,
‘ 2m
|
\
J | K N
i <
Jé 1,5m JL 1,5m 7%
Figura IV-28 Figura IV-29

YMF=0 =>4.2-3Ng=0 .. Ng=+2,67 t (tragao)
>Y =0 => Nj;=-2,67 t (compressao)
Por esta secao S;-S;, ndo podemos obter os esforcos normais N7 e N8; eles s6

serdo obtidos a partir de outras se¢des adequadas.

c.2) A partir da secdo S,-S,, temos, conforme o esquema da Fig. 1V-30,
levando-se em conta que as barras 10 e 11 tém esfor¢cos normais de mesmo modulo e de
naturezas opostas (por for¢a da condigdo Y = 0):

ZXZO => 2Njg. % -8=0 .. Nip=N;1=6,67t,

o que quer dizer, conforme a Fig. IV-30, que a barra 10 possui uma tragdo de
6,67 t e a barra 11 uma compressao de mesmo valor.

4t

——
4t
— -
S
S,V N2

I Ny, N;=Nyg
\/ |
Vo A

Figura IV-30
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4 - Método de cremona

4.1. - Introducao

Seja a trelica simples, isostatica, da Fig. IV-63, cujos esfor¢cos normais
desejamos determinar.

Y e

Hy=3P A

R @
ﬂVA 2P

e

H, =3P N N, Ne N9
N N S 3
3 P _
V= 2P N, N N, > N, N, V=P
Ny N, N,
N7
(N6 A) (N6 E) (N6 B) (N6 F) (N6 D)

N, N
N N 1 F 3p N
/ E 1 3 f ;4/ —— —~ \6
3p Ai i
N N, ﬁ N, No -N9 >
7 / N, Ng / Ns
2p N, L R e

Figura IV-63

Tratando-se de uma trelica em equilibrio, todos os seus nds também o estdo, o
que sugere, para a determinacdo dos esfor¢os normais atuantes em suas barras, seja feita
sucessivamente a andlise do equilibrio de cada um de seus nds que, conforme sabemos,
constitui a analise de um sistema de forcas aplicadas num ponto material (sendo estas forcas
as cargas externas e os esfor¢os normais nas barras concorrentes no ndé em questio).
Fazendo-se esta andlise por via grafica, sabemos que as forgas e esfor¢os normais atuantes
sobre 0 nd devem formar um poligono fechado (condicdo de resultante nula), com o que
obtemos os esquemas de equilibrio dos diversos nos.



Observacoes:

a) No caso, poderiamos comecar a andlise de equilibrio pelo n6 A ou pelo n6 D;
preferimos o n6 A, cujo equilibrio, conforme o esquema da Fig. IV-64, nos forneceu os valores
dos esfor¢os normais atuantes nas barras 2 e 7, de compressao, no caso.

b) Para o tragado do poligono fechado de equilibrio, marcamos inicialmente, as
forcas e (ou) esforgos normais ja conhecidos e, a seguir, pelas extremidades do poligono aberto
assim definido, tiramos paralelas as direcdes dos esforgos normais incdgnitos, cuja intercessao
determinard o poligono fechado de equilibrio, a partir do qual obtemos os modulos e sinais dos
esforcos normais desejados. Os sinais dos esfor¢os normais desejados podem ser obtidos (sem
que seja necessario fazer o croqui do no), verificando-se simplesmente se o esfor¢o normal
aponta para o n6 analisado (indicando compressdo) ou foge dele (indicando tragdo). Isto pode
ser facilmente verificado para todos os casos da Fig. [V-64.

c) No tragado do poligono de equilibrio, dependendo do sentido em que
percorremos o nd, ele pode assumir duas configuracdes diferentes (conduzindo, ¢ claro, ao
mesmo resultado). Por exemplo, para o n6 A, se ele for percorrido no sentido horario, o
poligono de equilibrio sera o da Fig. IV-64, e, se o sentido for o anti-horario, ele serd o da Fig.
IV-65 seguinte, sendo idénticos, evidentemente, os resultados obtidos por um ou por outro.

H, =3P

Figura IV-64

Apenas para evitar este grau de liberdade no tragado dos poligonos de equilibrio,
adotaremos sempre o percurso do n6é no sentido horario. Isto serd particularmente importante
para o método de Cremona, que exporemos no topico seguinte deste item.

d) No exemplo dado, obtivemos duas a duas incognitas na analise do equilibrio
dos nés A, E, B, F; quando analisamos o equilibrio do n6 D, apenas o esfor¢co normal na barra 9
era incognito (temos nele, portanto, duas equagdes e uma so incdgnita) e, com isto, ficaram
determinados os esfor¢os normais em todas as barras, ndo tendo sido necessario analisar o
equilibrio do n6 C (para o qual temos, entdo, 2 equacdes e nenhuma incognita). Sobraram,
entdo, trés equacdes de equilibrio, o que ja era de se esperar, pois elas foram empregadas no
calculo das reacdes de apoio. Com isto, a analise do equilibrio dos ndés C e D nos permite
verificar a precisdo do tracado grafico, bem como a corre¢ao das reagdes de apoio calculadas,
constituindo-se entao num excelente teste dos resultados obtidos.

e) Analisando-se os poligonos de equilibrio da Fig. IV-64, vemos que cada esfor¢o
normal aparece duas vezes, pois seu valor ¢ calculado num poligono, sendo, depois, na
qualidade de valor ja conhecido, usado na constru¢do do poligono de equilibrio de outro nd.
Cada esfor¢o normal €, portanto, tragcado duas vezes. A partir desse fato, surgiu a idéia de se
desenharem todos os poligonos de equilibrio numa mesma figura, evitando-se a necessidade de
transpor esfor¢os normais de um poligono para outro. Esta idéia ¢ a esséncia do método de
Cremona, que exporemos a seguir.
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4.2 - Apresentacio do método

4.2.1 - Notacao das cargas e dos esforcos normais

Adotaremos, para designar as forgas externas (cargas aplicadas e reagdes de apoio)
e as forcas internas (esfor¢os normais), a notagdo de Bow.

Marcamos com letras minusculas, conforme indica a Fig. IV-66, todos os espacos
compreendidos entre as forgas (quer exteriores, quer interiores), que serdo designadas pelas
duas letras a elas adjacentes.

F 3p

—~

3P

Figura IV-66

Assim, a reagdo vertical em A serd denominada ab, a carga horizontal em F sera
cd, o esfor¢o normal na barra BC sera ha (ou ah), o da barra BF sera gh (ou hg), e assim
sucessivamente.

4.2.2 - Roteiro do método

A partir da introducdo feita em 4.1, onde expusemos os fundamentos do método,
que consistira no tragado de uma figura unica englobando todos os poligonos de equilibrio de
forcas e a qual chamaremos cremona, temos o seguinte roteiro para seu emprego:

a) iniciamos o tracado do cremona analisando o equilibrio de um n6 que contenha
apenas duas barras com esfor¢cos normais conhecidos;

b) no tragado do cremona, comegaremos pelas forcas e (ou) esforgos normais ja
conhecidos, deixando as duas incognitas como duas forgas finais;

c¢) todos os nds serao percorridos no mesmo sentido, quando da andlise do seu
equilibrio. Adotaremos este sentido, sempre, como o sentido horario (isto para ndo deixar em
aberto um grau de liberdade a ter que ser discutido em cada problema, com a adogao deste
sentido de percurso ou de seu inverso);

d) prosseguiremos o tragado do cremona, sempre, por n6s onde sé haja duas
incognitas a determinar, até esgota-los, encerrando-se entdo a resolucao da treliga.

Como primeira aplicagdo do método de Cremona, refaremos o calculo da trelica
da Fig. IV-63, cujo cremona tragado na Fig. IV-67.2 vem detalhadamente comentado a seguir.
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3P

Iv-67.1

b,d g

0 P 2P 3p

Escala do Cremona

1IV-67.2
Figura IV-67

a) Inciando pelo n6 A, marcamos, no cremona ab = 2P e, a seguir, bc = 3P; por ¢
tiramos uma paralela a barra AE e por a, definindo f. O poligono fechado abcfa representa o
equilibrio do n6 A; os modulos dos esfor¢cos normais nas barras AE e AB sao lidos no cremona
e iguais a cf e fa, sendo ambos de compressao (os vetores cf e fa convergem para o n6 A).

b) A seguir, passamos a andlise do n6 E, para o qual ja conhecemos o esforgo
normal na barra AE. Percorrendo o né no sentido horéario (o que faremos sempre), temos ja
desenhado no cremona o vetor fc; por ¢ tiramos uma paralela a EF e por f uma paralela a EB,
cuja intercessdo define g. Os esforcos normais nas barras EF e EB sdo, entdo, dados por cg
(compressado) e gf (tragdo), respectivamente.

c¢) Na andlise do n6 B, os esfor¢os normais em AB e BE ja sdo conhecidos e sdo
representados no cremona por af e fg. Tirando-se, respectivamente, por g € por a paralelas a BF
e BC, determinamos h; os esfor¢cos normais nestas duas barras sdo, entdo, dados por gh
(compressao) e ha (tracao).

d) Na andlise do n6 F, os esforcos normais em BF, EF e a carga horizontal 3P
atuante em F estdo representados por hged no cremona (no caso, os pontos b € d do cremona
foram coincidentes). Tirando-se, respectivamente por d e por h, paralelas a FD e FC,
determinamos 1, os esfor¢os normais nestas 2 barras sdo, entdo, dados por di (compressao) e ih
(tragdo).

e) Analisando o n6 D, observamos que temos neste né elementos de verificacao,
pois a Unica incdgnita € o esfor¢o normal na barra DC. Seu poligono de equilibrio, de imediata
obtengao, ¢ idei, sendo o esfor¢co normal na barra DC dado por ei (tragdo). A horizontalidade do
segmento ei no cremona ¢ a verificagdo a que nos referimos.

) O equilibrio do n6 C (cujas forcas internas e externas ja sao todas conhecidas)
pode ser verificado no cremona, onde est4 indicado pelo poligono fechado ahiea.
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Observacoes:

a) Durante o tracado do cremona, ndo precisamos nos preocupar se o esforco
normal obtido ¢ de tracdo ou de compressao. Faremos esta andlise quando o cremona ja estiver
pronto, analise imediata, conforme esclarece o exemplo seguinte.

Seja obter a natureza do esfor¢co normal atuante na barra BF.

Analisando o equilibrio do n6 F, por exemplo, o esfor¢o na barra sera dado por hg
(n6 sempre percorrido no sentido horario), que converge para o nd, sendo, portanto, de
compressao.

O mesmo esfor¢o podera ser obtido pela analise do n6 B, sendo dado por gh, que
converge para o no, sendo, evidentemente, de compressao.

b) O método de Cremona, devido a sua enorme simplicidade, ¢ o universalmente
adotado na resolucdo das trelicas. E superado pelo de Ritter apenas para trelicas de altura
constante, para as quais este método permite uma solugdo muito rapida e elegante.

4.3. Exemplos

Exemplo 1) Resolver a trelica da Fig. [V-68.

Figura IV-68

Figura IV-69
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Adotando-se a notagao indicada na Fig. IV-69, teremos o cremona da Fig. IV-70,
iniciado pelo n6 A, que fornece, em toneladas, os esfor¢os normais assinalados na Fig. IV-71.

b
J

C

£ k h,1 a

d
g

0 1t 2t 3t 4t €

Escala do Cremona
Figura IV-70
592 .85
S X
V) \y
1 X 0 ° 6
05 0,>
-1,8 -1,8
+6,0 +4,0 +4,0 +6,0

Figura IV-71

Observacoes:
a) Poderiamos ter tracado o cremona para meia trelica apenas, por sabermos que
os esforcos normais serdo simétricos. Preferimos, entretanto, tragd-lo completo, a fim de

melhor exercitar o leitor.

b) O esfor¢o normal nulo na barra GD poderia ser obtido a priori por simples
analise da condi¢do Y = 0 de equilibrio do n6 D.
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Exemplo 2) Resolver a treliga da Fig. I[V-72.

Sendo as reacdes de apoio as indicadas na Fig. [V-72 e a notagdo adotada a da Fig.
IV-73, teremos o cremona da Fig. IV-74, cujo tragcado ¢ iniciado pelo no6 G.

Os esforgos obtidos encontram-se indicados, em toneladas, na Fig. IV-75.

G 2t
1 T
i 6m
|
|
E i F 2t N
|
|
} 6m
|
C | D 2t

| -~
i
} 6m
|

A i B ot

Ay | ————————
|

6t } Tm

|
|

/L; 6m % 6m ﬁ‘/
Figura IV-72 Figura IV-73

Observacao:

Na trelica deste exemplo, poderiamos ter obtido as reagdes de apoio pelo cremona;
preferimos, no entanto, calcula-las previamente, a fim de ficarmos em condi¢des de fazer as
verificagdes de equilibrio no cremona tragado.

d k
i J
g h
b, f c d e 12.0
1t
Escala
Figura IV-74 Figura IV-75
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HIPERESTATICA - PROCESSO DE CROSS

1 — Introducao

Seja 0 n6 A da estrutura representada na Fig. III-1.1, submetido a acdo de uma
carga momento M. Devido a atuagdo deste momento M, o nd ird girar de um angulo o,
aparecendo entdo, na extremidade das barras 1, 2, 3 e 4, os momentos indicados na Fig. I1-1.2,
de moddulos iguais a:

M; =K' 20 ) M, =K,20, M3 =K320 ¢ M, =K,0 IL1

Onde, conforme a defini¢ao de rigidez de uma barra em um no, tem-se:

- rigidez absoluta de uma barra duplamente engastada igual a:

K = 3B
14
- rigidez absoluta de uma barra com um extremo engastado e outro articulado
igual a:
1
- rigidez relativa igual a:
=X
4E
E
NSO
D e
1-1.1 11-1.2
Figura II-1
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Evidentemente, devemos ter, por compatibilidade estatica do esquema da Fig. II-
1.1 com o da Fig. II-1.2,

M; +Mj, + M3 +My =M, e dai obtemos:
oK A +K, ™ + K™ +K 4 )

Identificando o termo entre parénteses como a soma dos valores da rigidez em A
de todas as barras concorrentes neste nd, e a qual chamaremos simplificadamente, ) Kj,
podemos escrever:

M

- 1.2
> ki

¢

Levando em conta as expressoes (II.1) e (II.2), podemos determinar, entdo, em
que parcelas o momento M ira se subdividir entre as diversas barras concorrentes no nd A,
obtendo-se:

K K K K
= 1 M, Mz = 2 M, M3 = 3 M, M4 = 4 M
2K

M
2K 2K 2K
De uma maneira geral, podemos dizer que uma barra genérica i ird receber uma

L do momento M aplicado no no, ou seja:

fracao

1
K;

= 11.3
2K

M;

Da expressao (I1.3), podemos tirar as seguintes conclusoes:

a) Uma carga-momento aplicada num n6 de uma estrutura totalmente indeslocavel
ira se distribuir, entre as diversas barras concorrentes neste no, segundo parcelas proporcionais
a rigidez, neste no, de cada uma destas barras.

1
a barra 1), denominaremos coeficiente de distribuigdo de momentos di para a barra i,
escrevendo-se entao:

b) A relagao Ié (simbolizando a fragdo do momento atuante no nd que ira para

K A
i YK, II.
0 que nos permite reescrever a expressao (1.3) na forma:
M; =diM ILS
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Observacoes:

a) Evidentemente, a soma dos coeficientes de distribuicdo de momentos di em
torno de um no ¢ igual a 1.

b) Analisando o segundo membro da expressao (I1.4), ¢ facil se concluir que ela
nao se alterara se dividirmos numerador e denominador por (AE), isto ¢, se trabalharmos com a
rigidez relativa k de cada barra ao invés de sua rigidez absoluta K. E licito, entdo, escrever:

KK
'YK Xk

I1.6

c) Precisamos, agora, fixar uma convencdo de sinais de momentos que sera
fundamental para o processo de Cross e que €, em tudo, coerente com a convengao apresentada
na tabela I.

Para tal, procederemos, inicialmente, a uma andlise da atuagdo de momentos em
torno do n6 A da estrutura da Fig. II-1, o que estd feito na Fig. II-2 onde interceptamos as
barras 1, 2, 3 e 4 em secdes infinitamente proximas ao nd A, no qual estd aplicada a carga-
momento M. Na figura, mostramos o equilibrio do n6 A, que se obtém, através dos momentos
M, My, M3 e My, no sentido horario, exercidos pelas barras 1, 2, 3 e 4 sobre o n6 A. (A carga-
momento aplicada foi, no caso, no sentido anti-horario).

4

My
M,
M N
w T S,
M,
a
NyM,
@ M3 7
TTTTTT
Figura I1-2
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TABELA I

Momentos de engastamento perfeito
(Vigas com inércia constante. Sinal positivo quando a barra sobre o né exerce momento no sentido horario)

Condicdes de bordo & A A B
Casos de carregamento @
a 2 2 2 2
q/ qf q! qf
A B A 12 B 12 A 8 B 8
—_— ) ——
P qc 2,2
q MA:+—212ab +c” (¢ —3b) b
12¢ M, =+E[4a(b+z)—c2] Mp =—ﬂ[4b(a+z)—c2]
: ’ Mp =% 12220+ c2(¢~30) 82 8%
F—a—— b——f B — 12[2
/‘\/ /g /‘V
P
I 2 2 2 2
4 14 14 7pl
My =+ Mg = ——— Ma =+—p/ =
R — AT B~ 30 AT P BT 0
) ¢ ,
P
‘ 4 pl 3 3
My =+ Mp = -+ My =+—pl Mp =——
A 3 B 3 A 16P B 1613
02— 0]2
P
pab” pa’b My =+ 280 (1 p) Mp =22 (1)
A B MA: ) MB: ) A — 2 B — )
%aﬁ%[ b —F ¢ ¢ 20 20
Al BIM, =—M2[2-30] my—-m?r-3 M, s M3, Mg = M[3°
R A " B " AT 2 BT 2
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TABELA 11

Grandezas auxiliares para barras com inércia constante J

Barra biengastada

Barra biengastada

T >
i w

A B
4E]
K. =—
ATy
/
tA—B=+§
ky ==

AN S
P L
2 { A AN
6EJp
Mj =Mp =+—— M, = 3EJp
/ 02
\\\\,\:ﬂi L‘/ﬂ;’f’/
A B
2E] -
Ko =
STy
1]
Ke = —.2
STy
A B
6EJ -
Ra =
3]
k. =>.2
2y
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Para o processo de Cross, conforme se vera no topico seguinte deste capitulo,
trabalharemos com os momentos exercidos pelas barras sobre os nds, de modo que,
consideraremos positivos os momentos exercidos pelas barras sobre os nos se forem no
sentido horario.

+

Figura I1-3 - Convencio de sinais para momentos exercidos pelas barras sobre os nés.

Desta forma, poderemos usar, em modulo e sinal, todas as tabelas 1 e II
apresentadas.

d) Tendo em vista a convengdo de sinais apresentada na observacdo anterior,
podemos dizer que o nd A da estrutura da Fig. II-1.1 estd submetido a atuacdo de uma carga-
momento (-M), equilibrada por momentos (+M;), (+M;), (+Ms3) e (+M4) exercidos,
respectivamente, pelas barras 1, 2, 3 e 4 sobre 0 n6 A. Assim, os momentos equilibrantes em
torno do n6 A, t€m sinais (dados pela convengado da Fig. II-3) opostos ao do momento atuante
no nod, sendo seus modulos dados pela expressao (I1.5).

2 - A idéia do processo

Seja resolver o quadro de inércia constante da Fig. II-4.1, que possui uma
deslocabilidade interna (rotacao do n6 A) e para o qual os momentos de engastamento perfeito
no sistema principal sdo os indicados na Fig. 11-4.2.

q

A
A B 1 KB
= M= ata’ ?2
BT _af”
® @ 12

C D C D

uza iz
ol e Uy ——
11-4.1 11-4.2
Figura 114

Digamos que, no sistema principal da Fig. [1-4.2, n6s liberemos a rotag¢do da chapa
1: 0 n6 A funcionara, entdo, como que tendo uma carga-momento aplicada de M = + ql* / 12
(ag¢do da barra 1 sobre o n6 A) que sera equilibrada, conforme vimos no item 1 deste capitulo,
por momentos proporcionais a rigidez em A, das barras 1, 2 e 3, o que esta indicado na Fig. II-
5. Assim, o funcionamento dos nds do quadro, a partir do instante em que liberamos a rotagdo
da chapa 1, seréd o indicado na Fig. II-6, que mostra os momentos que surgem nos nés em cada
uma das fases de funcionamento da estrutura quais sejam:
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12 A Moy 902 als
s 12 2 Z g
- &M
dlM - dlM . - 5
d3M - dzM
,/\dzM _d&:M d,M
5 _Sv
% 2
C D
Figura I1-5 Figura I1-6

1.* fase: Rota¢do do né A impedida, isto ¢, nds A e B da barra 1 submetidos aos

2 2
} 14 14 . C
momentos de engastamento perfeito + ql ; e — ql ; , respectivamente (isto ¢, acdes da barra
2 2
. . .. . . qé 2 qf 2 .
AB sobre 0s nés A e B, no sistema principal, iguais a + T e — TR respectivamente).

2.* fase: Liberamos a rotacao do n6 A. Com isto, o momento nele atuante na
/ 2
2

fase anterior, igual a M = + (trazido pela barra 1) passa a atuar como carga-momento,

sendo equilibrado pelos momentos (-diM), (-doM) e (-d3M) atuantes em 1, 2 e 3,
respectivamente.

Devido ao aparecimento destes momentos equilibrantes, serdo transmitidos, para
os engastes B, D e C, respectivamente, momentos iguais ao produto de seus valores pelos
respectivos coeficientes de transmissdo (todos eles iguais, no caso, a +0,5, pois tratam-se de
barras biengastadas com inércia constante).

A estrutura esta, entdo, resolvida, sendo os momentos finais atuantes em torno de
cada n6 os indicados na Fig. II-7 (obtidos pela soma dos momentos que atuam na primeira e
segunda fase). Levando em conta a convengdo de sinais da Fig. II-3, os momentos atuantes em
torno de cada no tém os sentidos indicados na Fig. II-8, que nos conduzem imediatamente ao
diagrama final de momentos fletores da Fig. I1-9.
—M(Hdlj
2

M(-d) ?
~Md, ~Md, ?
Md; Md,
2 2
s Y
Figura I1-7
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A ~ = Rs M(1-d;)
T= SO
Md3 Md3
1) Md, Md,
N
Md, Md,
Md; Vi a) 2/></ Md,
2
2
Figura I1-8 Figura I1-9

Observagao: conforme ¢ ficil verificar, a estrutura indeslocavel da Fig. II-4 foi resolvida sem
ter sido necessario escrever nem resolver qualquer equacao de compatibilidade estatica. Este ja
¢ o objetivo e a grande vantagem do processo de Cross que, conforme veremos mais adiante,
resolve estruturas indeslocaveis (externamente) sem ser necessario escrever qualquer equacao,
pois sua esséncia € o equilibrio, um a um, dos momentos atuantes em torno de cada nd, nos

moldes do que se fez para o caso da Fig. [1-4.1.

Com o objetivo de fixar e mecanizar a idéia usada na resolucao do caso da Fig. II-
4.1, refaremos o exemplo colocando, agora, dados numéricos. Seja, entdo, resolver o quadro de
inércia constante da Fig. II-10 cuja tnica deslocabilidade (interna) € a rotagdo do n6 A.

2 t/m

©) © 3m

C D

f= 4m —HF— T5m ——F

Figura I1-10

Temos, em torno deste no, os seguintes coeficientes de distribui¢do de momentos,
obtidos a partir dos valores de rigidez relativa K para as barras 1, 2 e 3 indicados na Fig. II-10
(e que foram determinados arbitrando-se J = 30).

ko4 30

dy=—L= =0,20 Kk =20 g

>k 4+10+6 7,5 Z
2

k 30

dy =—2 = 10 =0,50 ky===6 30
>k 4+10+6 ky =5=10
k 7

dy =—>= © _ _030
>k 4+10+6 Figura I1-11
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A partir desses valores, temos a seguinte seqiiéncia de operagdes, que reproduzem
os passos da andlise feita para o quadro da Fig. 11-4.

Z
7

-9,38

Figura I1-12

1.°) Marcamos, no sistema principal da Fig. II-12, os valores dos coeficientes de
distribuicdo em torno do nd interno A e os momentos de engastamento perfeito para a barra
carregada, que valem:

2.7,5%

Mj =Mgp = = 9,38 mt(obtidos da TabelaI)

2.%) Liberamos, no sistema principal, a rotagdo do n6 A que tera entdo, uma carga-
momento aplicada de (+9,38). Esta carga-momento sera equilibrada por momentos de sinais
contrarios, em cada uma das barras concorrentes em A e de modulos iguais ao produto de seu
valor pelos coeficientes de distribuicdo de momentos para cada barra.

Devido a estes momentos equilibrantes, indicados na Fig. II-13, serdo transmitidos
para os engastes B, C e D momentos iguais ao produto de seus valores pelos coeficientes de
transmissao.

O esquema de momentos da Fig. II-13 mostra, entdo, todos os nos da estrutura em
equilibrio e, assim, os momentos finais atuantes em todos os nés do quadro sdo os indicados na
Fig. II-14, da qual obtemos, pela convengdo de sinais adotada (Fig. II-3) os sentidos corretos
dos momentos atuantes nos nos representados na Fig. II-15, que nos conduzem ao diagrama de
momentos fletores da Fig. II-16.

+9,38 -9,38

0,20
938x02=-1,876 — = '1’% =-0,938

-9,38 x 0,5 =-4,69

Figura I1-13
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Discutiremos, agora, um ultimo caso, apds o qual nos sera imediato enunciar um
roteiro para resolu¢do de qualquer estrutura externamente indeslocavel pelo processo de Cross.

7,504 10,318

e
2814 j
+9.38 938
-1,876 0,938
-4,69 | +7,504 -10,318
-1,407 2,345
1,407
C D
7777
Figura I1-14 Figura I1-15
10,318
7504 -

1,407 777 2,345

Figura II - 16 - DMF (em mt)

Seja resolver a viga de inércia constante da Fig. II-17, devido ao carregamento

indicado.
3 t/m
A B C D
VAN ©) = O £ ®
N 8m F 6m ¥ 8m —— A

Figura II - 17

Tratanto-se de uma estrutura com duas deslocabilidades internas, a rotagao dos
nés B e C, o sistema principal ¢ o da Fig. 1I-18, no qual bloqueamos as rotacdes existentes
nestes ndés com as chapas 1 e 2 surgindo nele, entdo, os momentos de engastamento perfeito
indicados na Fig. 1I-18, iguais a:
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Para a barra 1:

Mo =
B 8
Para a barra 2:
qBC 3.6
Mp =—-Mp =— = =+9mt
B ¢ 12 1
Para a barra 3:
MC:—MD:—q?z) :—318 = +16mt

1 2
+16 -lék

24 +9 9

Figura II - 18

Pensando agora, em se adotar um procedimento analogo ao do exemplo estudado
anteriormente, calculemos os coeficientes de distribui¢ao de momentos em torno dos nés B e C.

Temos, trabalhando com rigidez relativa e arbitrando-se J = 48, os valores de
rigidez indicados na Fig. 1I-19, a partir dos quais determinados os coeficientes de distribuicao

de momentos em torno dos nés B e C, dados por:

oo

k'=§-4—=4,5 B k=2 _g C k=28 _¢
4 8 6 8 K
1 2

o @ ® N

FiguraII - 19

Em torno do no B:

d, = 4,5 =0,36 d, = 8 = 0,64
45+8 45+8

Em torno do no C:

dzzi:0,57 dy=—-—-=043
8+6 8+6
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Na Fig. 1I-20, representamos os momentos de engastamento perfeito no sistema
principal e os coeficientes de distribui¢do de momentos em torno de cada nd interno da
estrutura. Sempre raciocinando, agora, com a figura I1-20, temos:

1.°) Liberando a rotacdo do ndé B, o mesmo ficard submetido a uma carga-
momento de (-24) + 9 = - 15 mt, equilibrada por momentos iguais a:

+15.0,36 =+ 5,4 mt. no n6 B da barra AB
+15.0,64 =+ 9,6 mt, no ndé B da barra BC

A
ﬁ{ 0,36 ‘ 0,64 H 0,57 ‘ 0,43 D

B C
2 |49 o |16 16 Meng. perfeito
24 9 . .
+5,41 49,6 4.8 | 1°Eq.n6 B
1"336 -6,72 | -5,08 2,54 1.°Eq.n6 C
+121 |42,15 1,07 | 2°Fq.no B
10,30 -0,61 | -0,46 -0,23 2°Eq.n6 C
+0,11 40,19 +0,09 | 3°Eq.n6 B
120,02 -0,05 | -0,04 -0,02 3.°Eq.n6C
+0,01 |+0,01 T 4°Eq.n6 B
! !
| |
-1727 1 41727 -10,42! +10,42 -18,79 Momentos finais

\ \
Figura II - 20

Devido ao aparecimento destes momentos equilibrantes, sera transmitido ao n6 C
(que estd engastado, pois ndo liberamos a rotagdo da chapa 2) um momento igual a
tec (+9,6) = 0,5 . 9,6 = 4,8 mt. (Para o n6 A, ndo ¢ transmitido qualquer momento, por se tratar
de um no rotulado.)

O ndé B, com os momentos de 5,4 mt e 9,6 mt esta equilibrado e colocaremos
entdo, em trago abaixo dos mesmos para caracterizar o equilibrio. O esquema atual serd, entdo,
o da Fig. II-21, que transcrevemos para a Fig. 11-20.

o

A
} 0,36 0,64 H 0,57 0,43 } k
24 B +9 9 C +16 -16
+5,4 +9.6 +4,8

Figura II - 21

2.°) Estando equilibrado o n6 B, (Fig. 1I-21), voltamos a colocar a chapa 1
impedindo novas rotagdes do mesmo; a estrutura do sistema principal ndo estd ainda,
entretanto, equilibrada, pois 0 n6 C ndo estd em equilibrio.

Para conseguirmos, agora, o equilibrio do n6 C, liberamos a rotagdo da chapa 2,
ficando o mesmo submetido a uma carga-momento de (16+4,8-9) = + 11,8 mt. Estd sera
equilibrada por momentos iguais a:

-11,8.0,57 =-6,72, no n6 C da barra BC
-11,8.0,43 =-5,08, no n6 C da barra CD
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Como nas extremidades B e D estdo impedidas as rotagdes (pois, nesta fase,
estamos liberando, apenas, a rotagdo da chapa 2), nelas aparecerdo momentos iguais ao produto
dos momentos equilibrantes pelos coeficientes de transmissao (iguais no caso, a +0,5, por terem
as barras inércia constante).

3.°) Tendo ficado equilibrado, agora, o n6 C (Fig. 1I-20), voltamos a colocar a
chapa 2, impedindo novas rota¢cdes do mesmo. O esquema da Fig. II-20 nos mostra, entretanto,
que o n6 B ficou desequilibrado. Para equilibra-lo, liberamos, mais uma vez a rotagcdo da chapa
1, ficando o n6 submetido a uma carga-momento de (-3,36 mt), que ¢ equilibrada por
momentos iguais

+3,36 . 0,36 =+ 1,21 mt, no n6 B da barra AB
+3,36 . 0,60 = +2,15 mt, no n6 B da barra BC

Para o n6 C da barra BC, sera transmitido um momento igual a (+2,15 . 0,5) =
+ 1,07 mt.

4°) A fig. 1I-20 nos mostra o né B equilibrado e o n6 C desequilibrado. Temos,
mais uma vez, uma situacao idéntica a do item 2° deste exemplo, que sera resolvida da mesma
maneira, isto €: voltando a colocar a chapa 1 no n6 B (em equilibrio) e liberando a rotagcdo do
n6é C, a carga-momento de (+1,07 mt) que passa a atuar neste ultimo ¢ equilibrada por
momentos iguais a:

-1,07.0,57=-0,61 mte
-1,07 . 0,43 =-0,46 mt, nas barras BC e CD, respectivamente,

¢ que provocam a transmissdo de momentos iguais a metade (t = +0,5) de seus
valores para os nos B e D.

5.°) Estando o n6 C equilibrado ¢ o né B, agora, desequilibrado, voltamos a
situacao do item 3° e, sem necessidade de maiores comentarios com a liberacao da rotacdo do
nd B, surgirdo momentos equilibrantes de (+0,30 . 0,36) = +0,11 mt na barra AB e de
(+0,30 . 0,64) = + 0,19 mt na barra BC, este ultimo transmitindo um momento de +0,09 mt ao
no C.

6.°) Prendendo o né B, ja equilibrado, mais uma vez, com a chapa 1 e liberando a
rotagdo do nd C, a carga-momento de (+0,09 mt) a que ele ficard submetido serd equilibrada
por momentos de (-0,09 . 0,57) = -0,05 mt no né C da barra BC e de (-0,09 . 0,043) = -0,04 mt
no né C da barra CD, sendo transmitido para os nés B ¢ D momentos iguais a metade desses
valores.

7.°) Estando o n6 C equilibrado, voltamos a prendé-lo com a chapa 2 e liberamos,
agora, a chapa 1, a fim de equilibrar o n6 B. Devido a carga-momento de (-0,02 mt) que nele
ficara atuando, surgirdo momentos equilibrantes, nos n6és B das barras AB ¢ BC iguais a
(+0,02 . 0,36) = +0,01 mt e a (+0,02 . 0,64) = +0,01 mt, respectivamente. Os valores destes
momentos ja sdo tdo baixos, que nao faremos nenhuma transmissao para o né C e podemos dar,
entdo, a viga da Fig. [I-17 como equilibrada apds este 4° equilibrio do né B.

8°) Para a obtencao dos momentos finais, devemos fazer a superposi¢ao (soma) de
todos os momentos que apareceram nas diversas fases do equilibrio da viga, o que pode ser
feito, diretamente, na Fig. II-20, somando-se os valores indicados em coluna, obtendo-se os
valores finais apresentados na ultima linha.
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9°) Levando em conta a convengdo de sinais da Fig. II-3, os momentos finais
atuantes nos nos sdo os representados na Fig. 1I-28, da qual obtemos, imediatamente, o
diagrama de momentos fletores da Fig. 11-29.

17,27 17,27 10,42 10,42 18,79
SN /A N [~y D
_J N o N

C

Figura IT — 28 — Momentos finais (mt)

Figura II - 29 - DMF (mt)

Para calculo das reagoes:

S
S
SY=0 Figura II - 30
YMp=0 => Ry.8+17,27-3t/m.8m.4m=0
T
e
HHHTMHHHJ
e

RD=22m.3t/m—RA—RB—Rc
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ELEMENTOS DE CALCULO PARA
ESTRUTURAS DE MADEIRA E DE ACO.

1 - Generalidades

Entende-se por estrutura, de uma construgao, o conjunto de elementos destinados
a observar esforgos advindos de utilizacao desta construgao.

Desta forma uma estrutura deve apresentar os seguintes requisitos basicos:
- Estabilidade geométrica

- Seguranga

- Nao causar efeitos psicoldgicos sobre o usudrio.

A seguranga de uma estrutura ¢ obtida pela escolha adequada das secdes, de seus
diversos elementos, bem como do material de resisténcia adequada, de forma que a estrutura
mantenha suas funcdes durante toda sua vida 1til. A estrutura manterd suas funcdes enquanto
suportar o carregamento que atua sobre ela, sem perder sua utilizagdo. Uma boa avaliagdo do
carregamento sobre a estrutura, acompanhado do correto dimensionamento dos elementos que a
compdem, garante que a estrutura suportara este carregamento.

O efeito psicologico sobre o usuario pode se originar de uma falha de concepgao
arquitetonica, ou de uma falha de dimensionamento, devendo ser evitado em ambos os casos.

Em geral, o célculo estrutural ¢ executado na seguinte seqiiéncia de operagoes:
- Concepgao arquitetonica.

- Escolha dos diversos esquemas estaticos, um para cada elemento estrutural da
construcao.

- Avaliacdo do carregamento atuante em cada um destes elementos.

- Obtengao dos esforgos solicitantes em cada um destes elementos, ou seja, como
o carregamento ¢ absorvido no interior de cada elemento.

- Obtencdo das tensdes atuantes maximas, em cada elemento, ou seja, como o0s
esfor¢os solicitantes sdo absorvidos por cada secdo do elemento. Nesta fase as segcdes sdo
adotadas para em seguida, préxima fase, serem verificadas.

- Escolher o material e verificar se as tensdes atuantes maximas ndo superam as
tensoes resistidas pelo material utilizado na estrutura.

- Em seguida conclui-se sobre a necessidade de aumentar ou diminuir a se¢ao
adotada, refazendo-se os céalculos até que a secao adotada seja suficiente.

- Finalmente desenha-se, com detalhes, todos os elementos de estrutura, suas
ligagdes e emendas, de modo a permitir sua construgdo tdo proximo quanto possivel do
idealizado durante o calculo estrutural.
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2 - Esforcos solicitantes

Os esforcos solicitantes que aparecem em estruturas planas sdo: a for¢ca normal, ou
simplesmente normal (N), que atua no sentido axial da pega perpendicular a secdo; a forca
cortante, ou simplesmente cortante (Q), que atua no sentido transversal da peca "tentando
rasgar" a se¢dao; e o momento fletor, ou simplesmente momento (M), que atua normalmente a
secdo.

M M

N N
Q Q

Figura - Esforcos solicitantes M, N e Q no sentido positivo.

A seguir sdo apresentados os diagramas de esforcos solicitantes, isto ¢, diagramas
que representam a variagdo dos esforcos solicitantes ao longo da estrutura, para os casos de
ocorréncia mais freqiientes.

TABELA I

Diagramas de esforcos solicitantes
(Notacébes utilizadas nos diagramas)

H = reagdo de apoio (horizontal)

R = reacao de apoio (vertical)

Q = esfor¢o cortante

p = cargas uniformemente distribuidas
PeQ = cargas linearmente distribuidas

M = momento fletor

P, Py, Py, P3, P4, Ps e Ps = cargas concentradas

f = deslocamento vertical (flecha)
esforgo solicitante (M, N, Q ou f) a uma distancia
Zx(Z) - genérica x (X))
Zmix = esforgo solicitante (M, N, Q ou f) maximo
a,b,cel = distancias cotadas nos desenhos
a, P, y,ed = angulos cotados nos desenhos
E = modulo de elasticidade do material
-1 _ momento de inércia, em relagdo a linha neutra, da

secdo da viga
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a) Viga simplesmente apoiada - carga uniformemente distribuida.

p./?

M 1hax (no centro) =

P-x
MX_T.(K—x) \‘\@JQ

Momento

5.p.¢%

f .4 (no centro)= —— T
max( ) 384-E-J lfméW

<__ parabola
¢ :P-x-(€3—2-€-xz+x3)

X 24-E-J

b) Viga simplesmente apoiada - carga concentrada no centro.

P
R=0=—
Q 2 >
12 ‘ /2
p.s U
\Y/ P (no centro) = T ~ ~
R% ?R
/2 P.-x 1 E 1
MX (parax <! )_ T Cortante

Q

Mx(parax>€/2)=g~(£—x) @
S Q
3
fimax (N0 centro) = 452 i MO:enm
P M hax
fx(parax<€/2)=48.EX_J~(3-€2—4~X2) +

f (parax >£/2)=%E_’;)-[3-£2 —4-(z—x)2]
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¢) Viga simplesmente apoiada - carga concentrada em qualquer ponto.

R; =Q (méximosea<b):PT;b p
S
. P-a ~ -~
R, =Q (max1rnosea >b)=— R *R
g 1 a - b ‘ 2
P-a-b ’ ¢
Mméx(nopontodacarga): '2' Cortante
Q, @
P'b'X P.a
MX (parax<a)= , Mx(parax>a)=7.(f_x) @ QZ
Momento
2 1.2
P-a b ﬁ(
f,(nopontodacarga)= —— W
o[nop a) 3E-J-/ Mo

P-b-x (2 2 2)
fy(parax<a)=—-{{* —b" —x
«(p ) B

fX(parax>a):%-(}€-x—x2 —az)

d) Viga simplesmente apoiada - duas cargas concentradas iguais em qualquer posicao.

R, =Q (méximosea<b)=£-(€—a+b) P P
ﬁ E
R, = Q3 (maximosea <b)=£(£—b+a) rRA IR
! IL a —~ ——b ﬁ‘k 2
“R,-p=".(b-a) g ¢ i
Q2 =Ri-p= ! 4 Cortante
M, (maximosea >b)=R| -a Ql @ ‘ Q2
Mz(méximosea<b)=R2 ‘b S Q3
Momento

Mx(parax<a):R1-X . N
Mx(paraa<x<(£—b)):R1-x—p-(x—a) <! Wl\iz
M

X(parax>(£—b))=R2 -(K—x)
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e) Viga engastada - carga uniformemente distribuida

R=Q-p-/
P
e Cbb bbb
Qx =p-x } ) M
RS
P. 52 ¥ f A
M = M4 (no extremo fixo) = T R
Cortante
2
- =TS ] o
2 L]

)4 Momento parébola — e
fmax (no extremo livre) = P! max
O -(x4 —4.0° -x+3-£4)

24-E-J
f) Viga engastada - carga concentrada no extremo livre
R=Q=P
Q P
H = 0(zero) ? ) H
%
Q4 =constante =P X,
¥ / &
M =M 4x (no extremo ﬁxo) =P/ TR
Cortante
M, =P-x Q o
3
P-/
fn4x (N0 extremolivre ) =
Momento
P m Mmix
fy = -(2-€3—3-€2-x+x3)
6-E-J
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g) Viga simplesmente apoiada com um balanc¢o - carga concentrada no extremo do
balanco.

P2 P
R1=Q=—+ i
f X X
e e
P R | IR
Rz—Q1+Q2=z(€+a) : f(—zaﬁr
/‘V ’é /‘V
Q=P Cortante
Q@
Mmax(emx:f Xy —O):p a
Q, )
M, (entre os apoios) = ax M
Momento max
M, (nobalango)=p-(a—x,)
2 2
fnax | entreosapoiosemx = — P ! :0,06415-P a’
3 E-J
2
P-a
finax (nobalangoemx, =a)= (L+a
max( ¢ / ) 3E-J ( )
f, (entre os apoios) = M-(Ez —xz)
* 6-E-J-/
f (nobalango)z Px -(2-a-€+3-a-x —x2)
x1 S E.J 17X
h) Viga simplesmente apoiada - carga, axial, concentrada no apoio movel.
X
R =0(zero) H " P
H=p R% ﬁR
A f 7
N'=p = Nmix Normal
NX =_p @ N
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i) Viga simplesmente apoiada - carga, axial, concentrada em um ponto qualquer.

R = 0(zero)
Ho R
H:P —— Py
RL ¢y, yp.a IR
N =P =Ny 1
Normal
p ~~N
Ny|—<a|=-P
"[x j © 0

j) Viga simplesmente apoiada - carga, axial, uniformemente distribuida.

R = 0(zero) - P =cte.

H — .. .. . — ———

H=p-¢ R? , tR

N=p-l=Npsx

Nopte o

k) Viga engastada - carga, axial, concentrada no extremo livre.

R =0(zero) P X g H
M = 0(zero) F M
R
: 14 |
H=P
Normal N
N=P=Npsx o
Ny, =-P
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1) Viga engastada - carga, axial, uniformemente distribuida.

R = 0(zero) e ~P=cte. g) q
M = 0(zero) % M
b
H:p ! v f
N=p-l=Nps Normal
m/\N
Ny =-p-x =

m) Arco tri-articulado atirantado — cargas concentradas.

b
tgo = —
a

H = 0(zero)

R=P1+P2 +P3/2

Rfa+a+a+azf7R
‘ l=4a

2P, +P
N, =273 ena (compressao)
Normal N,
P
N, = 3 (compressao)
2 -sena

P
N3 = 3 (tragdo)

2-tga Cortante
0=22tP s
Mmax = %'a Momento
f max (no centro) = M hgn
3-E-J-cosa
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n) Vigas continuas, com dois tramos, com carregamento uniformemente distribuido
(diagramas aproximados).

Ry =Q
R, =Q, +Q3
R; =R,
P
M_p-€12 I A r
! 11 = = EJ=cte

2
Momento
M2
2 3
M =212 e N 1
3=
11
Cortante
Q;
Q 7 0 @M
Py
p-l1 My
=4 —=
Q 2
p-lry M
=4 —=
Q3 2 T,
_ply My
Q4 T,
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0) Viga com extremidade engastada e outra apoiada e carga concentrada em qualquer
ponto.

R,
2 X
2./ Ry =
Mx<c:p.x.w ‘

3
24 Cortante
Pcqc- R P
M, >co Pacllre) ooy 1
2 R
2./ ‘ 2
Q4 <c=Ry Momento
> /‘
QX >C=R2 121: Ry

£ =0,0098-—— .3 (mix)
E-J

x=c=0,414-¢

p) Viga com uma extremidade engastada e outra apoiada e carga uniformemente
distribuida.

Rl IEWK
8

w2 Cortante
Mmax = 3
3
2p
3wl il B
Q=g 7w 5
Quax 5'\;'6 Momento
3
Pl i) -
E-J 185 s
x =0,422-/
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q) Viga com duas extremidades engastadas e carga concentrada em qualquer ponto.

R1=P-—Clz(3'c+cl) ¥ g g
03 — ! °
»

R, =P c*(3-c+c) \\/_/
=P

& ! R,
C'02
M, <c=R;-x-P.—
02 Cortante
C'02 Rl
My >c¢=R;-x-P-—L--P-(x~c) R,
/
Q, <c=R, Momento
T M
M 1
Q,>c=R;-P N R —
2
3 2
2.P.¢c”-
f= © 4 (max)

_3~E-J-(3‘c+cl)2

s) Viga com duas extremidades engastadas e carregamento uniformemente distribuido.

2 6 ( 4?2
! R,
R X
1 2 1
max EW ¢
Cortante
Q zu—w-x P
2 3
‘ P
w-/ 2
Qmax_T
Momento
3 o
M
N SR i I,
E-J 38 M
A
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t) Viga com duas extremidades em balanco e carga uniformemente distribuida.

R, = w-{(c+2112 —clz}

R :w-{(c1+1)2—02} x 1x, X5
2 21 R, R} A

Cortante
%
R
W 2 R 1
Mx1=5'(C—X1) -(Ry-xy) (X1=;'C] = R,
A%
Momento
w 2
Mx2=5'(01—xz) * *
M, M,
M
M =R .(&_Cj i
max — ™1 2w

QméXIW'X ou RI—W'CI (C>Cl)

3 - Caracteristicas geométricas das secoes planas

As caracteristicas geométricas, de uma secdo plana, sdo valores que dependem
apenas da se¢do, e que auxiliam no célculo das tensdes atuantes, produzidas pelos esforgos
solicitantes.

As caracteristicas geométricas de uma se¢do plana sao:

S= jds secdo cm?

T

/4
Mg = J.yds momento estatico cm> h |
J= j y2 ds  momento de inércia cm®

b
J _bh h_bh?

i= S raio de giro cm Ms—T'Z——g
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A seguir sdo apresentadas as caracteristicas geométricas das secdes planas de
ocorréncia mais freqiientes

TABELA 11

Caracteristicas geométricas das secoes planas
(Notacoes utilizadas na tabela)

a,b,h,d,cer = distancias cotadas nas figuras
W = angulo cotado na figura
Wt = modulo de tor¢ao
Wk = modulo de flexao
S = area da se¢do transversal
Msy_x € Msy—y _ momento estéticq, para meia sec¢do, em torno dos eixos
X-X € y-y respectivamente
Msgy_a = momento estatico, da se¢do, em torno do eixo a-a

Ix-x: Jy-y € Ja-a

momento de inércia, da secdo, em torno dos €ixos X-X,
y-y € a-a respectivamente

raio de giracdo, em torno dos eixos X-Xx € Y-y

ix_x € 1y. = s
X=X =Yy respectivamente
Imin = raio de giragdo minimo = raio de inércia
Xg €Y _ coordenadas do centro de gravidade, da secdo composta,
g8 -

... continuacao da tabela II

em relacdo aos eixos adotados x e y

coordenadas do centro de gravidade, do elemento i, em

Xj € Vi = N )
e relacdo aos eixos adotados x e y
Sy = drea da secdo transversal do elemento 1
momento de inércia do elemento i em relagdo aos eixos
Jixx e Jiy.y = que passam por seu centro de gravidade e paralelos aos
€iX0s X-X € y-y respectivamente
distancia entre os centros de gravidade do elemento i e
Axi ¢ Ayi = da se¢do composta, na diregdo dos eixos x-x € y-y
respectivamente
Vv = Distribui¢do da fibra mais afastada do eixo neutro
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a) Secdo retangular

S =bh
b
Ly
bh? hi? |
MSx—X = 8 MSy_y - 8
_ bh? _hb? o
X—X _F y-y — 12
i _h b . b E
X—X \/E y-y \/E min \/E
b) Se¢do quadrada
S= a2
‘y
3 \
a
Msxx =Msy_y = T |
- y-y © g X X
a T eg
\
4
Toox =dy_y = i |
12 Y
f—a —A

S nd?
4
d3
Msy—x =Msy_y =15
nd?
JX—X _Jy—y = 64
. d
Ix—x Tly—y _Z
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d) Secdo quadrada

S=h?
h
v=—=0,707h
V2
4
T _h
12
2 h3
Wi, = 20t 0,117854h°
12
h
i =——=028%h
X \/ﬁ
e) Perfil H

S=Hd-b(H-h)

) aH> —ah?
= \/12[(Hd —b(H-h))]

f) Perfil T-1

S=Ha-bH
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g) Perfil T-2

S=Bc+ha
g laH® +be?
2 aH+bc

Jx =%[Bd3 —b(d—c)3 +av3]

h) Perfil C
S=Hb-bh

v _laH2 +bc2
2 aH+bc

Iy :%[Bd3 —b(d—c)3 +av3]

i) Trilho Vignolles (trilho para ferrovia, resultados aproximados)

S =0,032n*

Wy, = 0,064h°
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j) Perfil em cruz

S=Ha+c(h—a)

H
v=—

2

aH? +2(H-2b)°b —— h —
= 12 T 50

Vv
. X - X
Wg = HX ;L B C
NAA

_aH? +2(H-2b)*b

1lv =
x 12[aH+c(h—a)]
k) Perfil quadrado oco
S=H?-h?
H
V= ?
Ty v
4 4
=t 1;h Xii ffffff EEE
H* —n? F—H —F
Wi =—
6H

2 2
i= BT 080V H2 12

12

1) Perfil retangular oco

S = HB-bh
e B v
x
2 XHi 77777777 -l
BH” - bh’ i — b —x
="
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HB? - hb?
y 12

BH? —bh?

BH?> —bh? /BH3 —bh?
- 0289 —
12(bH - bh) BH - bh

m) Perfil circular oco

Wi =

S

2 2
n(%} — 0.7854(D — a2

v=R X X
I, =0.7854R* —1*) d=2r

D= 2RS
Iy = 0,4d3 o, sendo O a espessura, para 1 pequeno

4 4
R’ —r
Wg = 0,7854[ R J

_ \/D2 +d?

iy 2

n) Perfil I ou C aberto

S=HB-bh

v=—
2

BH- —bh?

J. =
X 12

BH-> —bh?>
6H

. BH? —bh? BH? —bh?
iy =4/ = 0,289 [ —————
12(BH —bh) BH - bh

Wi =
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o) PerfilCe S

S=HB-bh
H
V=— F—B—+
2 T % T
i)
,_BH?—bh’ XHh%b -2
il
12 i B
3.3 oA
fo:BH bh B
6H

. _ |BH’—bh’
*\12(BH - bh)

p) Secao composta

Inicialmente calcula-se a posicdo de centro de gravidade da pega composta,
adotando-se, arbitrariamente, um sistema de coordenadas x y.

_ X(xi-Si) > (yi -Si)

Xg = y
g 2S5 £ 2S;
onde:

Xg € Yo = posi¢do do centro de gravidade geral;

S; = area de cada elemento.

Em seguida calculam-se os outros elementos,da secdo composta, em relacao aos
eixos X-X € y-y, os quais passam pelo centro de gravidade:

S=35;
Mg, = >(Ay;-S;)  (meiasecio)

Ay; =distancia do centro de gravidade de Si até o centro de gravidade geral.
: 2

onde:

Ji xx = momento de inércia da se¢do individual.

Ay; = distancia do centro de gravidade geral até o centro de gravidade individual.
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) Jy_ ) 2 .
Ix_x = % Jy—y :ZJiy_y"'Z(AXi 'Si) ly_y = T

Observacio: E conveniente calcular-se Si, Jixx € Jiy.y, para os elementos, no inicio do célculo
das caracteristicas geométricas da se¢ao composta.

Exemplo: Seja calcular as caracteristicas da se¢do composta apresentada no
desenho a seguir:

Yo = >(yi -Si)
g =
2S5
; E
Yi
ffffff l — <+ —CG. Geral
2]
. Si.A i Si.A :2 Ji -
Elemento Si (cm?) Y; (cm) Y:.S; Ayi gl );l X f
(cm) (cm) (ecm*) | (cm)
1 34.1,2=40,8 1,2+2=0,6 24,5 6-0,6=54 220,3 1.182,7 5,0
2 30.1,0=30,0 |(30=2)+1,2=16,2| 486,0 | 16,2-6=10,2| 306,0 3.121,2 {2.250,0
3ed4  |2x25,1%=502|3,15+1,2=435 | 2180 | 6-43=1,65 82,8 136,6  |560,0*
» 121,0 728,5 609,1 | 4.447,5 [2.815,

* Dados de tabelas para cantoneiras

S=12lcm?
y _2(vi-Si)
& > S;
7285
=152 _6,02=6cm
Ye T 01

Mg, . =>(Ay;-S;)=60931cm’

Jx—x =ZJix_x * Z(Ayiz S5 ): 2815 + 4447,50 = 7262,50cm*

J
i :\/ Xex :\/7262,50 7 7em
S 121
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poaf
b . Tabela E.1 — Cantoneiras de abas iguais
& T 1: % Propriedades para dimensionamento
Y
M‘
74
by P A t L=1, W,=W, | n=r Mg X
pol cn kg/m em® pol cm em? _ cm® ey cm cm
{1 1,270 ' 0.55 0,70 1/8" 0,317 0,10 | 0,11 | 0,37 0,25 0,43
5/8" 1588 | 071 | 09 | 158 | 0317 | 020 | 019 | 047 | 032 | 05l
3/4" 1,905 : 0,87 1,107 1/8” I 0,317 0,36 0,27 0,57 0,38 0,59
78" 2,220 1,04 1,82 18" | 0317 0,58 0,38 0,66 0,46 0,66
. 1,49 1,80 3/16" . 0,476 0,79 | 0,54 | 0,66 0,48 0,74
s 2,540 1,19 1,48 1/8" 0,317 0,83 0,49 0,79 0,48 0,76
1,73 2,19 3/16" 0,476 1,25 0,66 0,76 0,48 0,81
2.22 2,84 /4" | 0,635 1.66 0,28 0,76 0,48 0,86
11/4" 2,175 1,50 1,83 1/8" 31 1.67 0,82 0,97 0,64 0,89
2,20 el 3/16" 0,476 2,50 1,15 0,97 0,61 0,97
2,86 3,62 1/4" | 0,635 3,33 1,47 0,94 0,61 1,02
1l il 3,810 1,83 282 1/8" 0,317 3,33 =S 1,17 0,76 1,07
2,68 3,42 3/16" 0,476 4,58 1,64 1,17 0,74 1,12
. 3,48 4,45 1/4~ . 0,635 5,83 . 2,13 . 1,15 0,74 1,19
1 3/4"” 4445 | 214 2,71 1/8" 0317 5.41 1.64 1,40 0,89 I
3,15 4,00 3/16" 0,476 7.50 2,30 1,37 0,89 1,30
412 5,22 1/4” 0,635 9,57 3,13 1,35 0,86 1,25
; 5,04 6,45 5/16" ; 0,794 11,20 . 377 1,32 0,86 1,41
P 5,080 2,46 3,10 1/8" 0,317 7.91 2,13 1,60 1,02 1,40
3,63 4,58 3/16" 0,476 11,70 3,13 1,58 1,02 1,45
4,74 6,06 1/4” 0,635 14,60 4,10 1,55 0,99 1,50
5.83 7,42 5/16" 0,794 17,50 4,91 1.53 0,99 55D
| 6,82 8,76 3/8" 0,952 20,00 DS 1,50 0,29 1,63
2 1/2" 6,350 I 457 5,80 316" | 0476 23,00 4,91 1,88 1,24 1575
6,10 7.67 1/4” 0,635 29,00 6,40 1,86 1.24 1,83
7.44 9,48 5/16" 0,794 35,00 7.87 1,83 1,24 1,88
| 8,78 11,18 3/8" . 0,952 41,00 | 9,35 1,91 1,22 1,93
5 7620 | 552 7,03 316" | 0476 40,00 7.21 2,39 1,60 2,08
7,29 9,29 1/4” 0,635 50,00 9,50 2,36 1,650 213
9,07 11,48 5/16" 0,794 62,00 11,60 2,34 1,50 |
10,71 13,61 3/8" 0,952 75,00 13,60 2,31 1.47 2,26
12,34 15,67 7/16" Lkl 83,00 15,60 2,31 1,47 2,31
| 14,00 17,74 12" | 1,270 91,00 18,00 2.29 1,47 2,36
4" 10,160 Q.81 ezl 1/4” 0,635 125,00 16,40 3,17 2,00 207
12,19 15,48 5/16" 0,794 154,00 21,30 3,15 2,00 2,84
14,57 18,45 3/8" 0,952 183,00 24,60 3,12 2,00 2,90
16,80 21,35 716" kil 208,00 29,50 3,12 1,98 2,95
19,03 24,19 et 1,270 233,00 32,80 3,10 1,98 3,00
21,26 26,96 o/16” 1,429 254,00 36,10 3.07 1,98 3,07
| 23,35 29,73 58" | 1,588 279,00 ‘_39.40 3,05 1,96 3,12
5 12,700 18,30 23,29 3/8" 0,952 362,00 39,50 3,94 2.0 3,53
24,10 30,64 1/2e 1,270 470,00 52,50 3.91 2,49 3,63
29,80 378 5/8" 1,588 566,00 64,00 3.86 2,46 3,76
; 35,10 44,76 3/4" ; 1,905 653,00 | 73,80 | 3,81 2,46 3,86
6" 15,240 22.22 28,12 3/8" 0,952 641,00 57.40 4,78 3,02 21T
29,20 37,09 Fes 1,270 828,00 75,40 4,72 3,00 4,27
36,00 45,86 5/8" 1,588 1.007,00 93,50 4,67 2,97 4,39
42,70 54,44 3/4" 1,905 1.173,00 | 102,20 4,65 2,97 4,52
49,30 62,76 7/8" | 2,222 1.327,00 | 124,60 4,60 2,97 4,62
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- >
- T‘-i-x Tabela E.2 — Cantoneira dupla de abas iguais
{ J Propriedades para dimensionamento
t
e
Eixo X-X Raio de giracao em relacao ao eixo Y-Y - cm
P A T T
B f I w r y t
pol | em |Kkg/m | em® | pol | em® | an’ | cm | cm 0 | 118" |3/16" | 144" |5/16" | 3/8" | 1/2"
12" | 1,27 | 1,10 | 1,40 | 1/8" | 0,20 | 0,22 | 037 [ 043 | 057 [ 0,70 | 0,77 | 084 | 0,81 | 0,88 | 1,13
58" | 158 | 142 1,80 | 1/87 | 040 038 047 051 | 069 [ 082 | 088 | 095 | 1,02 | 1,09 | 1,24
34" |1,905 | 1,74 | 222 | 1/8" | 0,72 [ 054 | 057 | 059 | 0,82 | 0,94 | 1,00 | 1,07 | 1,14 | 1,21 | 1,35
7/8" (2223 | 208 | 264 | 1/8" | 1,16 [ 0,76 | 066 [ 066 | 084 | 1,05 | 1,12 | 1,18 | 1,25 | 1,32 | 1,45
298 | 380 | 316" | 1,58 | 1,08 [ 066 | 074 | 098 | 1,11 | 117 [ 124 | 131 | 138 | 1,52
1" | 254 | 238 | 29 | 1/8° | 1,79 [ 1,02 | 079 (075 | 1,07 [ 1,20 | 1,26 | 1,32 | 1,39 | 1,45 | 1,59
346 | 438 | 3/16" | 250 | 144 | 076 | 0.81 1,11 | 123 | 1,29 | 1,36 | 142 | 1,49 | 1,63
444 | 5868 | 14" | 332 | 196 [ 076 | 086 | 1,15 | 1,27 | 1,34 | 140 | 147 | 1,54 | 1,68
114”3175 | 300 | 386 | 1/8” | 366 | 1,62 | 0,97 | 0,89 1,33 | 1,45 | 1,51 157 | 163 | 1,69 | 1,83
440 | 554 | 3/16" | 512 | 233 | 097 | 0,7 137 | 148 | 1,54 | 161 | 1,67 | 1,74 | 1,87
572 | 724 | 1/4" | 637 | 297 [ 094 | 1,02 | 1,39 | 1,51 | 1,57 | 1,63 | 1,70 | 1,77 |1,190
11/2"| 381 | 366 | 464 | 1/8 | 649 | 236 | 117 | 1,07 | 1,59 | 1,71 | 1,76 | 182 | 1,88 | 1,95 | 2,08
536 | 684 | 3/16" | 9,16 | 341 | 1,17 | 1,12 | 162 | 1,73 | 1,79 | 1,85 | 1,92 | 1,98 | 2,11
6,86 | 890 | 1/4" | 1153|439 [ 1,15 | 1,19 | 164 | 1,76 | 1,82 | 1,88 | 1,04 | 201 | 2,14
134" |4,445 | 428 | 542 | 1/8° [1045| 324 | 1,40 | 1,22 | 1,85 | 1,96 | 2,02 | 208 | 214 | 220 | 233
8,30 | 8,00 | 316" | 1490 | 4,72 | 1,37 | 1,30 | 1,87 | 1,98 | 204 | 210 | 216 | 222 | 235
824 | 1044 | 1/4" | 1890 | 6,10 | 1,35 | 1,35 | 1,80 | 201 | 207 | 213 | 220 | 227 | 239
10,08 | 12,90 | 5/16" | 22,60 | 750 @ 1,32 | 141 93 | 205 | 211 | 218 | 224 | 230 | 244
2" | 508 | 492 | 620 | 1/8" (1582 426 | 1,60 | 140 | 212 | 223 | 220 | 235 | 240 | 246 | 259
726 | 9,16 | 3/16" | 2340 | 6,26 | 1,58 | 1,45 | 216 | 227 | 232 | 238 | 244 | 250 | 2,63
948 | 1212 | 1/4" | 2920 | 820 | 1,65 | LBO | 2,16 | 227 | 233 | 239 | 245 | 251 | 2,64
11,66 | 14,84 | 5/16” | 35,00 | 982 | 1,53 | 1,85 | 2,18 | 230 | 236 | 242 | 248 | 254 | 2,67
13,98 | 17,52 | 3/8" |14000/ 1146 | 150 | 162 | 222 | 234 | 239 | 246 | 252 | 258 | 271
pol | ecm | kg/m | cm® | pol | cm® | an® | em | em | O | 1/4” |5/16" | 38" | 1/2" | 5/8" | 34"
21/2" | 635 9,14 | 11,60 | 3/16" | 46,00 | 9,82 1,88 1,75 2,65 287 | 283 298 | 310 | 323 3,36
12,20 | 1534 | 1/4" | 5800 | 1280 | 1,86 | 183 267 | 280 | 296 | 302 | 3,14 [ 327 | 338
14,88 | 1896 | 5/16" | 7000 | 1574 | 1983 | 1,88 | 269 | 292 | 298 | 304 | 316 | 329 | 342
1756 | 22,32 | 38" | 82,00 | 1870 | 191 198 | 272 | 295 | 301 | 308 | 320 | 338 | 3,46
i 762 | 11,04 | 1406 | 316" | 80,00 | 1442 | 2,39 2,08 3,16 338 | 344 | 350 361 & 3,85
14,88 | 1858 | 1/4" |100,00( 1800 | 236 | 2,13 | 3,058 | 337 | 343 | 340 | 361 | 8,783 | 386
18,14 | 22,96 | 5/16" | 12400 | 2320 | 234 | 221 321 | 343 | 349 | 355 | 367 | 380 | 392
21,42 | 2722 | 3@ |15000| 2720 | 231 | 226 | 326 | 349 | 355 | 361 | 373 | 385 | 398
24,68 | 31,34 | 716" | 166,00 3120 | 231 | 2.31 326 | 349 | 355 | 361 | 374 | 386 | 389
28,00 | 3548 | 12" | 182,00| 36,00 | 229 2,36 sl || eisd 257 | 363 | 375 | 386 4,01
4" 110,16 | 1962 | 25,02 | 1/4" |250,00| 3280 | 3,17 | 277 | 420 | 442 | 447 | 453 | 465 | 476 | 488
24,38 | 30,95 | 516" | 30800 | 4260 | 315 | 284 | 424 | 440 | 452 | 458 | 469 | 481 | 4593
29,14 | 36,90 | 38" |36600| 4920 | 3412 | 290 428 | 450 | 456 | 462 | 473 | 485 | 498
33,60 | 42,70 7!15 416,00 | 59,00 | 3,12 2,95 4,29 452 | 458 | 463 475 | 487 | 500
38,06 | 48,38 466,00 | 65,60 | 3,10 3,00 432 4,54 4,60 4,66 478 | 490 5,03
42,52 | 53,82 9}’1 6" [ 50B00| 7220 | 307 | 307 | 434 | 457 | 483 | 468 | 481 | 493 | 506
46,70 | 59,46 | 5/ | 55800 7880 | 305 | 312 | 437 | 460 | 466 | 472 | 485 | 497 | 510
B’ 12,7 | 36,60 | 4658 | 38" |72400( 7900 | 394 | 353 | B28 | BBl | B56 | 662 | 574 | B8 | BY7
4320 | 61,28 | 1/2' | 940,00 (10500 | 391 | 363 | 534 | 5B6 | B62 | 567 | 579 | 591 | 6,03
5960 | 75,60 | B/A& |1132,00/12800| 386 | 3,76 | 540 | 562 | 568 | 574 | 586 | 598 | 6,09
70,20 | 89,52 | 3/4" |1306,00) 147,60 | 3,81 3,86 543 | 566 | 572 | 578 | 580 | 6,02 | 6,14
6" | 1524 | 44,44 | 5624 | 38" |1282,00{ 11480 | 4,78 | 417 | 634 | 655 | 661 | 666 | 677 | 683 | 7,00
BR40 | 74,18 | 1/2' |16B6,00(1B0,80 | 4,72 | 427 | 637 | 6589 | 664 | 6,70 | 681 | 693 | 7,04
7200 | 91,72 | 58" |2014,00/ 187,00 | 467 | 439 | 642 | 664 | 6,70 | 6,76 | 687 | 689 | 711
8540 | 10888 | 3/4" |2346,00 219,80 | 4,65 452 6,48 6,70 6,76 882 694 | 7,06 718
0860 | 12552 | 7/8" |2654,00)124020 | 460 | 462 | 652 | 6,75 | 681 | 68 | 698 | 7,00 | 722
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AY
—xb— |
CG « |n Tabela E.3 — Perfil C
[t Propriedades para dimensionamento
E—
ey
H p A b ¢ FIXO X-}_(_ _EIXO Y-Y
4 7 | fw I w | r I w r * e
pol em | Kg/m | e¢m® | em cm em | em* | em® | om em* | em® cm cm -
= 7,62 6,11 7,78 | 3,58 0,69 0,432 689 18,1 2,98 8,2 3,32 ey kgl 276
744 | 948 | 3,80 0,69 0,655 | 772 20,3 | 2,85 10,3 | 3,82 18 S [ 293
8938 | 11,40 4,05 069 | 0904 8638 | 227 | 275 | 127 | 439 | 1,06 | 1,16 | 813
4" 10,16 7.95 | 10,10 4,01 0,75 | 0,457 | 1585 | 31,4 | 397 | 13,1 | 4.61 1.14 | 1,16 | 252
9,30 | 11,20 | 4,18 075 | 0627|1744 | 343 | 384 | 155 | B.10 | 1,14 | 1,15 | 260
10,80 | 13,70 | 4,37 075 0813|1906 | 375 | 373 18,0 | 5,61 s | 273
(55 15,24 | 12,20 | 15,50 | 4,88 087 | 0508 | 646,0 | 71,7 | 594 | 288 | 816 | 1,36 | 1,30 | 236
15,60 | 18,20 | 5,17 | 087 | 0,798  632,0 829 | 563 | 36,0 | 9,24 a4l 2 250
19,40 | 24,70 | 5,48 087 | 1,110 | 724,0 | 95,0 | 5,42 | 43,2 | 10,50 | 1,33 | 1,31 265
[ _ 23,1[]'. 29‘4(). 5,79 | 0.87 | 1,420 | 815,0 [ 107,0_ B2 [ 52.4 _11.90 L 1,33 | 1,38 | 279
8 | 2032 | 17,10| 21,80 | 574 0,99 | 0,559 1.356,0| 1334 | 7,89 | 54,9 1280 | 1,69 | 1,45 | 236
20,50 | 26,10 | 5,95 0,99 | 0,770 1.503,0 1479 | 760 | 63,6 | 14,00 | 1,56 | 1,41 245
24,20 | 20,80 | 6,18 0,99 | 1,003 1.667,0 1640 | 735 | 72,9 | 15,30 | 1,54 | 1,40 | 254
27,90| 35,60 | 642 0,99 | 1,237 1.830,0, 180,1 | 7,17 | 825 | 16,60 | 1,62 | 1,44 | 264
31,60 40,30 | 6,65 0,99 | 1,471 19900/ 1962 | 703 | 926 1790 | 1,62 | 1,49 273
Ay
il
I o :CG ¥
T Tabela E.5 — Perfil T
H
Propriedades para dimensionamento
Hf2
H p A b - Eixo X-X Eixo Y-Y
| | I < 1 LU I | W | r £
pol | mm | Kkgm | cm®  mm | mm | mm | cm’ em® | em | em* | em® | em cm
5/8" .15'88 0,71 . 0,20 .15'88 . 3,18 . 3,18 0,2 0,19 . 0,47 | 0,11 . 0,14 .0'35 0,51
3/4” IIQ.OS 0.82 | 1,18 II9.05 | 3.18 . 3,18 | 0.36 0,27 | 0,57 . 0,18 | 0,20 .0'41 0,58
7/8" _ 22,23 | 1,06 1,34 | 22,23 | 3,18 _ 3,18 | 0,59 | 0,38 | 0,67 [ 3,30 | 0,27 _ 0,48 [ 0,67
1 .25'40 1,21 1,54 .25'40 | 3,18 3,18 | 0,90 0,50 | 0,77 . 0,44 | 0,35 . 0,54 0,75
1 1/4* | 31,75 | 1.51 1,92 | 31,75 S BRIEENE 1,84 0.81 0,98 0.86 054 | 0,67 0,91
2,20 2,80 | 31,75 476 | 4,76 | 2,56 1,16 | 0,86 1,29 0,82 | 0,68 0,97
. 182 | 232 |3810 | 318 | 318 | 324 | 1,18 | 1,18 1,47 | 077 080 | 1,07
11/2" | 38,10 @ 2,67 340 [38,10 | 4,76 | 476 | 4,56 1,70 1,16 2,22 1,17 | 0,81 1513
. 349 | 444 3810 | 635 635 577 220 | 1,14 29 | 157 | 082 | 118
Z 50,80 3,62 461 | 50,80 476 | 476 | 11,33 Sl 14277 5,24 2,06 1,07 1,45
6,05 50,80 | 635 | 635 | 1447 | 4,04 1,55 7.03 2o | 108 1,50

4,75
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PERFIS H
BITOLA

t

t!

EIXO X - X

d = altura

b, = largura da aba

t, = espessura da alma
t,= espessura da aba

h = altura interna

d’ = altura livre da alma
AREA = area da segéo

R = raio de concordancia
| = memento de inercia
W = madulo de resisténcia
1= raio de giragéo

Z = madulo de resisténcia plastico

| ABA-3, [ALMA-

LEGENDA

it = raio de giragdo em relagéo ao
eixo Y-Y do T formado pela
area da aba mais 1/6 da drea
da alma

|, = momento de inércia a torgéo

|= esbeltez da aba

|, = esbeltez da alma (parte plana)

C, = constante de empenamento

u = area superficial por metro linear

ESBELTEZ

u
% : BITOLA
YR L

W 150 x 22,5 ] 161,7| 651 | 2048 | 20417 | 0,88 | W150x225
W 150 x 29,8 29,8 157 153 | 6.6 9.3 138 118 | 385 | 1.739 | 2215 86, 24?,5| 556 | 728 | 380 | 1108 | 418 17,84 | 30.277 | 090 | W150x 298
W 150 x 37,1 371 16_2 154 | 81 11,6 | 119 119 | 478 2244| 277,0] 885 | 3135 J07 | 818 | 384 1 22 14 39.930 | 091 | W150x 37,1
W 200 x 35,9 35,9 201 165 | 6,2 10,2 181 161 | 45,7 | 3.437| 3420 867 | 3792 764 | 826 | 4,09 | 141,0 | 4,50 A 25,90 69.502 | 1,03 | W200x 359
W 200 x 46,1 461 [ 203 | 208 | 72 | 11,0 [ 181 | 161 [ 586/ 4.543] 4476] 8,81 | 4953| 1.535 | 151,2 | 512 | 2295 | 558 | 22,01| 923 | 22,36 | 141.342 | 1,19 | W200x46,1
HP 200 x 53,0 53,0 204 207 | 1.3 "3 181 161 68,1| 4977 | 4880 855 | 551,3| 1673 | 161,7 | 496 | 2486 | 557 | 31,93| 9,16 | 14,28 165.075 | 1,20 | HP 200 x 53,0
W200x71,0 710 | 216 | 206 | 10,2 | 174 | 181 | 161 | 01,0| 7.660 | 7092 917 | 8032 2.537 | 2463 | 528 | 374, 8166| 592 | 1580 | 249.976 | 1,22 | W200x71,0
HP 250 x 62,0 620 246 256 | 105 | 10,7 | 225 201 | 796 8.728| 709,8| 10,47 | 790,5| 2.995 | 2340 | 6,13 | 357,68 | 689 | 3346 11,96 | 19,10 414,130 | 1,47 | HP 250 x 62,0
W250x73.0 730 | 253 | 254 | 86 | 142 | 225 | 201 [ 92,7 [11.257 | 889,9] 11,02 | 983:3| 3.880 | 3055 | 647 | 4631 | 7,01 | 5694| 894 | 23,33 | 562.900 | 1,48 | W250x73.0
W 250 x 80,0 80,0 | 256 | 255 | 94 | 156 | 225 | 201 (1019 (12550 80,5 11,10 [1.088,7 4.313 | 338,3 | 651 | 513,1| 7,04 | 7502 817 | 21,36 | 622.878 | 149 | W250x 80,0
HP250x850 | 850 | 254 | 260 | 144 | 14,4 | 225 | 201 [108,5|12.280| 966,9] 10,64 |1.093,2) 4.225 | 3250 | 6,24 | 4996 | 7,00 | 82,07 9,03 [ 13,97 | 605403 | 1,50 | HP 250x 85,0
W 250 x 89,0 89,0 260 256 | 10,7 | 17,3 225 201 11139 |14.237 1.0951| 11,18 |1.2244| 4841 | 3782 | 652 | 574 706 10281 740 1882 712351 150 | W250x88.0
HP310x79,0 | 79,0 | 209 | 306 | 11,0 | 11,0 | 277 | 245 [100,0[16.316 1.091,3] 12,77 [1.210,1| 6.258 | 343,7 | 7,25 | 6254 | 8,20 | 46,72 1391 | 22,27 | 1.089.268 | 1,77 | HP 310x79,0
HP 310 x 93,0 93,0 303 s | 131 131 | 277 245 (119,2 |19.882 1.2001| 12,85 (1.450,3| 6.387 | 414,7 | 7,32 | 6355 8,26 | 77,33 | 11,76 | 18,60 | 1.340.320 | 1,78 | HP 310x 93,0
W310x97,0 97,0 | 308 | 305 | 99 | 154 | 277 | 245 [123,6[22.284 [1.447,0] 13,43 [1594,2| 7.286 | 4778 | 768 | 7250 8,38 | 9212 990 | 24,77 | 1558682 | 1,79 | W310x97.0
W 310 x 107,0 1070 | 3N 306 | 1098 | 17,0 277 245 1364 24.839 1.587,3| 13,49 (1.768,2| 8.123 | 5309 | 7,72 | 8061 | 8,41 [122,68| 9,00 | 22,48 | 1.754.271 | 1,80 | W310x107,0
HP310x110,0 | 110,0 | 308 | 310 | 154 | 155 | 277 | 245 [141,0 [23.703 [1.539,1] 12,97 [1.7306| 7.707 [ 4973 | 7,39 | 763,7 | 8,33 | 12566 10,00 [ 15,91 [ 1.646.104 | 1,80 | HP 310x 110,0
W310x117,0 | 17,0 | 314 | 307 | 11,9 | 18,7 | 277 | 245 |149,9 |27.563 [1.755,6 13,56 |1.952,6| 9.024 | 5879 | 7,76 | 893,1 | 8,44 [161,61| 821 | 20,55 | 1.965.950 | 1,80 | W310x 17,0
HP310x125,0 | 1250 | 312 | 312 | 174 [ 17,4 | 277 | 245 159,0(37.076 [1.735,6 13,05 |1.0633| 8.823 | 5656 | 745 | 8706 | 8,38 |177,98 8,97 | 14,08 | 1911.020 | 1,81 | HP310x 1250
W 360 x 110,0 110,0 | 360 256 | 114 19,9 | 320 288 1406 33.155 |1.841,9 15386 [2,050,3 5570 | 4352 | 629 | 664,5 6,96 (161,93 643 | 2528 | 1.600.070 | 1,69 | W380x110,0
W360x122,0 | 1220 | 363 | 257 | 13,0 | 21,7 | 320 | 288 [1553 36.599 |2.016,5| 15,35 [2.269,8| 6.147 | 4784 | 629 | 7324 | 698 |212,70| 592 | 22,12 [ 1.787.806 | 1,70 | W 360x 122,0
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PERF Massa | | ; EIXO X - X EXOY-Y

Linear d
Kg/m ~mm

€
L W150x130 | 1 100 |1 “_1&8“ I 4| 82 2,22 2,60 | ' W150x130 |
wmx-:s,g 138 122.s ¥ 7| 2,32 | 69 | 434| 7, d 7 150 x 18,0
W 200 x 15,0 ! 5.2 1 190 1a,4l ms[ 130 : | V200150
W200x193 | 5 65 | 190 | 170 | 251 1686] 1as1 19 | 190,6 11s | | ; 79 200 x 19,3
W200x225 | 225 | 208 | 102 | 80 | 190 | 170 | m.g] 837 | 2255 142 , | W200x225

| W200x 84 | 190 | 170 2523 873 | 2823 8| 3, | 354 ; X W 200 x 26,6
W200x313 | 313 [ 210 | 134 | 64 [ 102 | 180 | 170 093 [ W200x313
W2s50x 179 17,8 251 101 240 | 088 | W250x179

6,9
8.4

E

62

W200x266 | 26 207 | 133 58 4
d

48 53
58

8,1 2702 1031 | 31.1] 149 283 2 J

311,2) 1051 | 357.3 ; 1034] 510

35

10,0

6.4
W250x327 | 327 | 268 | 146 | 61 | 91 | 240 | 220 | 421 | 3827/ 1083 428,5| 473| 648 335 | 997 386 1044 802
W250x385 | 385 | 262 | 147 | 66 | 11,2 | 240 | 220 | 485/ m[ 4624 11,05 | 5178 594| 808] 3.48! 1241 1783 658
W 250 x 44, 448 | 286 | 148 | 76 | 130 240 | 220 | 576| 7158 5382 11,15  60B3| 704 951 146,4 27,14 569 : ; 250
I W30 x21( 21,0 | 303 | 101 | 51| 57 | 202 | 272 ﬂzl.&m 24927 11,77 | 201,89] 98] 1 g,§1__g_nl 314) 242 | 327 886 [5325| 21.628] 098 | W310x2
W310x238 | 238 | 305 | 101 | 58 | B,7 | 292 | 272 4346 2850 11,89 sss.z 113 229 184 369 465 7,54 | 4850 | 25504 099 = W310x2
W310x283 | 283 | 309 | 102 | 60 | 89 | 291 | 27 gﬂj_gsml ,gl 12 412.0 58| 31,0 208 | 493 814 573 | 4520 35441| 100 | W310x283
W310x327 | 327 | 313 | 102 | 66 | 108 | 201 | 271 | 42,1| 6570 19,s 12 485,3 192 376 2,13 1291 472 | 41,12 | 43612 1,00 W310x327
W310x387 | 387 | 310 | 165 | 58 | 97 | 291 | 271 | 48,7 B581| 553,8) 13 54| 727| 88| 382 | 134 m,a 1320] 851 125 | W310x38,7
W310 x 445 445 13 166 6.6 112 20 2711 57,2 9997 8 3,87 !SBCII 4,41 | 1,26 W30 x 44,5
| W310x520 | 520 [ 317 [ 167 | 76 | 132 | 2901 | 271 | 67.0( 11909 ; 45 127 | W310x520
W3B0x329 320 | 348 | 127 58 85 | 332 | 308 | 421 B3s8| 4790 1409 9| 2,63 ?2.0. 3.20 15| N 117
| W360x380 | 360 [ 353 [ 126 [ 65 | 107 | 332 | 308 | 50,2] 10331 B¢ 567 273 | 918 118
W3B0x440 | 440 | 352 | 171 | 69 | 98 332 | 308 | 57,7 12258| 6O6S5 14,58 7843 3,77 143.0' [ 230.091 | 1,35 | W 360 x44,0
W360x510 [ 510 [ 355 [ 171 [ 72 [ 116 | 308 | 64,8 14222 an@] 14,861 | 8995 t,g_? [ 47| 136 | W360x51,0
W360x578 | 578 | 358 | 172 | 78 | 131 332 | 308 | 725  16.143| 901,8] 14,92 1.014,8 1. ; 453 | 3445 6, ; j 1,37 | W360x57.8
W360x64,0 | 64,0 | 347 | 203 | 7,7 | 135 | 288 | 81,7] 17.8001.031,1] 14,80 | 1146 | W360x640
W3B0x720 | 720 | 350 | 204 | 86 | 151 288 11525 14,86 147 | W3B0x72,0
W360x780 | 780 | 354 | 205 | 84 | 168 | 288 1 360 x79.0
| W410x388 | 388 | 399 | 140 | 64 | BB 357 1,32 | W410x388
| W410x461 | 461 | 403 | 140 [ 70 | 1,2 | 381 | 357 7787] 1627 | 891, 196.671| 1.33 | W410x46,1
W410x530 | 530 | 403 | 177 | 7,5 | 10,9 | 381 | 357 m.r 16,55 1.052,2 3,84 | 1768 456 | 23,38 8,12 | 47,63 331194 4| 148 | W410x530
W410x80,0 | 600 | 407 m | 77 [ 128 | 381 | 357 .066,7| 16,88 imT.s' 1.aosr'1as.4i‘““ : | 4642 149 | W410x600 |
W410x67,0 | 67,0 | 410 88 | 144 331 357 1.ma.s 16,91 1.362,7| 1379 1541 4, ¥ 40,59 | mg_gg 160 | Wa10x67,0 |
| W410x750 | 750 | 413 TQ | 87 | 180 | g 357 1.337 15186 1550] 173,2| 4 3680 | 612784 1.51 | W410x750
W460x520 | 52,0 | 450 | [ 76 | 108 404 949,8| 17,91 10959 634 835 309 | 1317 [ 5321 | 304837 1,47 | W4B0x520
W 460 x B0, 455 153 0 | 133 m 404 14276/ 1!,3;5[ | 796] 1041] 323 I 1634 ,Q] 5, 50,55 | 387.230| 149 | W480x60.0
W4s0x680 | 88,0 [ | 91 | 154 | 428 | 404 1.300,7| 1846 |1.4954) 0841 1222 328  1924| 3, | 500 | 4442 | 481163 150 | W4B0x68,0
W4B0x740 | 740 sn | 90 [ 145 | 428 | 404 | 949 33415(14624] 18,77 [1.6574] 1661 1748] 418 | 2713 4480 | 811.417] 164 | W4B0x74,0
W 460 x B2, 82.0 | 191 | 98 | 160 A 428 | 404 |104,7 37.157 |1.6155| 18,84 |1.8364| 1862 1950 4,22 3033 40,81 1,64 | W460x82,0
W480x89,0 | 89,0 m [ 192 [ 105 | 17,7 | 428 | 404 | 114,1] 41.105(1.775,6| 18,98 [20194| 2 2180 339 9249| 542 | 38,44 | 1 W 480 x 89,0
W 530 x 66, 66,0 | 525 | 165 | 89 114 | 502 | 478 | 83,6 34.971 1.3322] 20,46 |1.566,0 1038 3,20 @ 166,0/ [ 53,73 ? 167 | W530x66,0 |
W 530 x 524 | 207 0 | 109 | 502 | 478 | 2446 5.16 3341 950 | 53,13 | 1.060.548 | 1,84 | W530x720

W530x74,0 740 | 529 | 166 | 97 | 136 | 502 | 478 | 951  40.869 |1.5489 20,76 | 1804' 1041 1255 331 | 2001 410 | 4739 610 | 4926 6BA.558 1,68 W 530 x 74,0

| W530x820 | 820 | m 208 | 95 | 133 | 501 | 477 |104,5| 47568 [1.8018] 21,34 |2.058,5) 2.028] 184.1] 4,41 | 3027 531 | 5123] 7,88 | 50,25 | 1340.256| 1.85 | W530x820
W 530 x 85,0 B5,0 | 166 10, 16,5 502 478 |107.7 | 4&453'1311,3 21,21 |2.099,8 1.263 1522 342 | 2416 417 | 7293| 503 | 4641 B845.463 1,69 W 530 x 85,0

W530x920 | 92,0 J 208 | 11|..! I 1§,s [ 502 | 478 |117,6] 55.157 |2.068,7] 21,65 2276 3547 536 | 7550| 6,70 | 46,84 | 1.586.565 | 1,86 | W530x820

WeB10x101,0 | 101,0 573 | 541 [130,3 | 77.003 2.554,0| 24,31 129227 2951 2588| 476 | 4050 576 | 81,68 7,65 | 5154 | 2544968 | 2,07 WE10 x101,0
WB10x113,0 | 113,0 | 11.2 | 1?3 | 573 | 541 | 1453 88.198 [2.901 LM.&‘ 582 (11650 6,50 | 48,34 | 2.981.078 | 208 | W610x 1130
WE10x1250 | 1250 612 | 229 | 119 | 196 | 573 | 541

160,1| 99.164 |3.241,3| 24 13.697,3 i 3 580 15850 584 | 4545  3.441.786 | 2,09 WE10x 1250
198,1(120.563 |4.241 ‘H'Ezsg G X | 4260 | B.436.714| 247 | WB10x 1550
2228 147.754 |4.797,2| 2575 |5.383,3(12.374 7615 745 1.171,1] 8,58 28688 7,52 | 38,63 [10.915.665 248 WE10 x 174.0

| W610x1550 | 1550 | 611 | 324 [ 127 | 180 | 573 | 54

WE10x 1740 | 1740 | 616 325 | 140 218 | 573 | M
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4 — Caracteristicas dos materiais

Durante o célculo ¢ necessario verificar se as tensdes atuantes na estrutura nao
superam as tensao resistidas pelo material. Na pratica se utiliza de coeficientes de seguranca
para minorar a tensdo resistida pelo material (admitindo que se erre contra a seguranca na
avaliacdo da qualidade do material) e para majorar as tensdes atuantes ou esforgos solicitantes
que as originam (admitindo que se erre contra a seguranca na avaliagdo do carregamento sobre
a estrutura). Assim ¢ usual a aplicagcdo da seguinte equagao:

Y2 " Catuante = Y_ * O material
1

Esta expressao pode ser reduzida, criando o conceito de tensao admissivel. Esta ¢
a visdo atual do calculo de estruturas de madeiras.

G admissivel < * O material

Diante do exposto, nota-se a necessidade de se conhecer as tensdes admissiveis
para as diversas solicitagdes dos materiais utilizados em estruturas de madeira (algumas
espécies) de concreto (alguns tragos ou dosagens) e de aco.

4.1 - Dimensionamentos de pecas estruturais de madeira

Ao se iniciar o dimensionamento de pegas de madeira, recomenda-se a utilizagao
das unidades de for¢a em kgf e de comprimento em cm. Isto evitard confusdes com unidades,
visto que as caracteristicas do material sdo encontradas com estas unidades.

No Brasil, as tensoes admissiveis da madeira sdo consideradas como médias
tipicas da espécie. As caracteristicas admissiveis médias de algumas espécies sdo fornecidas na
tabela 3, a seguir.

Notagoes utilizadas

En = modulo de elasticidade da madeira
E, = modulo de elasticidade para cargas acidentais
E, = modulo de elasticidade para cargas permanentes

on = tensdo admissivel & compressdao normal as fibras

8

cc = tensdo admissivel a compressdo paralela as fibras
ot = tensdo admissivel a tragdo paralela as fibras

of = tensdo admissivel a flexdo estatica

1 = tensdo admissivel de cisalhamento na flexao

1ty = tensdo admissivel de cisalhamento nas ligacdes

A= indice de esbeltez, acima do qual ¢ aplicavel a expressao
0 de Euler

P15 = peso especifico da madeira seca ao ar (15% de umidade)

P35 = peso especifico da madeira verde (35% de umidade)
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TABELA I1I

Caracteristicas admissiveis médias de algumas madeiras nacionais

(kgf/cmz)

) 2 — — — — - -
Madeira E,=E, p = gEm on oc¢ Ao ot of TF Ty P15 P35
Andiroba 116.000 77.330 22,5 75,0 75 1184 | 1184 9,7 14,6 0,72 0,78
Angelim araroba 102.100 68.060 20,5 68,8 74 93,9 93,9 6,4 9,6 0,63 0,75
Angelim rosa 144.300 92.200 30,2 100,6 73 179,7 | 179,7 13,0 19,4 0,80 0,87
Angico branco 106.800 71.200 20,7 69,0 76 129,5 | 129,5 12,7 18,9 0,70 0,76
Angico preto 166.800 111.200 42,8 1427 66 234,8 | 234,8 19,7 29,6 1,05 1,08
Angico vermelho 102.400 68.270 24,9 83,5 67 139.6 | 139.6 14,5 21,9 0,89 0,96
Aroeira do sertao 150.000 100.000 44,9 150,0 61 203,0 | 203,0 18,8 28,4 1,21 1,25
Canela 112.800 75.200 21,6 71,8 76 120,0 | 120,0 10,6 16,0 0,66 0,73
Cedro 85.000 56.670 17,2 57,2 74 95,9 95,9 7,2 10,8 0,53 0,58
Cupiuba 130.700 87.130 29,5 98,3 70 136,5 | 136,5 11,7 17,6 0,81 0,88
Eucalipto citriodora 168.600 112.400 36,7 122,0 71 195,0 | 195,0 16,1 24,0 0,99 1,06
Ipé (ou piuva) 147.800 98.530 39,3 132,0 64 211,0 | 211,0 14,8 22,2 0,96 1,00
Itauba 145.000 96.660 34,8 116,3 67 1754 | 1754 12,1 18,2 0,96 1,00
Jatoba 151.300 100.870 40,8 136,5 64 201,3 | 201,3 29,0 43,6 0,96 1,00
Jutai-agu 150.000 100.000 42,0 140,0 63 195,0 | 195,0 17,9 26,9 0,95 1,03
Peroba de campos 105.300 70.200 27,5 92,0 65 148,0 | 148,0 11,9 17,9 0,72 0,78
Peroba rosa 94.100 62.700 25,5 85,0 64 135,0 | 1350 12,1 18,2 0,78 0,84
Pinho do parana 109.300 72.860 16,0 53,5 87 91,0 91,0 6,1 9,0 0,54 0,60
Madeira comp. estrutural 90.000 60.000 15,0 85,0 63 85,0 85,0 8,5 12,5 0,70 0,80
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a) Roteiro: madeira a compressao paralela - flambagem

1° Passo) Obter o esforgo normal maximo, Npix, tracando, se necessario, o
diagrama de forca normal.

2° Passo) Adotar uma sec¢do para verificacdo e obter a 4rea da se¢do transversal, S,
e o raio de giracdo minimo, imin.

3° Passo) Identificar o comprimento de flambagem, /g , e calcular o indice de
esbeltez, A, por:

/
= LFL

Imin

O comprimento de flambagem, (p;, ¢ funcdo do esquema estitico e para
estruturas de madeira ¢ adotado conforme indicacao da figura a seguir.

P P P P P

§< ‘ §< ‘ AN

\
X ' X X ' X
/;‘;; S/ 7/

|

ST

///fFL=2£ lep=17 b=/ ler=V le=V

Figura 4 - Comprimentos de flambagem (/ | ), adotados para a madeira, conforme o esquema estatico.

4° Passo) Obter a tensdo admissivel de flambagem, ofl, funcdo do indice de
esbeltez, A, e de caracteristicas da espécie de madeira.

a) Se A <40, peca curta, entdo:

OFL = O¢
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b) Se 40 <A <A, pec¢a intermediaria, entado:

oFL =0l 1- L. 2740
U3 a,-40

¢) Se A, < A < 140, peca longa, entdo:

d) Pecas com A > 140, também pecas longas, tem sua utilizacdo desaconselhada
para calculo e execucao de estruturas de madeira (Norma Brasileira). Nesta situacdo devem-se
aumentar as dimensodes da se¢do e refazer o problema a partir do segundo passo.

5° Passo) Calcular a tensdo atuante maxima, G, por:

Nméx

S

Gat =

6° Passo) Comparar a tensdo atuante, G,, com a tensdo admissivel, OFL,
concluindo sobre a se¢do da peca.

a) Se o, > OFL, entdo a secdo ¢ insuficiente para resistir aos esfor¢os. Neste caso
devem-se aumentar as dimensdes da secdo e refazer o problema a partir do segundo passo.

b) Se o, for muito menor que GFL (cat << GFL) a se¢ao resiste aos esforgos,

entretanto ¢ maior que o necessario tornando a solucdo anti-econdmica. Neste caso deve-se
diminuir a se¢do e refazer o problema a partir do segundo passo.

c) Se o, for aproximadamente igual, entretanto menor que GFL (Gat ~ OFL ),
entdo a secdo adotada ¢ uma boa solugdo para o problema.

Observacao: No caso de pegas de secdo composta, recomenda-se a ligacdo entre
seus elementos, a cada 40.1' i, onde:

1'min = O MENor iy, dentre os dos elementos.

A titulo de esclarecimento, apresenta-se a seguir um exemplo de aplicacao.
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Exemplo: Qual a carga méaxima de compressdo, resistida por um pilar
simplesmente engastado, com 3,00m de altura, secdo de 15x15cm?, de Andiroba?

I)NmaXZP LP
2)S=a’=15"=225cm’
Andiroba
a 15
i ’ :—:—:4’33(:1’1’1 300 cm
min \/E \/E k
STITT S
3) lpr =2-£=2-300=600cm
Sec¢ao
‘ T
x:,£=@=138,57 {\ 15 cm
imin 433 8 N
K 15ecm A

4) o, = 75,Okgf/cm2
Ao =75 ¢ Ep = 116 000 kgf/cm? ( ver tabela para a Andiroba)

No caso, Ao < 138,57 < 140, peca longa, entdo:

2 2

— .E .

op = —m =T ”60020 =14,90kgf / cm?
4 4(138,57)

N. .
5) Gyt = r;ax :%iskgf/cm2 (para Pemkgf)

6) Conclusao

Gyt ~ C_YFL,paI‘a que a secao adotada seja boa solucao

P 1490kef /om?
225

P~ 225-14,90 =3352,50 kgf

A carga, de compressao, no pilar deste exemplo ndo pode superar 3.352,5 kgf.
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b) Roteiro: madeira a tracdo paralela

1° Passo) Obter o esfor¢o normal maximo, Ny, tracando se necessario, o
diagrama de forca normal.

2° Passo) Adotar uma se¢do para verificagdo e obter a area da se¢do transversal, S.

3° Passo) Obter a area util, S,, ou seja, a area da segdo transversal que
efetivamente absorve o esfor¢o normal.

a) Se as ligacdes da peca forem desconhecidas, entdo, reserva-se parcela da secao
da barra para posteriormente executarem-se estas ligacdes. Neste caso adota-se:

S, =0,7-S

b) Se as ligagdes da peca forem conhecidas, pode-se calcular a area Ttil,
descontando-se a area utilizada nos furos e entalhes da ligacao.

Su =S- Sfuros e entalhes

Observagdo: Para calculo da area de furos e entalhes deve-se proceder conforme segue:

Entalhe (Ligacdo com dente)

Sentalhe =b-e

f— b —

el ¢

NS
—_— —
Furos (de pregos ou parafusos)
Sfuros =b-0
f— b —
x
T O3 T

Figura 5 - Area de furos e entalhes
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4° Passo) Calcular a tensdo atuante maxima, G, por:

N max

Su

Gat =

5° Passo) Comparar a tensdo atuante, G, , com a tensdo admissivel a tragdo

paralela, o, concluindo sobre a se¢ao da pega.

a) Se o, > o, entdo a se¢do ¢ insuficiente para resistir aos esfor¢os. Neste caso
deve-se aumentar as dimensodes da se¢do e refazer o problema a partir do segundo passo.

b) Se o, for muito menor que Gt(Gat << Gt) a se¢do resiste aos esforgos,

entretanto € maior que o necessario tornando a solug¢do anti-econdmica. Neste caso deve-se
diminuir a sec¢do e refazer o problema a partir do segundo passo.

¢) Se o, for aproximadamente igual, entretanto menor, que Gt(Gat X Ot ), entdo
a secdo adotada ¢ uma boa solu¢do para o problema.

A titulo de esclarecimento, apresenta-se a seguir um exemplo de aplicacao:

Exemplo: Escolher a secdo de uma barra de Jutai-acu, sabendo-se que a largura da
barra, por motivos construtivos, ¢ de 6cm, que o esfor¢o de tragdo maximo na barra é de
10 000 kgf e que a esta barra estdo ligadas duas outras que enfraquecem sua se¢do, ocupando
na posi¢do mais critica, 3,27 cm de sua altura total.

Voo e
] cm
. A,
y |
~o e=2cm
L \\77 l / %Gcmﬁ(/semalhe
10000 kgf Tt 2 cm S
— = eee I - 1,27 cm’\i 7 furo
2 cm
,,,,,,, : L

1) Npnax = 10 000 kgf
2)S=6-h cm?

3) Sy =2

No caso, a ligacao ¢ conhecida, assim:
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Su =S —=Sturos ¢ entalhes
S =6-2=12cm?
entalhe = 0 <« =12Cm
Sturos = 61,27 =7,62 cm?
_ 2
Sfuros e entalhe — 19,62 cm

S, =6h-19,62 cm? (parahemcm)

10000 ¢/ orm?

4) o — Nmax —
*T s, 6h-19,62

(para hem cm)
5) Conclusao:

G4t < Ot para que a secdo adotada, seja boa solugao.

ot =195kgf /cm? (tabela para o Jutai —acu)

10000 <195
6h —-19,62

6h > 10000 +19,62 = 70,91

195

70,91
6

h>

h~1182cm

Pode-se adotar para a barra em questdao, uma se¢do de 6 x 12cm?, ou seja, a se¢ao
comercial de altura imediatamente superior a 11,82cm.

¢) Roteiro: madeira a flexao

A existéncia de momento fletor em uma peca de madeira indica uma solicitagao
por flexdo, que pode ser flexdo simples, quando a for¢a normal for nula; flexo-compressao,
quando o momento ¢ acompanhado de for¢a normal de compressdo; e flexo-tragdo, quando a
forga normal ¢ de tragdo. O dimensionamento de pecas de madeira, submetidas a flexao, pode
ser executado conforme roteiro a seguir:

1° Passo) Adotar uma se¢do para verificagdo, obtendo: a area da se¢do transversal,
S; o momento estatico, Mg, em torno do eixo perpendicular ao plano de cargas; e o momento de
inércia, J, em relacdo a este eixo (ver tabela). E ainda identificar: a largura da se¢do, b, na
posicdo do centro de gravidade; a distancia da borda comprimida, ymadx- ao centro de
gravidade; ¢ a distidncia da borda tracionada, ymax+, ao centro de gravidade.
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Observagao: A borda tracionada ¢ determinada pelo lado em que se apresenta o diagrama de
momentos, pois convencionou-se desenhar o diagrama de momentos do lado tracionado.
Evidentemente, a borda comprimida ¢ a outra. A figura abaixo exemplifica que valores adotar
para b, ymax-, ymax+, Mg e J.

CARREGAMENTO SECAO

Plano de cargas

Normal o borda
comprimida
c b
ortante mix-
1% X y%
2
ﬂ ymax+
® 2 I
\I\@H d
borda
tracionad _
Momento racionada MS _Msx—x

Figura 6 — Caracteristicas geométricas de uma secio fletida

2° Passo) Obter a forca normal maxima, Npx; a for¢a cortante maxima, Qpax, € 0
momento fletor maximo, Mpsy, tragando os diagramas de M, N e Q se necessario (ver tabela).
Obter também os deslocamentos verticais, ou flechas, maximos, fmax, utilizando o formulario
da tabela correspondente, substituindo o valor de E por E; ou E,, conforme o carregamento seja
permanente ou acidental. A existéncia de cargas permanentes e acidentais atuando
simultaneamente indica uma flecha maxima de:

fmax = fp +fa

onde:

_ flecha, no ponto de flecha maxima, devido ao

P carregamento permanente

_ flecha, no ponto da flecha maxima, devido ao

‘ carregamento acidental
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3° Passo) Verificar se a tensdo, normal, atuante maxima, G,;, ndo supera a tensao
admissivel a flexdo, of.

a) Casos de flexao simples, for¢a normal nula

ymax = maior entre ymax - € ymax+

b) Casos de flexo-compressao, for¢a normal de compressao

M., N . —
Ogt = %(yméx —)+ [%) <of

¢) Casos de flexo-tragdo, forca normal de tragao
Inicialmente deve-se calcular a area til, Su (ver roteiro: Madeira a tragdo) por:

Su = S_Sfuros ¢ entalhes OU Su =0,7-S

Em seguida faz-se a verificacao:

M., N . —
Ogt = %(yméx +)+ [%j <of

4° Passo) Verificar se a tensdo de cisalhamento atuante maxima, t,;, ndo supera a

tensao admissivel de cisalhamento na flexao, f . (ver tabela)

M _
Tat:—szx‘J SS’Ef

5° Passo) Verificar se a flecha maxima, fy,s = £, +f,, que ocorrera na estrutura,

ndo causard efeito psicologico desagradavel ao usudrio, isto ¢, ndo supere a flecha admissivel,

recomendada pelas normas brasileiras, f= 3;40 .

fax =fp +fa Sf=——

onde:

_ vao livre de vigas, ou de altura de pilares, isto ¢ a
distancia entre centros de apoios
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6° Passo) Concluir sobre a se¢ao da peca.

a) Se qualquer das verificagdes ndo for satisfeita, isto €, 6> of, ou Ty, > Tf,

ou fs > f, entdo a secdo € insuficiente para resistir aos esforcos. Neste caso a secdo deve ser
aumentada e o problema refeito, aproveitando-se parte do segundo passo (Nmax, Mmax € Qmax)-

b) Se as trés verificagdes resultarem muito menores que os respectivos valores
admissiveis, entdo a secao resiste aos esforcos, entretanto ¢ maior que o necessario, tornando a
solugdo anti-econdmica. Neste caso deve-se diminuir a se¢do e refazer o problema.

c) Se as trés verificagdes forem satisfeitas e pelo menos uma delas for
aproximadamente igual, entretanto menor que o respectivo valor admissivel, entdo a secdo
adotada ¢ boa solugdo para o problema.

Observagao: A zona comprimida de vigas fletidas pode provocar perda de estabilidade lateral.
Para evitar este fendmeno recomenda-se a nao utilizagdo de vigas com largura, b, muito finas,
em relacdo a altura, h (recomenda-se utilizar b/h > 1/4); e em casos especiais a utilizagdo de
contraventamentos, ou travamentos, transversais a viga espacados de aproximadamente 11,5.b.

A titulo de esclarecimento, apresenta-se a seguir um exemplo de aplicagdo.

Exemplo: O escoramento de uma vala, durante a constru¢do de um duto de dguas
pluviais, sera construido de Itatiba. A viga superior deste escoramento ¢ simplesmente apoiada,
com 3m de comprimento, e suportard o peso de dois operarios no centro, caso critico, 200 kgf,
além de uma carga de compressao de 3000 kgf devido o empuxo de terreno. Sendo a largura da
viga, por motivos construtivos, de 10 cm, qual devera ser a altura desta viga?

Plano de cargas

_ _ 200 kgf
7/#7/:/ \7\,\@\’ Itatiba \ ¢
772 VIGA :\’\7 3000 kgf 7 T
7,/77 SUPERIOR \{\‘\— T - j = é hI?
7,7 7\{ $—300cm ———x @;
ESCORAMENTO ESQUEMA ESTATICO PREVISTO
|y
1) Sendo h em cm, tem-se N
S=b.hcm?=10.h cm. |
|
b=10cm. L***T****" h=?
|
ymax- = 5 cm |
h | *
ymax+= — cm ly
2 #—— 10cm —
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2 2
Mg =Mg :%:%:1,2%2 cm?

3 3
yoy. = 10MT Geand om?
X=X " 13 12

2) Nméx: Qméx, Mméx c fméx?

Os esforgos solicitantes, da viga em questdo, podem ser obtidos pela superposicao
de dois problemas mais simples, tabelados.

200 kgf 200 kgf (acidental)
3000 kgf
3000 kgf (acidental)
———— — + ———
f— 150 ——— 150 — F— 150 —+—— 150 —~
2 300 cm ¥ ¥ 300 cm A K 300 cm
PROBLEMA (0) PROBLEMA (1) PROBLEMA (2)

Desta forma os esfor¢os no problema (O), dado, serao:

N(p) =N(1) +N(2)
Qo) = Q(1) + Q((2)
M(p) = M(1) + M(p)

f(o) = (1) + f(2)

Para o problema (1), da tabela, obtém-se:

N_.. = 0kef
P 200
Qmax = 35 " 100kgf
M iy = Pf _ 200-300 15000 kgf - cm

E, =96.660 kgf/cm?, E, = 145.000 kgf/cm? (tabela, para a Itatiba)

P2 200-300° 931,407
48-E, -] 48.145000-0833h° b3

méx cm (parahemcm)
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Para o problema (2), da tabela, obtém-se:

N_. =P =3000 kgf (compressao)
Qméx =0 kgf
M_. =0kgfcem

f =0cm

max

Resultando, para o problema (0):
N_..=0+3.000 =3 000 kgf (compressao)
Q.4 =100+ 0 =100 kgf

M_.=15000+0= 15 000 kgfem

931,407
= +

fméx -

931,407
0= cm
h3 h3

3) Verificagao de 64?

A existéncia de for¢a normal de compressao indica o caso de flexo-compressao,
assim:

M

, N. . -
Oy = Tax (yméx —)J{%j <of

of =175,4kgf / cm? (tabela, Itatiba)

15000 h 3000
O,at = +

= p— <of = 175,4kgf/cm2
“0833n3 2 10h

0036 300 _ o5
h2 h

\]b2 —4ac

2a

h=-b=+

h? —1,7104h - 51,332 >0

h >8,071cm
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4) Verificacdo do T4

Qméx 'MS _

Tat = .~ <1f

T =12,1kgf/ cm? (tabela, Itaﬁba)

2 _
Ty = M <1tf = 12,1kg’f/cm2
10-0,833h
15,006 <121
h >1,240cm
5) Verificagao de fiax
foo =f +f, <F=——
max b - ra 350
931,407 = 300
f o, = <f=
max h3 350
£ 931,407 <0.857
h;
h >10,281cm

6) Conclusao

As verificagdes acima resultaram:

* Para que 6,4 < of,entdo : h > 8,071 cm

* Para que 1, < ¢, entdo : h >1,240 cm

* Para que fj;3x <f,entdo:h >10,281cm

A secdo adotada sera uma boa solucdo, se uma das verificacdes for
aproximadamente igual a seu valor admi_ssivel e as outras menores. No caso h = 10,281 cm

acarretard f;, =f e 0, <Of € Ty <Tf.

Assim deve-se adotar a secdo comercial de altura imediatamente superior a 10,281
cm. Adota-se, portanto, se¢do de 10 x 12 cm?.
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d) Ligacoes em pecas estruturais de madeira

As ligacdes em pegas de madeira podem ser por meio de dentes (entalhes),
coladas, pregadas ou parafusadas.

d.1) Ligacoes por meio de dentes.

E uma ligagdo de pegas comprimidas, construida conforme a figura 07.

Lo /y
vl 0 —b —
N

eI 777777777777 N T
i e = altura do dente
\\ T d

f = folga necessaria ao cisalhamento

Figura 7 — Ligacio por meio de dentes

Neste tipo de ligacdo devem ser dimensionadas: a altura do dente (e), para que nao
ocorra esmagamento por compressdo na regido do dente; e a folga (f) para que ndo ocorra
ruptura por cisalhamento.

2P-cgs@ fZP-cgsE)
b-co b-1y
onde:
- C_Sc'gn
06 == 20 2
Oc-sen“0+op -cos” 0
sendo:

e = altura do dente

P = carga atuante de compressao

0 = angulo entre as fibras das barras ligadas
b =largura da barra (largura do dente)

cg = tensdo admissivel de compressao inclinada de um angulo 0
oc = tensdo admissivel de compressao paralela as fibras
on = tensdo admissivel de compressao normal as fibras

1ty = tensdo admissivel de cisalhamento nas ligacdes

A fim de ndo enfraquecer em demasia a pega que recebe a ligacdo (peca inferior
da figura 07, construtivamente, se limita a altura do dente (e) em d/4.

¢ <d/4, recomendagdo construtiva

Caso seja necessaria uma altura do dente maior pode-se utilizar dois dentes,
conforme figura 08, ou ainda cobrejuntas pregadas ou parafusadas para absorver o restante da
carga.
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prego ou
parafuso

cobrejuntas

44T A T

< T

R - ’ o i

el [ 7 ]
. v - d | ‘ ‘ ‘ ‘
f 2 —
fy >£/2 BN T

£y >f ]

(a) (b)

Figura 08 - Ligacdes por meio de dentes para cargas grandes

d.2) Ligacoes pregadas

Nas ligacoes pregadas deve-se obter o nimero comercial do prego, que define
suas dimensdes, ¢ a quantidade de pregos existentes na ligacdo. A NB-11/1951, "Calculo e
Execug¢do de Estruturas de Madeira - Norma Brasileira", indica para céalculo da for¢a admissivel
em um prego, cuja penetracao ¢ de 2/3 de seu comprimento, a seguinte expressao:

F=K-83/2

onde:

F = for¢a admissivel, de um prego, em kgf

K = 4,5 para madeiras de peso especifico p15 < 0,65gf/cm3 e

7,5 para madeiras de peso especifico p15 > 0,65gf/cm3.

d = diametro do prego em mm

A tabela 2 apresenta os pregos comerciais, suas dimensdes e forca admissivel em
cada prego.

Para definir uma ligacdo pregada deve-se atender aos seguintes requisitos:

a) a largura de cada cobrejunta ¢ metade da largura da peca central, desta forma
ndo ¢ desnecessario verificar a cobrejunta, pois juntas tem a mesma se¢ao da pega central;

b) o didmetro do prego deve ser de no maximo 1/6 da espessura da peca de ligacao
de menor espessura, a fim de evitar perfuracio prévia, para que a pega nao sofra rachaduras ao
penetrar o prego.
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Face da
ligagéo
)

P e o | o o
— = e o o o =
e e e e
Lado da ligag
Cobrejuntas /
~=
P RN
- — \‘ ‘ \‘ \‘ -
[
—

a) Emenda pregada

(ligagdes com os dois lados)

Figura 9 - Liga¢oes pregadas tipicas.

®
e o Y n,
ny ks
2

b) Ligacdes entre duas barras

(ligacdes com um lado)

¢) o comprimento do prego deve ser tal que garanta penetragdo minima de 2/3 de
seu comprimento na peca central.

Escolhido o niimero comercial do prego, pelos requisitos acima, calcula-se o
nimero de pregos em cada lado da ligagdo (ny), com base na carga a ser absorvida (P) e na
forca admissivel de cada prego (F) apresentada na tabela.

TABELA IV
Forca admissivel de pregos comerciais
Pregos por Forc¢a admissivel do
Nimero do Didmetro Comprimento Prego em kgf

pacote de

prego mm mm 1kg pl5 < , pl5> ,
650kgf/m 650kgf/m

17x21 3,0 48 305
17x24 3,0 55 285 23,4 39,0
17x27 3,0 62 226
18x24 3,4 55 211
18x27 34 62 187 28,2 47,0
18x30 3,4 69 175
19x27 3,9 62 152
19x30 3,9 69 133
19x33 3,9 76 122 34,5 57,8
19x36 3,9 83 109
20x30 4,4 69 99
20x36 4,4 83 91 41,5 69,3
20x42 4,4 96 76
21x33 4,9 76 80
21x36 4,9 83 70 48,8 81,4
21x45 4,9 103 56
22x42 54 96 51
22x45 54 103 49 56,5 94,2
22x48 54 110 45
23x54 5,9 124 34 64,5 107,5
24x60 6,4 138 27 87,7 146,0
25x72 7,6 165 16 94,5 157,5
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d.3) Ligacoes parafusadas

As ligagdes parafusadas sdo utilizadas quando a ligagdo pregada fornece um
numero muito grande de pregos. Os parafusos devem ser passantes, com arruelas e porcas nas
duas extremidades, pois sdo dimensionados como pinos. A seguir apresenta-se o roteiro para o
calculo de uma ligagdo parafusada.

g %
L

b2~
17/ Parafuso passante
,,,,,, ) 0 #=b /_\Arruela
| 71{_/-\ Porca

+ + /-ﬂ[:::::::::ﬁ}

Planos de corte
do parafuso

Figura 10 - Ligacao parafusada tipica

1° Passo) Conhecidas as dimensdes das pegas e o didmetro do parafuso a ser
utilizado, calculam-se inicialmente a for¢a admissivel do parafuso na direcao paralela as fibras
(F,) e normal as fibras (F,), dados pelos menores valores das seguintes expressoes:

Fp=0877-b-8-6c ou  Fp=35-4/oc-8°

Fn=1414-1-b-6n-8 ou Fn=41-n-yon 8>

Onde:
Fo= forca admissivel de um parafuso na direcdo paralela as fibras,
P emkgf}
Fo= forca admissivel de um parafuso na dire¢cdo normal as fibras,
" emkgf;

c. = tensdo admissivel a compressao paralela as fibras, em kgf/cm?;

on = tensdo admissivel a compressao normal as fibras, em kgf/cm?;
b = largura da peca central da ligacdo, ou quando menor, soma das
larguras das cobrejuntas, em cm;
0 = diametro do parafuso, em cm;

_ coeficiente de distribui¢do, em fun¢do do didmetro do
parafuso.
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TABELA V
Valores de n

Diametro | polegadas 1/4" 5/16" 3/8" 1/2" 3/4" 1"
) cm 0,64 0,80 0,95 1,27 1,91 2,54
1 2,50 2,20 1,95 1,68 1,41 1,27

2° Passo) Calcular a for¢a admissivel de um parafuso (Fp), na direcdo do esforgo,
inclinado de um angulo 6, por:

Fp-F
Fo =— 2p — 2
Fp -sen“0+Fp -cos” 0

3° Passo) Calcular o nimero de parafusos (np), em cada lado da ligacao por:

np =

P
Fo

4° Passo) Detalhar, ou desenhar, a ligagao

Observagoes:

a) o roteiro apresentado acima ¢ valido para ligacdes simétricas, onde o parafuso é
solicitado em dois planos de corte e as cobrejuntas sdo de madeira;

b) em ligagdes assimétricas a for¢a admissivel de um parafuso ¢ metade da
calculada, pois o parafuso ¢ submetido a um tnico plano de corte;

=z 2
i
‘ ]
T .
- =

+

—

Planos de corte
do parafuso

¢) quando as cobrejuntas sdo metalicas (de ago), a espessura das cobrejuntas pode

ser de aproximadamente b/10, onde b ¢ a largura da peca central, e a for¢ca admissivel de cada
parafuso majorada, conforme a direc¢do por:

1,25 . F, na diregdo paralela as fibras;

1,00 . F,, na direcdo normal as fibras.

A titulo de esclarecimento, apresenta-se a seguir um exemplo de aplicacao.
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Exemplo: Dimensionar a ligagdo do ndé de apoio de uma trelica de jatoba,
sabendo-se que o angulo entre as barras ¢ de 20°, as segdes das barras sdo de 6x16cm?, € a
carga de compressao aplicada pela barra inclinada ¢ de 6 000 kgf.

7§

16 cm
P = 6000 kgf >
JATOBA /
0=20° L 6
X

‘n

Para que a ligagdo fosse unicamente por meio de dentes, seria necessdria uma
altura para o dente (e) de:

P-cos0 — c_sc-gn
e> -, onde cQ =—

b-co Gc -sen20+ oy -cos> O

ce = 136,5 kgt/cm?, on = 40,8 kgf/cm? (tabela, p/ o jatobd)
0= 200, b=6cm, P=6000 kgf (enunciado)

136,5-40,8
136,5 - sen” 20°+40,8 - cos> 20°

~107kgf /cm?

co =

ezwggcm
6-107

E recomendado, pela prética, a utilizagdo de dentes de altura ndo superior a 1/4 da
altura da peca.

No caso:
d/4=16/4=4 cm

Assim pode-se utilizar dois dentes de 4 cm, e o restante da carga deve ser
absorvido por cobrejuntas pregadas ou parafusadas. Neste caso os dentes absorverdo uma
parcela da carga, Py, obtida por:

Pi-cosO ‘b-c
o Pd c_os sze b-ocg

b-oo cos©
e=2.4=8cm
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serao:

resisténcia.

8-6-107

o

~ 5465 kgf
COS

A folga necessaria ao cisalhamento, f, e a carga transmitida pelas cobrejuntas AP,

Py - cos®
f>-d 8T . Ap=Pp-p,

b-ty
=436 kgt/cm? (tabela, para o Jatoba)

S 5465 - cos20°
B 6-43,6

=20cm

f; > f/2 =10cm(para o primeiro dente)
f, > f = 20 cm (para o segundo dente)

AP = 6000 — 5465 = 535kgf (carga a ser transmitida pelas cobrejuntas)

a) Caso as cobrejuntas, que transmitirdo 535 kgf, sejam pregadas ter-se-a:
- Escolha das cobrejuntas

2 tabuas de largura b/2 = 3 cm, altura d = 16cm, evitando-se a verificagdo de sua

cobrejunta

) r
- Escolha dos pregos } 1 ’ T
J ! - |2,
) 3|

1

6¢

1 1 pega central
— - menor espessura = o 3cm =0,5¢cm =5mm

2
penetragdo > 3 ¢ = 6¢cm, entdo o pregodeverd ter 9 cm = 90 mm

Prego adotado: n° 20 x 42, pois 6 =44 mm<5mme ¢/ =96 mm > 90 mm.

- Quantidade de pregos em cada lado da liga¢do (np)

F = 69,3 kgf (tabela, para p15 = 0,96gf/cm’, do Jatob4)

np > AP = 535 = 8 pregos (em cadaladodaligacdo)

~F 693
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= i = 4 pregos (emcada face,em cada lado da ligagado)

b) Caso as cobrejuntas, sejam parafusadas, ter-se-a

Fp e F, =2 planos de corte
cobrejuntas = 2 tdbuas 3 x 16cm?

parafusos de diametro 6 = 0,64 cm (1/4"), foram adotados 1 = 2,50 (tabela)
Ec =136,5 kgf/cm?, En = 40,8 kgt/cm? (tabela, para o Jatoba)

b =6 cm (peca central) ou b = 3+3 = 6cm (soma das 2 cobrejuntas)

Fp =0877-b-8-cc 2459,6kgf ou Fp =35-y/cc -8% =167,4kgf

Fp = 167,4kgf (menor dos dois)

Fn=1414-1-b-on -8 =5548kef ou Fn=41-1-on 8> =268,1kef

Fn =268, kgf (menor dos dois)

- cobrejuntas ¢/ barra inclinada 6 = (°

Fo=F,= 1674 kgf

- cobrejuntas ¢/ barra horizontal § = 20°

= Fp -F
Fg = — Zp 1 =175kgf
Fp-sen“0+Fp -cos” 0

Como a ligagdo deve satisfazer os dois lados, adota-se: F = 167,4 kgf (menor dos dois)

AP 535
np > = ~3,2 .. np = 4 parafusos
P=1674 1674 p==p

Finalmente detalha-se a ligagdo:
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Cobrejuntas

2(3x16 cm?) 16 cm

£ =50cm &

e
6
S
N T
T 16 cm

Pregos n® 20 x 42

a) Se a ligacdo for pregada

Cobrejuntas
2(3x16 cm?)
¢ =50cm

16 cm

Parafusos §= 0,64cm<1/4”>

= = =

fi fi
Il Il Il Il
6 (I T -

b) Se a ligacdo for parafusada
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e) Estruturas de telhado

Os telhados sdo constituidos da cobertura e da estrutura de sustentacdo. As
coberturas, em geral, podem ser de barra, tipo colonial ou francesa, cimento-amianto, aluminio,
compensado, tipo madeirit, ou ferro galvanizado. As estruturas de sustentagdo do telhado
normalmente sao de madeira ou metalicas.

Os telhados sdo constituidos por uma ou mais superficies que podem ser planas,
curvas ou mistas. As superficies planas sdo as mais comuns. Essas superficies sdo denominadas
"adguas" e conforme o seu numero, tem-se telhados de uma, duas, trés, quatro ou mais aguas.
Abaixo se observa um telhado com seis dguas.

Cumeeira

As inclinagdes dos telhados sdo fungdes do tipo da telha, do comprimento do canal
e da espessura de sobreposicao das mesmas. As inclinagdes dos telhados podem ser expressas
em angulo, percentagem e ponto. Um telhado com ponto 1:5, tem a altura do pendural
correspondente a um quinto do vao, uma inclinagao que corresponde a 40% e possui um angulo
aproximado de 21° 30'.

1/5 do vao

21°30"

A correspondéncia entre ponto, percentagem e angulo, bem como as inclinagdes
minimas e maximas para cada tipo de cobertura, sdo apresentados a seguir.

TABELA VI
Correspondéncia entre as inclinagdes do telhado em angulo, ponto e percentagem.
Angulo do telhado Ponto de inclinacio Percentagem de inclinacio
33°30° 1:3 66
26°30° 1:4 50
21°30° 1:5 40
17°30° 1:6 32
10° 1:11 18
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TABELA VII

Inclinacio minima e maxima para as coberturas mais comuns

Tipos de telha Inclinacdo minima Inclina¢do maxima
Telha Francesa 26" 60°
Telha Colonial 15° 45°
Chapas de ferro galvanizado 10° 90°
Chapas de filtro-cimento 10° 900
Chapas de aluminio 10° 900
Compensado 10° 900
Telhas tipo calha 3° 900

As telhas de barro apoiam-se sobre as ripas, e estas sobre caibros, e estes sobre as
tercas (trama). As tergas apoiam-se sobre as tesouras de telhado, que encarregam-se de

transmitir a carga permanente e acidental da cobertura sobre os pilares ou paredes.

As telhas leves, tipo cimento-aminato, apoiam-se no sentido do seu cumprimento
sobre as tergas, e estas sobre a tesoura de telhado. As ripas, os caibros e as tergas sdo solicitados
a flexdo e sao dimensionadas como vigas. As tesouras de telhados sdo sistemas estruturais
(treligas) construidos de forma que todos os elementos sejam solicitados a compressdo ou

tragdo, com o objetivo de vencerem maiores vaos com menor gasto de material estrutural.

Nas figuras a seguir pode-se observar uma tesoura simples, tipo 1, uma tesoura
normal, tipo 2, € uma tesoura mais complexa que pode vencer vaos de até¢ 25 m, tipo 3. A
nomenclatura das partes componentes da tesoura de telhado ¢ também mostrada nesta ultima

figura.
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As tesouras de telhado podem ser dimensionadas por meio de célculos estaticos ou
por métodos graficos. A seguir apresenta-se um esquema para calculo de uma tesoura de
telhado.

Considere um telhado com cobertura de cimento-amianto que tenha:

=  Vio da tesoura: 14,00 m
= Distancia entre tesouras: 4,00 m
= Distancia entre tergas: 1,69 m
* Inclinagdo do telhado: 15°

Célculo das cargas sobre cada no:

Considera-se a area de influéncia da cobertura sobre uma das tergas: 4,00 m x 1,69
m=6,76 m?

Peso da cobertura e acessorio 21 kg/m?
Peso proprio da terca (estimado) 17 kg/m?
Ac¢do do vento 18 kg/m?

56 kg/m?

Carga por n6 = 6,76 m?> x 56 kg/m? = 378,6 kg ~ 380 kg

Esquema da Estrutura e Cargas Atuantes:

380 kg P

380 kg P,

EI | 380 kg Pq T
K L 380 kg
4

¥ 13,52 A
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Determinacao dos Esforcos

Por se tratar de cargas em posigdes simétricas, tem-se:

Ry = 505 g

A seguir a estrutura podera ser resolvida empregando o método de Cremona, para
a determinacdo dos esforcos em cada uma das barras.

P0 A
Ry
Py
Py
Py
Py
A
Py B
P6
P
Pg
Diagrama de For¢as (Cremona)
Quadro dos esforcos nas barras.
Barra Esforco (kg) Barra Esforcos (kg)

1 - 5.100 8 - 3.680

2 +4.900 9 + 385

3 - 685 10 +3.550

4 - 4.440 11 - 930

5 + 185 12 -2.920

6 +4.270 13 +1.145

7 - 815

De acordo com os esforgos de cada pega que concorre a um determinado no,
procede-se ao desenho e dimensionamento do mesmo.

A titulo de exemplo, apresenta-se a seguir um esquema de uma tesoura de telhado
tipo 3, convencional, e os detalhes dos respectivos nos para vaos até 15m , e trés tabelas para
dimensionamento de estrutura de madeira para telhado com cobertura de barro e com
coberturas leves tipo cimento-amianto.
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As tabelas deverdo ser empregadas para telhado com inclinagdo igual ou superior
ao angulo especificado nas mesmas. A madeira a ser utilizada devera ter caracteristicas iguais
ou superiores aquelas mencionadas nas tabelas.

Detalhes dos encaixes nos nos de tesouras de telhado convencional

Pega comprimida Pega tracionada
—,t——————————————————— -t > -t »
Esfor¢o Reacgdo interna
externo do material

M NO 2
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NO 5

l 3 90°

NO 4

Para vaos maiores que 10 m
utilizar dois parafusos de
diametro 16 mm
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TABELA VIII
Engradamento para coberturas de barro

1
2
3
4
Inclinagdo do telhado  >21,80
Distancia entre tesouras < 3,5 m
Distancia entre caibros <0,5m
Madeiras: o, > 70 kg/cm?
adm. comp
Gadm. tragdo = 70 kg/Cl’Il2
T i, /! > 20 kg/cm?
Viao até (m) 5 7 9 11 13 15
Tesoura tipo 2 2 2 3 3 4
N° de tercas +
frechais + cumieira > > > 7 / ?
Caibros 3,8x7.,5 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x7,5
Tergas, frechais e | 5 5 15 | 75%03 | 7.5x23 | 7.5x23 | 7.5x23 7,5x23
cumieira
Perna 7,5x7,5 7,5x15 7,5x23 7,5x23 7,5%23 7,5x23
Asna 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x10 7,5x11,5 | 7,5x11,5 7,5x15
Escora 1 - - - 7,5x7,5 7,5x11,5 7,5x11,5
Escora 2 - - - - - 7,5x7,5
Pendural 7,5x11,5 | 7,5x11,5 | 7,5x11,5 | 7,5x11,5 7,5x15 7,5x15
Tirante 1 - - - 2,2x7,5 2,2x7,5 2,2x7,5
Tirante 2 - - - - - 2,2x7.5
Linha 7,5x11,5 7,5x15 7,5x15 7,5x18 7,5x23 7,5%23

Obs.: (a)A tabela ¢ adaptada do livro "Tesouras de Telhado" de autoria de J. C. REGO
MONTEIRO; (b)As segdes das pegas, em cm, estdo dimensionadas considerando os
enfraquecimentos nos encaixes.
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Inclinagao do telhado

TABELA IX
Engradamento para coberturas leves tipo cimento-amianto

>15°0u27% ou 1:7

Espacamento entre tesouras <4,00 m
Beiral <0,40 m
Distancia entre frechal e terca < 1,23 m
Distancia entre terca e terca <1,63m
Madeira: Gadm. comp > 70 kg/cm?
Gadm. tragio >70 kg/ cm?
T adm. // > 20 kg/cm?
Viao até (m) 7 9 11 13 15
Tesoura tipo 1 2 2 3 4 4
N° de tercas +
Frechais + 6 8 8 10 12 12
cumieira
Tergas, frechais |, 5 s 7,5x15 7,5x15 7,5x15 7,5x15 7,5x15
¢ cumieira
Perna 7,5x7,5 7,5x11,5 7,5x11,5 7,5x11,5 7,5x15 7,5x15
Asna 5,0x6,0 3,8x7,5 7,5x7,5 5,0x7,0 7,5x7,5 7,5x7,5
Escora 1 - 5,0x7,0 5,0x7,0 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x7,5
Escora 2 - - - 5,0x7,0 7,5x7,5 7,5x7,5
Escora 3 - - - - 5,0x7,0 5,0x7,0
Pendural 7,5x10 7,5x10 7,5x10 7,5x11,5 7,5x11,5 7,5x11,5
Tirante 1 - 1,2x5,0 1,2x5,0 2,5x7,5 2,5x7,5 2,5x7,5
Tirante 2 - - - 1,2x5,0 2,5x7,5 2,5x7,5
Tirante - - - - 1,2x5,0 1,2x5,0
Linha 7,5x7,5 7,5x11,5 7,5x11,5 7,5x15 7,5%23 7,5x23

Obs.: As secdes das pecas, em cm, estdo dimensionadas considerando os enfraquecimentos nos

encaixes.
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TABELA X

Engradamento para coberturas leves tipo cimento-amianto

Inclinagao do telhado

>20°0u36% ou=1:5

Espacamento entre tesouras <4,00 m
Beiral <0,40 m
Distancia entre frechal e terca < 1,23 m
Distancia entre terca e terca <1,63m
Madeira: Gadm. comp > 70 kg/cm?
Gadm. tragio >70 kg/ cm?
T adm. // > 20 kg/crn2
Viao até (m) 5 7 9 11 13 15
Tesoura tipo 1 2 2 3 4 4
N° de tercas
+ frechais 6 8 8 10 12 12
+ cumieira
Tergas, frechais | 515 | 7 5415 7,5x15 7,5x15 7,5x15 7,5x15
cumieira
Perna 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x11,5 7,5x11,5 7,5x11,5
Asna 3,8x7.,5 3,8x7.,5 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x7,5 7,5x7,5
Escora 1 - 5,0x6,0 5,0x6,0 5,0x7,0 7,5x7,5 7,5x7,5
Escora 2 - - - 5,0x6,0 5,0x7,0 5,0x7,0
Escora 3 - - - - 5,0x6,0 5,0x6,0
Pendural 7,5x10 7,5x10 7,5x10 7,5x11,5 7,5x11,5 7,5x11,5
Tirante 1 - 1,2x5,0 1,2x5,0 2,5x7,5 2,5x7,5 2,5x7,5
Tirante 2 - - - 1,2x5,0 2,5x7,5 2,5x7,5
Tirante - - - - 1,2x5,0 1,2x5,0
Linha 7,5x7,5 7,5x11,5 7,5x11,5 7,5x11,5 7,5x15 7,5x15

Obs.: As secdes das pecas, em cm, estdo dimensionadas considerando os enfraquecimentos nos

encaixes.
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4.2 - Dimensionamento de pecas estruturais de aco

Ao iniciar o dimensionamento de pecas de aco, recomenda-se a utilizacdo das
unidades de forcas em kgf e de comprimentos em cm. Isto evitard confusdes com unidades,
visto que as caracteristicas do material sdo encontradas com estas unidades.

Dois tipos de ago sdo utilizados em estruturas, o carbono ou doce e os de baixa
liga, este ultimo de maior resisténcia e utilizado em estruturas especiais. Ambos tém um peso
especifico da ordem de 7,8 gf/cm’.

As caracteristicas admissiveis destes acos sdo fornecidas na tabela a seguir:

TABELA XI
Caracteristicas admissiveis de agos

Aco carbono Aco de baixa liga
Tragdo e Cisalhamento | Mgdulo de Tragdo e Cisalhamento| Modulo de
Elementos comgressﬁo elasticidade com_presséo elasticidade
G aco T ago E 5 G ago T ago E 5
kgf/cm’ kgf/cm’ kgf/cm kgf/cm’ kgf/cm’ kgf/cm
Barras e
chapas de 1.400 1.050 2.100.000 2.050 1.540 2.100.000
fixacdo
Solda elétrica | 900 (tragdo 1.300(tracdo
( ) 700 - ( ) 1.000 -
manual 1.000(comp) 1.440(comp)
Rebites e 2.800* 1.050%* - 4.100* 1.540%* -
parafusos

*  Tensao admissivel ao esmagamento do furo

** Tensdo admissivel ao cisalhamento do tronco

a) Roteiro: A¢o a compressiao

1° Passo) Obter o esfor¢co normal maximo, Ny, tracando se necessario, o
diagrama de for¢a normal (ver tabela)

2° Passo) Adotar uma sec¢do para verificagdo e obter a area da sec¢do transversal, S,
e o raio de giracdo minimo, i, (ver tabela).

3° Passo) Identificar o comprimento de flambagem, £, e calcular o indice de

esbeltez, A , por:

Observagao: O comprimento de flambagem, /(pr, ¢ fun¢do do esquema estatico e para
estruturas de ago ¢ adotado conforme a seguir.
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N N N N N

Do lp=20 Up=0  lp=06990  [p=06990  [p =05/

Figura 11 - Comprimento de flambagem ( / g ), adotados para o ago, conforme o esquema estatico.

4° Passo) Obter a tensdo admissivel de flambagem, EFL, fungdo do indice de
esbeltez, A, e do tipo de ago.

a) Para aco carbono

a.1) Se L < 105

or =1.200-0,023 .22 kgf/cm?

a.2) Se A> 105

— 10363000
2

OFfL =

kgf /cm’

b) Para aco de baixa liga

b.1) Se A < 86

or = 1.750 - 0,0473 . 22 kgf/cm?

b.2) Se 1> 86

— 10363000
=

OFL

kgf /cm®
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5° Passo) Calcular a tensao atuante maxima, Gy, por:

max

cat =

6° Passo) Comparar a tensdo atuante maxima, cat, com a tensdo admissivel de
flambagem, ofl, concluindo sobre a secdo da peca.

a) Se o, > orL, entdo a se¢do ¢ insuficiente para resistir aos esfor¢os. Neste caso
deve-se aumentar a secdo e refazer o problema a partir do segundo passo.

b) Se o, for muito menor que or. (0x << OrL) a se¢do, resiste aos esforgos,
entretanto € maior que o necessario tornando a solucdo anti-economica. Neste caso deve-se
diminuir a sec¢do e refazer o problema a partir do segundo passo.

¢) Se o, for aproximadamente igual, entretanto menor que Gr. (Gyr < GrL), €ntdo a
secdo adotada ¢ uma boa solugdo para o problema.

Observacao: No caso de pecas de secdo composta, recomenda-se a ligacdo entre seus
elementos, a cada 40.1" i, onde:

1' min = O MENOr 1 mip dentre os dos elementos.

A titulo de esclarecimento, apresenta-se a seguir um exemplo de aplicacao.

Exemplo: Sabendo-se que na barra 3 - 7 da trelica representada na figura a seguir,
atua uma for¢a de compressdao de 1.700kgf, escolher a secdo de ago carbono, composta por
duas cantoneiras de abas iguais, necessaria para resistir a este esforgo.

1 - Nmax = 1700 kgf
2-Se imin =9
Adotando-se 2 cantoneiras de abas iguais identificadas por:
L ll—xll—x3— (tabela)
4 4 16

800 kg

800 kg L A i 800 kg
400 kg ¢ A B ¢ 400 kg T
2

#——1,50- 1,50 1,50 1,50 1,50 1,50——

Esquema estatico da trelica

Pode-se calcular as caracteristicas da se¢do composta por:
- Caracteristicas dos elementos

Elemento 1 = Elemento 2
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entdoi .
min

YT Chapa de ligaga
Solda
— — 2
Sl = 82 =2,78 cm f?

J..=J,  =250cm?

CG,

J =1 =250cm# * +
- y-y

0

0,95 —“ 0,95

0.476 cm (3/16")

Secdo adotada para a barra 3 - 7

- Posicdo do centro de gravidade

_2xi-Si

0,476
X =
£ ¥Si

X1 +0,95 =1188cm

Xy =-X1 =~ 1,188cm

_X1°S;+x3-Sy _ 1,188-2,78+(-1,188)-2,78

(:) \ Cantoneira

Xg Ocm
S| +S, 2,78+ 2,78 T
> yi-Si
Vg = y — ..y =Yy =0,95cm |
> Si i
‘ CG da secao
composta
0,95-2,78+0,95-2,78
Yg = =0,95cm G, G,
2,78+2,78 x = — —+Ahr— — =
0,95 cm
i ~ X
- Caracteristicas da se¢do composta ) \ ©)
S=YSi=S+S,=2.2,78 = 5,56cm R

JX'X - ZJix-x + Z(Aylz ' Sl) - Jlx-x + J2x-x + (AY12-81+A}’22.82) SAA
Jex=2,50+2,50 + 0 + 0 = 5,00 cm?

2
Vo= X, XA Sy =T L+ (AX2SIHAX,2S) A A
Jy_y =2,50 +2,50 + (1,1882 x 2,78) + (1,882 x 2,78) = 12,847 cm#

iy« :\/JX_X _ 200 =0,948cm
S 5,56

/J _
iy_y =, = 12,847 =1,520cm
S 5,56

mi

=1_=0,948 cm
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3_€FL er=7?

A barra 3-7 ¢ bi-articulada aos n6s 3 e 7 da treliga e, portanto, o comprimento de

flambagem ¢ o comprimento da barra (ver figura). Pela geometria da treliga, obtem-se o
comprimento da barra, como segue:

411’,%5(()) - 3’% —>x=08m s | ihom
.
2 =x2+150% => £ =170cm | e
po= L 170 10935
i 0,048
4- opL =2

Para o ago carbono, A = 179,32 > 105

oFL = 10362000 _ 10363020 _ 322,27kgf/cm2
A 179,32
5-0y ="
N,
Cgt = — 3% = 1790 _ 305,76 kef / cm?
S 5,56

6 - Verificagao

Ga = 305,76 kgf/em? < oL = 322,27 kgf/lem?  ok!

Recomenda-se um espagcamento de 40 i'y, entre elementos de ligacao.

1'min = 1 min do elemento = 0,61cm (tabela)

40. 1 'min =40 x.0,61 = 24,4cm

Pode-se adotar para a barra 3-7 da treliga em questao uma se¢cdo composta por

duas cantoneiras

Lll—xll—x3— (tabela)
4 4 16

ligadas entre si a cada 24cm, por pequenas chapas de ligagdo de 2" x 1" x 3/16",

soldadas as cantoneiras.
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b) Roteiro: Aco a tracio

1° Passo) Obter o esforgo normal maximo, Npix, tracando, se necessario, o
diagrama de for¢a normal (ver tabela).

2° Passo) Adotar uma secdo para verificacdo e obter a area da secdo transversal, S
(ver tabela)

3° Passo) Obter a area 1til, S, ou seja a area da secdo transversal que efetivamente
absorve o esforco.

a) No caso de ligacdes soldadas, a area ndo ¢ enfraquecida. Assim, a area 1til é
igual a area da secdo transversal: SU =S

b) No caso de ligacdes parafusadas ou rebitadas, a drea da secdo ¢ enfraquecida
pelos furos ou diminuida pela existéncia de rosca.

b.1) Existéncia de furos para parafusos ou rebites

- Quando conhecida a ligagdo

Sfuroszz'(l)'8
Su :S_Sfuros
3, .9,
P N P 0
- — }.} —_—

Figura 12 - Area dos furos
- Quando a ligagdo é desconhecida

Neste caso reserva-se parcela da area para a ligagdo, adotando-se:

S, =08-S

b.2) Existéncia de rosca (ferros redondos)
Neste caso a area ¢ diminuida pela rosca, ¢ usual adotar-se:

S, =08-S

4° Passo) Calcular a tensdo atuante maxima, Gy, por:

N max

Gat = Su
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5° Passo) Comparar a tensdo atuante, G, com a tensdo admissivel do aco,

Eac;o (ver tabela), concluindo sobre a se¢do da pega.

a) Se 64 > Gago, @ se¢do € insuficiente para resistir aos esfor¢os. Neste caso deve-

se aumentar a se¢ao e refazer o problema a partir do segundo passo.

b) Se 6, for muito menor que Gago (Gar << Gaco), a se¢do resiste aos esforgos,
entretanto € maior que o necessario tornando a solug¢do anti-econdmica. Neste caso deve-se
diminuir a sec¢do e refazer o problema a partir do segundo passo.

¢) Se o, for aproximadamente igual, entretanto menor, que Gago (Cat < Cago),
entdo a secdo adotada ¢ uma boa solugdo para o problema.

A titulo de esclarecimento, apresenta-se a seguir um exemplo de aplicagdo.

Exemplo: Sabendo-se que na barra 3-6 da treliga representada na figura a seguir,
atua uma forca de tragdo de 400 kgf, escolher a secdo de ago carbono, composta por duas
cantoneiras de abas iguais, necessdria para resistir a este esforco.

800 kg

800 kg 800 kg

800 kg ¢ 4 ¢ 800 kg
400 kg A 3 400 kg T
¢ ¢ 1,20 m
2 2
| v

6 7 6 s

——1,50 1,50 1,50 1,50 1,50 1,50 ——

9m

1 - Nmax = 400 kgf

2-S=7?

Adotando-se para a se¢ao duas cantoneiras L 17 x 17 x 1/8” (ver tabela) obtém-se:
S=2.1,48=2,96 cm?

3-Su=7?

Admitindo-se que as ligacdes sejam rebitadas, embora desconhecidas, tem-se:

Su=0,8.S=0,8.2,96=2,368cm?

4'Gat:?
N...-
oy = —mix _ 400 00105 cm?
Su 2368

5 - Verificagao

6at = 169kgf/em? << G4a¢0 = 1400 kgf/cm? (tabela)

A se¢do adotada € maior que o necessario, entretanto ja ¢ a menor se¢do composta
por duas cantoneiras de abas iguais. Caso o desenho estrutural permita, ja com bastante folga,
podera ser empregada apenas uma barra.
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¢) Aco a flexio estatica

Convenciona-se chamar de viga a uma pega estrutural que esteja submetida
principalmente a esforcos de flexao.

Nas construgdes metalicas, quando para um dado momento atuante, se consegue
uma secao resistente empregando um perfil laminado isolado, isto ¢, sem haver necessidade
varios perfis para formar um todo resistente, diz-se que ¢ uma viga de perfil simples.

O perfil escolhido deve, no entanto, satisfazer a duas outras condigdes:
1°) A 4rea da alma deve ser suficiente para poder resistir aos esfor¢os cortantes.

2°) Para um dado vao, a secdo transversal deve ter um momento de inércia tal que
mantenha a flexdo da viga dentro dos limites impostos pelas normas, o que representa a rigidez
da viga.

Vigas de perfis simples sdo principalmente usadas para suportar pavimentos de
edificios e estrados de pontes. Nos edificios, as vigas que recebem cargas de vigas secundarias,
que transmitem as cargas das lajes as vigas principais, sdo chamadas longarinas ou
transversinas, conforme seus eixos sejam paralelos a dimensdo longitudinal ou transversal da
planta. Nas pontes, as vigas secundarias quase sempre sdo longarinas e as vigas que transmitem
as cargas destas as vigas principais chamam-se transversinas.

O dimensionamento das vigas de perfis simples ¢ feito por meio da conhecida
formula de flexao simples.

oMY
J

Onde: of = é a tensdo na fibra a distancia Y do eixo neutro;

Y = ¢ a distancia do eixo neutro a qualquer fibra, e quando se toma
Y = C, esta sera a distancia a fibra extrema da secao transversal, ¢ a tensdo nesta fibra sera a
tensdo maxima na se¢ao considerada;

J = ¢ o momento de inércia da secdo transversal efetiva.

A teoria em que se baseia a formula acima ¢ condicionada a hipdtese de que as
secdes que sdo planas antes da flexdo, assim permanegam apds a atuagdo do momento e que as
deformacdes sao proporcionais as tensoes. Isto significa que as solicitagdes devem ficar abaixo
do limite elastico.

Para a verificacao do cisalhamento sao empregadas as formulas:

- :Q-MS R ;_Q

Ty onde:

jot t-h
7/ = tensdo de cisalhamento longitudinal da alma da viga a distancia

y do eixo neutro;

Tt = tensdo de cisalhamento transversal;
Q = forca cortante vertical total na se¢do transversal considerada;

Ms = momento estatico em relagdo ao eixo neutro, da area da secao
transversal situada acima do eixo neutro;

h = altura da viga;
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t = espessura da chapa da alma, na se¢ao considerada;

J = momento de inércia da secdo transversal efetiva (area bruta, no
caso de cisalhamento).

A escolha de uma determinada bitola de viga ¢ feita por meio do chamado
momento resistente ou seja o0 modulo de resisténcia da secdo. Reescrevendo a equacao de
flexdo na forma:

=W

allg

J
Y

o simbolo W representa o modulo de resisténcia da secdo, definido como o
momento de inércia dividido pela distancia a fibra extrema.

O caminho a seguir quando se emprega o modulo de resisténcia para o
dimensionamento € o seguinte:

1°) Divide-se o momento fletor pela tensdo admissivel, para obter o valor do
modulo de resisténcia necessario.

2°) Em tabela de propriedades de perfis estruturais, escolhe-se uma bitola de viga
laminada que forneca o mddulo requerido, com o minimo de peso.

Exemplo: Obter uma se¢do de viga laminada para suportar uma carga de 1500
kg/m, para um vao de 9,15m. Tensdo admissivel do aco: 1400 kg/cm? (admitindo contencao
lateral suficiente para controlar a flambagem da mesa comprimida).

M ax =%-1500-9,152 =15698kg.m

Modulo de resisténcia necessario:

_ 1569800kg.cm

3
=1121cm
1400kg /cm?>

Y

Indo, por exemplo, a uma tabela especifica adota-se uma viga duplo T de aba larga
de 71,4 kg/m que fornece um modulo de resisténcia de 1.161 cm’.

Caso se quisesse executar um furo de 1", por exemplo, em uma das abas, seria
necessario descontar este furo no célculo do momento de inércia. A pratica americana adota o
critério de descontar um furo em cada mesa, mesmo que se trate de uma mesa s6 furada, o que
ndo obriga ao célculo com a linha neutra deslocada, o que daria praticamente a mesma
resisténcia final, comprovada por testes feitos.

Furos na alma da viga deverdo também ser deduzidos, proporcionalmente as suas
respectivas distancias a linha neutra.

A imposicdo de um limite para a flecha maxima de vigas se justifica pela
necessidade de evitar que aparegam trincas nos pisos, forros e paredes. A pratica americana
limita esta flecha em 1/360 do vao e as normas brasileiras em 1/350. Vigas de diferentes se¢des
que estejam suportando um mesmo pano de parede devem fletir por igual e, portanto, devem
ser calculadas para produzir a mesma flecha.
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Exemplo: Seja calcular uma viga para o caso do exemplo anterior, mantendo a
flecha limitada a 1/360 do vao.

f= L -915=2,54cm
360

A flecha de uma viga simplesmente apoiada, com carga uniforme, ¢ dada por:

e _5 al?
max— 384 E.J

Fazendo f = {4 , tem-se:

4
= 5-15-915 =>J=256700m4
384-2100000J

2

Com este valor, entra-se em tabela especifica e determina-se o perfil que seja mais
econdmico, com base em seu peso por unidade de comprimento.

Flambagem lateral, da mesa e da alma das vigas.

As taxas de trabalho usuais de vigas s3o idénticas para a tragdo e compressao,
entendendo-se que tais taxas de trabalho pressupdem a sujeicdo da mesa de compressao da viga
contra a flambagem lateral pois, caso contrario, a viga se romperia nas proximidades do seu
limite eléstico, devido a flecha lateral da mesa comprimida. Donde se conclui que a mesa
comprimida se comporta como uma coluna, admitindo o emprego de féormulas que reduzem a
taxa de trabalho admissivel em funcdo do efeito de flambagem. E recomendavel que se faga a
verificagdo da flambagem da mesa comprimida, desde que a distancia entre pontos de apoio
lateral seja maior que 40 vezes o raio de gira¢do da se¢do transversal.

Ha também a possibilidade da ocorréncia da flambagem diagonal da alma.
Porém, nos perfis laminados comuns, ¢ de pouca importancia, o que s6 deve ser verificado com
cuidado na alma das vigas de perfis compostos. O mesmo se pode dizer da flambagem segundo
um eixo vertical da alma.

Vigas flexo-comprimidas ou flexo-tracionadas.

A semelhanca do que foi visto para estruturas de madeira, deve-se adicionar a
tensdo de flexao a tensdo de tragdo ou tensdo de compressao, para considerar o efeito conjunto
da solicitagdo de flexdo com compressao ou tragdo, conforme for o caso.
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d) Ligacdes em pecas estruturais de aco

As ligacdes em pecas estruturais de aco podem ser soldadas, parafusadas ou
rebitadas.

d.1) LigacOes soldadas

As ligagdes soldadas podem ser em angulo ou em topo, conforme figura a seguir.

hsI EN I <>I 8< %
simples
60a70°
T ls=lg+1lg pp—
’ ’ Solda ! !
\ N AR
| - em"V"
pa—— \ ——
1 60 a 70°
Y
by 1
2 o hs| — Tomm — 5> /2
duplo"V"
Solda de Filete

2a3mm

a) Solda em Angulo b) solda em topo
Figura 13 - Tipos de ligacdes soldadas.

O célculo de ligagdes soldadas consiste em obter a altura da solda, hs (em geral
adotada como a espessura da barra) e o comprimento total da solda, Is.

Adotando-se hs, como a espessura da barra, pode-se calcular o comprimento total
da solda por:

- para solda em dngulo

N

>_ —mix
® 0,715 -hs
onde: Nmax = forca a ser absorvida pela ligacao
15 = 700 kgt/cm?, no caso de ago carbono, ¢ 1000 kgf/cm?, no caso
de acgo de baixa liga.

- Para solda em topo

> Nméx

g 2= , para esforgos de tracao
Ts(+)-hs

N max

" 15(-)-hs

s , para esfor¢os de compressdo

onde: Nmax = forca a ser absorvida pela ligagao;

Ts (+) = 900kgf/cm?, no caso de aco carbono, ¢ 1.300kgf/cm?, no
caso de aco de baixa liga;

s (-) = 1.000kgf/cm?, no caso de ago carbono, e 1.440kgf/cm?, no
caso de aco de baixa liga.
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d.2) LigacgOes parafusadas ou rebitadas

No caso de ligacdes parafusadas ou rebitadas, deve-se obter o numero de
parafusos ou rebites necessarios em cada lado da ligagao.

A for¢a admissivel, F, em cada parafuso ou rebite pode ser obtida por:

- No caso de corte simples (um plano de corte), usar o menor dos seguintes
valores:

onde: F= forca admissivel no parafuso, ou rebite, em kgf;

d = didmetro do parafuso, em cm;

O min = menor espessura das pegas de ligacdo, no caso de corte

simples, ou 0 menor valor entre a espessura da peca central e a soma das cobrrejuntas, no caso
de corte duplo, em cm;

0 = tensdo admissivel ao cisalhamento do tronco (ver tabela);

G esm = tensdo admissivel ao esmagamento do furo (ver tabela).

Em seguida pode-se obter o nimero de parafusos, ou rebites, np, por:

N max

np 2
F

onde: Nmax = forca a ser absorvida pela ligagao.

As ligagdes parafusadas podem ser utilizadas para absorver forgas axiais ao
parafuso. Neste caso, a for¢ca admissivel do parafuso, sera o menor dos seguintes valores:

2
= 08-mw-d° — = mw-d-hp -
F:T'Gago ou F:Tp"[ago
onde: d = didmetro do parafuso, em cm;

hp = altura da porca, em cm;
G aco = tensdo admissivel do ago (ver tabela), em kgf/em?;

F= forga admissivel de um parafuso, em kgf.
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Porca
f=—}— Parafuso

Figura 14 - Ligacao parafusada com forc¢a axial

Exemplo: Dimensionar a ligacdo do n6 3, da trelica dos exemplos 1 e 2, deste
item, sabendo-se que a barra do banzo superior desta treliga ¢ composta por duas cantoneiras de
abas iguais L 2"x2"x1/4" e a chapa de n6 tem espessura de 3/16" (0,476 cm). Utilizar ago
carbono.

Chapa de ligagdo
/\ Espessura 3/16" (0,476 cm)

2L2"x2"x 1/4"

1700 kef

Barra 3-7

>/\2L 11/4"x11/4"x3/16"

2L1"x1"x 1/8"

a) No caso de ligacdo soldada
- Ligacdo da barra 3-7 na chapa de ligacao
hs =8 =3/16"= 0,476 cm

N max

>
0,7 15 -hs

1700
$70,7-700-0,476

s , solda em angulo

=73cm adota—se /¢ =8cm

- Ligacdo da barra 3 - 6 na chapa de ligacao

hs=0 :%:0,317cm

> Nmix
0,7 15 -hs

[ s 400
0,7-700-0,317

s , solda em angulo

=2,6cm adota—se /¢ =3cm
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- Ligagdes da chapa de ligagao ao banzo superior

O correto seria obter a resultante das forgas aplicadas pelas barras 3 -6e3 -7 ¢

obter o comprimento da solda. Na pratica, simplesmente, somam-se os comprimentos de solda
e aplica-se nesta ligagao.

ly=8+3=11cm
hy =6=1/4"=0,635cm

Assim a ligacao ficara:

“M‘v

b) No caso de ligacao rebitada ou parafusada
Adotando-se rebites de didmetro igual a 1/4" (0,635 cm) obtem-se:

- Ligagdo da barra 3-7 na chapa de ligacdo. No caso o rebite ¢ solicitado a corte
duplo

nd? o 70,6352
2

F=

1050 = 665kgf , ou

F=d-8,, - Gesm = 0,635-0,476-2800 = 846 kgf
(8min =3/16"<2x3/16")

Utiliza-se portanto F =665 kgf, obtendo-se o nimero de rebites:
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N...

np > —22% = 1700 =~ 2,6=>adota —se 3 rebites de 1/4".
F 665

- Ligacdo da barra 3-6 na chapa de ligagdo - corte duplo

42
F:%-r:665kgf,0u

F=d 8, -Gesm = 846kgf
(8,in =3/16"<2x1/8")
Utiliza-se portanto F =665 kef,

Nrgéx _ 400

np =
P 665

~ (0,6 =>adota — se 2 rebites de 1/4".

As normas brasileiras recomendam utilizar no minimo dois parafusos ou rebites,
pois um defeito de fabrica¢dao no parafuso ou rebite, comprometera toda a estrutura.

- Ligagdo da chapa de liga¢do ao banzo superior

De forma analoga ao item a, adotam-se 5 rebites de 1/4", e a ligagdo ficara:

\
X
X Rebites de 1/4"
>< X
X Xy
X +7 X
— +
/
LIl

Observacao: As dimensdes da chapa de ligacao devem ser tais que permitam a colocagdo dos
rebites ou parafusos.
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4.3 - DIMENSIONAMENTO DE ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO
1 — Calculo de concreto armado no estado-limite altimo
1.1 - Generalidades

O novo conceito de célculo consiste em estabelecer como seguranga de uma se¢ao
sujeita a um momento M, também chamado de momento caracteristico My, a de que a se¢do
atingird o seu estado-limite de seguranga (ruptura) quando atuar um momento igual a My
multiplicando por um coeficiente yr, chamado de coeficiente de seguranga. O momento
corresponde a este estado-limite da secdo ¢ chamado de momento Gltimo, momento de ruptura
ou simplesmente momento de calculo, designado por Mg.

Md =Yt Mk.

O fator de seguranga yr, também chamado fator de majoracdo das cargas ¢ igual a
1,4 pela nova norma brasileira.

Multiplicando o momento atuante pelo coeficiente de seguranga 7y, isto €, obtido o
momento de calculo My, o problema do dimensionamento consiste em fazer com que as
dimensdes da se¢ao sejam tais que o colapso se realize para o momento Mg.

O problema tem que ser resolvido dentro das hipoteses fixadas para o estadio III,
quais sejam:

a) as secoes transversais se conservam planas até a ruptura;

b) o encurtamento de ruptura do concreto a compressao ¢ de 3,5 mm/m na flexao
simples;

¢) o alongamento maximo permitido ao longo da armadura de tracdo ¢ de 10
mm/m a fim de evitar deformagao pléstica excessiva.

d) a distribuicdo das tensdes do concreto na secdo se faz de acordo com o
diagrama paréabola-retangulo da Figura (a);

. f—b — Scd :3,5 mm/m 0,85 fed
i
X
h d
Lr———— H
(@
LYY d
L[ A &
. F—b — €cd 0,85 fod
RC
Y =0,80x <
X
I O I N S
h z
d (b)
00 i N i
,,,,,,,, S B
L d
L[ A &
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Permite-se substituir o diagrama parabola-retingulo por outro retangular com
altura 0,8 vezes a distancia da linha neutra (Figura (b)).

Para levar em conta o chamado efeito de rusch, definido como a tendéncia que a
resisténcia do concreto tem de se reduzir sob a a¢do da carga permanente, a tensdo maxima na
fibra mais comprimida ¢ multiplicada por 0,85 no caso das se¢des retangulares e naqueles em
que a largura da zona comprimida decresce a medida que se aproxima da linha neutra.

Nas se¢des em que a largura cresce a medida que se aproxima da linha neutra
(secdes triangulares ou circulares, por exemplo) o coeficiente 0,85 da figura 3.4 ¢ substituido
por 0,80.

As tensdes a adotar no estado-limite ultimo sdo as de ruptura, chamadas tensdes
caracteristicas, divididas por um coeficiente de minoracao.

Para o concreto, a tensdo no estado-limite (tensdo de célculo) ¢ dada pela formula:

for
Ye

fcd =

Onde: fy (tensdo caracteristica) € a tensdo minima de ruptura obtida nos ensaios
e para y. adota-se 1,4.

O coeficiente de minoragdo, Y., tem por objetivo corrigir o fato de que as tensoes
de ruptura dos concretos (fe), nas constru¢des, podem ter valores inferiores aos dos corpos de
prova ensaiadas em laboratorio, em cujos resultados se baseiam a dosagem do concreto.

e) a tensdo na armadura ¢ tirada do diagrama tensdo-deformacdo do ago
empregado.

Se for atingido o ponto de escoamento da armadura, a tensdo de calculo sera

f
foq=—
Y Vs

As tensdes de escoamento obtidas nos ensaios sdo, assim, divididas por um
coeficiente de minoracdo ys=1,15 para prever possivel deterioragdo das propriedades do ago
com o tempo e pequenos erros de posi¢ao das armaduras na obra.

1.2 - Propriedades dos acgos

Os agos com patamar de escoamento sao designados por CA-40A, CA-50A, CA-
60A, onde o numero representa o limite de escoamento em kg/mm’ e a letra A significa a
existéncia de patamar de escoamento.

Para os acos sem patamar de escoamento, define-se como escoamento
convencional o ponto do diagrama tensdao-deformagdo para o qual, se a carga for retirada, o
diagrama segue uma linha reta, paralela ao diagrama de carregamento, deixando uma
deformacao residual de 2 mm/m.

Os acos encruados, sem patamar de escoamento, sdo designados por CA-40B, CA-
50B, CA-60B, onde a letra B significa a ndo existéncia de patamar de escoamento.

. 2

Para os acos com escoamento acima de 4.000kg/cm” (CA-50 ou CA-60), tenham
ou ndo patamar de escoamento, ¢ exigida a existéncia de mossas ou saliéncias a fim de
melhorar sua aderéncia.
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O limite de escoamento real ou convencional ¢ designado por Fy.

Para o ago com patamar de escoamento (categoria A), o diagrama tem o aspecto
indicado na figura (a) limitado pela linha LL correspondente ao alongamento de 10mm/m.

A tensdo de escoamento e o alongamento de célculo do ago com patamar sao:

f
f o=
yd 715
f
yd
8 [ —
yd ES

Onde: Eg ¢ o modulo de elasticidade do ago.

A
4 cTS cSS B E F
= —F
/1 /1 |
/) /| |
; A // | // J }
L RN /N
~ ~
/ N } } /o }
/ 1 : s :
A \ B <l |/ \ I
I I | > / I ¢ I
\ \ \ "l 1ty \
: : : 2 |
} ; fy | 0,85fyd O/}/ } }
I fyd I } /i } \
| | | /1 I |
I I | /o I I
| | | - | |
! ! ! Es s | 10mm/m | Es
> -~ : >
fyd/ES L H— 0,002 H—0002—
¥— fyd/Es —
(@ Y (b)

Para o ago sem patamar de escoamento, o diagrama tem o aspecto indicado na figura
(b), podendo ser usado o diagrama obtido nos ensaios, deslocando paralelamente a reta AO, de
tal forma que as ordenadas segundo esta paralela fiquem divididas por v.

Assim, no ponto E de escoamento, a tensdo e o alongamento sdo:

fyq
T e Eug = ——+0,002
4TS ¥4 7,

Na falta de ensaios, pode-se obedecer aos detalhes indicados no diagrama da fig (b).

Observa-se na figura (b) que até uma tensdo de 0,7 da tensdo de escoamento
superficial de calculo fy4, o diagrama ¢ linear. No trecho AE, o diagrama ¢ curvo, sendo E o
ponto de escoamento convencional do aco sem patamar (correspondente & deformagao residual
de 2mm/m ao descarregar a armadura durante o ensaio).

O prolongamento da linha OA, até a linha EF', paralela ao eixo, d4 o ponto B que
determina o diagrama OBF', correspondente a um ago de categoria A com 0 mesmo
escoamento do aco B representado na linha OAEF.

Se adotarmos ao aco de categoria B um patamar de escoamento a partir do ponto E,
verificaremos que dois acos de mesmo escoamento de categorias A e B tem diagramas
coincidentes nos trechos OA e EF', diferindo somente no trecho AE, que é curvo no aco de
categoria B e composto de duas retas no ago de categoria A.
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1.3 - Propriedades do Concreto

As caracteristicas essenciais do concreto, a considerar no dimensionamento a
flexdo, sdo 0 seu encurtamento maximo €. = 3,5mm/m e sua resisténcia caracteristica f.y.

Esta ultima ¢ calculada em funcao da resisténcia adotada para efeito de dosagem
do concreto, em fungdo da resisténcia do concreto com 28 dias de idade, ou seja:

f(:k = fc28 - 1965 Sd
onde:

-1,65 ¢ o coeficiente dado pela teorica das probabilidades, com o objetivo de
garantir que somente 5% dos corpos de prova se rompam com resisténcia inferior a fi;

-S4 € o desvio padrao de dosagem igual ao desvio padrdo S, multiplicado por um
coeficiente X, que varia de 1,10 a 1,35, em fun¢do do niimero de corpos de prova.

Nao se toma para Sy valor inferior a 20kg/cm?. Quando ndo ¢ conhecido o desvio
padrdo S,, o construtor fixa o valor de f;s, a ser usado no célculo da dosagem, partindo do
modo como pretende conduzir a construgao.

Para Sq utilizam-se os seguintes valores:

a) Quando houver assisténcia de profissional legalmente habilitado, especializado
em tecnologia do concreto, todos os materiais forem medidos em peso e houver medidor de
agua, corrigindo-se as quantidades de agregados miudo e de 4gua em fun¢do de determinagdes
freqlientes e precisas do teor de umidade dos agregados, e houver garantia de manuteng¢ao, no
decorrer da obra, da homogeneidade dos materiais a serem empregados:

Sq¢= 40 kg/cm? (4 MPa)

b) Quando houver assisténcia de profissional habilitado, especializado em
tecnologia do concreto, o cimento for medido em peso e os agregados em volume, e houver
medidos de agua, com correcdo do volume do agregado mitdo e da quantidade de agua em
funcdo de determinagdes freqiientes e precisas do teor de umidade dos agregados:

Sq¢= 55 kg/cm? (5,5 MPa)

¢) Quando o cimento for medido em peso e os agregados em volume ¢ houver
medidor de agua, corrigindo-se a quantidade de 4gua em funcdo da umidade dos agregados
simplesmente estimada:

S¢= 70 Kg/cm? (7 MPa)

Quando o projetista fixa o valor da resisténcia caracteristica fi, o construtor
deverd dosar o concreto para uma resisténcia a 28 dias com os valores indicados pelas formulas
acima, em fung¢do do tipo de controle que sera adotado na execugao do concreto.

Se, ao contrario, o construtor fornecer a resisténcia que preve para o concreto a 28
dias, e, a0 mesmo tempo, informa o controle que adotard, o projetista tirara fox em fungdo de
f.os usando as mesmas formulas.

195



Exemplos:

a)Se o projetista usou a resisténcia fx = 150 kg/cm? e o construtor efetuou o
controle do tipo a para o concreto, a resisténcia de dosagem sera:

fs =150+ 1,65 .40 =216 kg/cm?

b) Se o construtor pretende dosar um concreto para obter f3 = 200 kg/cm? e vai
usar o tipo ¢ de controle do concreto, a resisténcia caracteristica para o calculo da estrutura
sera:

fok =200 - 1,65 . 70 = 85 kg/cm?

A tabela a seguir apresenta valores aproximados de consumo de material,
dosagem, rendimento e resisténcia dos principais tragos de concretos.

TABELA 1
Tracos de concreto, confeccio e suas respectivas resisténcias.

Consumo de cimento | Consumo de Consumo de brita e Fek (kg/cm?) provavel
3 3 3 .
Trago por m de concreto areia por m dgua por m de concreto Idade em dias
em em SAC08 seca 3% de n°l | n°2 Agua
kg de | litros |, umidade | .. . 28 3 7 28
volume peso litros . litros | litros | litros
50 kg litros

1:1:2 1:1,08:1,96 | 514 10,3 | 363 | 363 465 363 | 363 226 228 | 300 400

1:1%:3 | 1:1,63:2,94 | 387 7,7 | 273 | 409 524 409 | 409 218 188 | 254 330

1:2:2% | 1:2,17:2,94 | 374 7,5 264 | 528 676 330 | 330 206 148 | 208 290

1:2:3 1:2,17:2,94 | 344 6,9 | 243 | 486 622 364 | 364 210 117 | 172 254

1:2%:3 | 1:2,71:294 | 319 6,4 225 | 562 719 337 | 332 207 100 150 225

1:2:4 1:2,17:3,92 | 297 5,94 | 210 | 420 538 420 | 420 202 90 137 210
1:2%:4 | 1:2,71:3,92 | 276 55 195 | 487 623 390 | 390 201 74 114 185
1:2%:5 | 1:2,71:4,69 | 246 4,8 174 | 435 657 435 | 435 195 58 94 157

1:3:5 1:3,25:4,89 | 229 4,6 162 | 486 622 405 | 405 202 40 70 124

1:3:6 1:3,28:3,87 | 208 4,2 147 | 441 564 441 | 441 198 30 54 100

1:4:8 1:4,34:7,83 | 161 3,2 111 | 436 584 456 | 456 194 - - -

Altura das caixas 35x45 | N°. de caixas por saco de Rendimento
Tracgo . Fatores a/c e c/a por saco de
cm cimento
50kg
Voll':;‘l‘ne Areia | PUO | BUR T greia | BT BUR g | kg | vsaco I;(‘)tlfé’:e‘ti(f

1:1:2 20,7 22,4 22,4 1 1 1 0,44 2,27 22,0 97,2
1:1%:3 | 21,5 33,6 33,6 2 1 1 0,49 2,04 24,5 129,2
1:2:2% | 28,7 28,1 28,1 2 1 1 0,55 1,62 27,5 133,2
1:2:3 28,7 33,6 33,6 2 1 1 0,61 1,64 30,3 145,6
1:2%:3 | 239 33,6 33,6 3 1 1 0,65 1,54 32,5 1579
1:2:4 28,7 22,4 22,4 2 2 2 0,66 1,47 34,0 168,3
1:2%:4 | 239 22,4 22,4 3 2 2 0,73 1,37 36,5 181,2
1:2%:5 | 239 28,0 28,0 3 2 2 0,79 1,27 39,5 203,3
1:3:5 28,7 28,0 28,0 3 2 2 0,88 1,14 44,0 218,1
1:3:6 28,7 33,6 33,6 3 2 2 0,95 1,05 47,5 240,9
1:4:8 28,7 29,9 29,9 4 3 3 1,20 0,83 60,0 312,5
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1.4 - Tipos de ruptura

Quando se imagina a ruptura realizada com a concomitancia do esmagamento do
concreto (g4 = 3,5 mm/m) e a tensao maxima de tracdo na armadura (fyd) diz-se que a secgdo ¢
normalmente armada.

A figura a seguir mostra a situacdo da secdo normalmente armada. Neste caso,
supde-se que o esmagamento do concreto na zona comprimida se realizou no exato momento
em que a armadura iniciou o escoamento.

H4, no entanto, a considerar que isto nem sempre acontece, podendo as se¢des ser
super-armadas ou sub-armadas.

Nas pegas super-armadas, o esmagamento do concreto se inicia antes de a armadura
entrar em escoamento € nas pegas sub-armadas, a armadura entra em escoamento antes de o
concreto comprimido se romper.

E o caso de pecas com altura superior a obtidas no calculo da secdo normalmente
armada. Na realidade, na pratica, para economizar armadura, ¢ comum usarem-se alturas
grandes, sendo portando, muito freqiiente o uso de se¢do sub-armada.

1.5 - Formulas gerais para o calculo das secdes retangulares com armadura simples.

Com a observacdo da figura a seguir pode-se chegar as férmulas de
dimensionamento.

/ b ’ €d =3,5mm/m 0,85 fed 0,85 fed
N °
< —
RC
Y =0,80x < )
X
d - z
Ry
Q—? 7777777777 VAR e ———— ——_—— L - NS
X A Eyd Ag fyd

Estabelecendo a condi¢do de o esmagamento do concreto (ruptura por compressao)
se realizar no mesmo momento em que se inicia o escoamento do ago, deduz-se a formula que
da a altura minima.

Para que a ruptura do concreto e o escoamento do ferro se iniciem
concomitantemente, devem ser atingidas, ao mesmo tempo, as deformagdes €4 € €yq. Assim:

Para o concreto: g.4 = 3,5 mm/m.

Como ja foi visto, para 0o aco com patamar de escoamento, o alongamento da
armadura no inicio do escoamento ¢ dado pela formula:

ey =0
y ES

Onde: Es ¢ o mddulo de elasticidade do aco cujo o valor ¢ 2.100.000 kg/cm?.
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Para os ferros encruados sem patamar de escoamento a férmula ¢:

fyd
£yq = —=—+0,002
ES
Onde: fy4 € a tensdo de escoamento convencional de célculo.

Na tabela que se segue estdo escritos os valores de fy, f,q € €4 para os principais
acos brasileiros.

TABELA 2
Tensoes de escoamento e deformacdes de acos brasileiros

Aco fy (kg/cm?) fya(kg/cm?) gya(mm/m) €ya(mm/m)
CA-50A 5000 4348 2,070 -
CA-60A 6000 5217 2,484 -
CA-50B 5000 4348 - 4,070
CA-60B 6000 5217 - 4,484

Em MPa dividir por 10.

A lei de Bernoulli permite obter a posi¢do da linha neutra no estado limite ultimo:
X=—red __.q-gd
€cd +Eyd
Com o valor de X calcula-se y:
Y=08-x=08-&d
Fazendo s = 0,8&, tem-se
Y =sd

Partindo dos valores €. = 3,5 mm/m e de &4, encontra-se na tabela 3 os valores de &
e s para os acgos usados na pratica, onde se vé que a posicao da linha neutra ndo depende das
tensoes limites.

O equilibrio entre 0 momento de ruptura Md e o sistema de tensdes (Fig. anterior) é:
Mg=R..Z=R;. Z

onde, conforme a figura, tem-se:

z:d_zzd(l_ij
2 2

Quanto as resultantes das tensoes, tem-se:

Rc=085b.y.fua e Ri=A. fiq
Fazendo: 1—§=(p

tem-se: Z=¢-d e y=sd
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Calculo da Altura

Para efeito de célculo da altura, substitui-se R, e Z na formula de My por seus

respectivos valores. Entdo:

Yt € Ye.

Mg=0,85b.d.s.fq.0.d
ouseja: Mg=0,85s.¢.b.d*. fy4
fazendo: n=0,85s. @, tem-se:
Mg=pn.b.d*. fq

Onde pode-se chegar a

o [ Mg
n-feq b

Chamando de r o primeiro radical, tem-se:

d=r. M
b

As formulas anteriores sdo absolutamente gerais, pois independem dos coeficientes

Os valores de u e r sdo encontrados na tabela 3. Nesta tabela, pode-se entrar com fq

independentemente do valor y.. Entrando com fi o valor de y. = 1,4 esta implicito.

TABELA 3

Elementos para calculo da altura minima de se¢des retangulares com armadura simples

(secao normalmente armada)

Para My em kgm, b em m, A em cm? e d em cm

Aco

Valores de r paray.=1,4 e f (kg/cm’) igual a
fv fyd g s ¢ p a ck
’ 100 | 120 | 140 | 160 | 180 | 200 | 220

CA-50A

5000]4348|0.628 |0.503 | 0.749]0.320 | 32.55| 0.209| 0.191| 0.177| 0.165| 0.156| 0.148| 0.141

CA-50B

5000]4348|0.462 |0.370 | 0.815]0.256 | 35.44| 0.234| 0.213| 0.198| 0.185| 0.174| 0.165| 0.158

CA-60A

6000|5217]0.585]0.468 | 0.766|0.305 | 39.97| 0.214] 0.196] 0.181| 0.169| 0.160| 0.152| 0.144

CA-60B

6000]5217|0.438 |0.351 | 0.825]0.246 | 43.03| 0.239| 0.218| 0.202| 0.189| 0.178| 0.169| 0.161

Valores de f.4 para entrada quando y. # 1,4 71 86 100 | 114 | 129 | 143 | 157

Calculo da armadura

Tem-se, pela equagdo de equilibrio, substituindo Rt e z por seus valores:
Md:As. fyd.(p.d
Portanto:
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My

A ot d
¢-Tyq-

O célculo da armadura costuma ser feito adotando-se um valor prévio para d. Neste
caso, calcula-se um dos valores:

My d
H=——"— ou r=
b-d”-f4 M4
b

A entrada na tabela com o valor de p permite usar qualquer valor para foq.

Entrando com um destes valores na tabela 4, obtém-se os coeficientes ¢ € oo com 0s
quais se calcula a se¢do de ferros.

Para se obter A; em cm? entrando com o momento em kgm, basta usar d em metro
nesta formula. Com o momento em tm, usa-se fyd em t/cm? e d em metro para se obter A; em
cm?.

O mesmo se obtém usando d em cm se fizer

¢ fyd
100
Assim, com My em kgm e d em cm, obtém-se A; em cm? pela formula:
M
Ag=—4
o-d

onde o valor de o se obtém entrando na tabela 4 com p our.

TABELA 4
Elementos para calculo da armadura para secdes retangulares com armadura simples

Para My em kgm, b em m, d em ¢cm e A; em cm?

s 0 " o, para aco Valores de r para Y, = 14e fck(kg/cmz) igual a
50 60 100 120 140 160 180 200 220
0.048 0.931 0.041 40.48 48.57 0.584 0.533 0.494 0.462 0.436 0.413 0.394
0.138 0.931 0.109 40.48 48.57 0.358 0.327 0.303 0.283 0.267 0.253 0.242
0.140 0.930 0.111 40.43 48.52 0.356 0.325 0.301 0.281 0.265 0.252 0.240
0.160 0.920 0.125 40.00 48.00 0.334 0.305 0.283 0.264 0.249 0.237 0.226
0.180 0.910 0.139 39.57 47.48 0.317 0.270 0.268 0.251 0.236 0.224 0.214
0.200 0.900 0.153 39.13 46.96 0.303 0.276 0.256 0.239 0.226 0.214 0.204
0.220 0.890 0.166 38.70 46.43 0.290 0.265 0.245 0.229 0.216 0.205 0.196
0.240 0.880 0.180 38.26 4591 0.279 0.255 0.236 0.221 0.208 0.198 0.188
0.260 0.870 0.192 37.83 45.39 0.270 0.246 0.288 0.213 0.201 0.191 0.182
0.280 0.860 0.205 37.39 4487 0.262 0.239 0.221 0.207 0.195 0.185 0.176
0.300 0.850 0.217 36.96 4435 0.254 0.232 0.215 0.201 0.189 0.180 0.171
0.320 0.840 0.228 36.52 43.83 0.248 0.226 0.209 0.196 0.185 0.175 0.167
0.340 0.830 0.240 36.09 43.30 0.242 0.221 0.204 0.191 0.180 0.171 0.163
0.360 0.820 0.251 35.65 42.78 0.236 0.216 0.200 0.187 0.176 0.167 0.159
0.380 0.810 0.262 35.22 42.26 0.231 0.211 0.196 0.183 0.172 0.164 0.156
0.400 0.800 0.272 34.78 41.74 0.227 0.207 0.192 0.179 0.169 0.160 0.153
0.420 0.790 0.282 34.35 41.22 0.223 0.203 0.188 0.176 0.166 0.158 0.150
0.440 0.780 0.292 33.91 40.70 0.219 0.200 0.185 0.173 0.163 0.155 0.148
0.460 0.770 0.301 33.48 40.17 0.216 0.197 0.182 0.171 0.161 0.153 0.145
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continuagao

s o, para aco Valores de r para Y, = 14e fck(kg/cmz) igual a
¢ # 50 60 100 120 140 160 180 200 220
0.480 0.760 0.310 33.04 39.65 0.213 0.194 0.180 0.168 0.158 0.150 0.143
0.500 0.750 0.319 32.61 39.13 0.210 0.191 0.177 0.166 0.156 0.148 0.141
0.520 0.740 0.327 32.17 38.61 0.207 0.189 0.175 0.163 0.154 0.146 0.140
0.540 0.730 0.335 31.74 38.09 0.204 0.187 0.173 0.162 0.152 0.145 0.138
0.560 0.720 0.343 31.30 37.57 0.202 0.185 0.171 0.160 0.151 0.143 0.136
0.580 0.710 0.350 30.87 37.04 0.200 0.183 0.169 0.158 0.149 0.141 0.135
0.600 0.700 0.357 30.43 36.52 0.198 0.181 0.167 0.157 0.148 0.140 0.134
0.620 0.690 0.364 30.00 36.00 0.196 0.179 0.166 0.155 0.146 0.139 0.132
0.640 0.680 0.370 29.57 35.48 0.195 0.178 0.164 0.154 0.145 0.138 0.131
0.660 0.670 0.376 29.13 34.96 0.193 0.176 0.163 0.153 0.144 0.137 0.130
0.680 0.660 0.381 28.70 34.43 0.192 0.175 0.162 0.151 0.143 0.136 0.129
0.700 0.650 0.387 28.26 33.91 0.190 0.174 0.161 0.150 0.142 0.135 0.128

2 - Calculo dos esforc¢os nas lajes

2.1 - Classificacio das lajes

As lajes se classificam em dois grupos:

a) Lajes armadas numa unica direcdo, quando a relacdo entre o maior € o menor vao

¢ maior do que 2. Sdo calculadas como apoiadas em uma sé dire¢do (vao menor).

b) Lajes armadas em cruz, quando a relagdo entre o maior € 0 menor vao ¢ menor ou

igual a 2. Sdo calculadas como apoiadas nas duas diregoes.

2.2 - Carga por metro quadrado

A primeira operagdo de célculo de uma laje ¢ a determinagdo da carga que atua em

cada metro quadrado, a qual se compde das seguintes parcelas:

1) Carga util ou sobrecarga, constituida pelo peso dos moveis, pessoas e objetos que

atuam sobre a laje.

a) em forros nao destinados a depOSItOS .....c.eeeveveeerveeeriieeiee e 50 kg/m?
b) em dormitorios, salas, copa, cozinha e banheiro .............ccccceevveenennen. 150 kg/m?
¢) em despensa, areas de servico, lavanderia e escritorios ...................... 200 kg/m?
d) em salas de reunides ou de acesso publiCO ........cccevvreriieniieniieniieien, 300 kg/m?
e) em saldes de bailes, ginastica OU €SPOTLES .....c.eeevveeerveeerereeeiieeerieeenes 500 kg/m?

f) em salas de arquivos, bibliotecas ou depoésitos, determinar conforme o caso.

Em qualquer parapeito deve-se considerar aplicada, na altura do corrimdo, carga

horizontal de 80 kg/m (0,8kN/m).
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1) Peso proprio da laje, que é determinado partindo de uma altura estimada para a
laje. Esta altura, que nos casos de edificios comuns varia de 5 a 12 centimetros, deve ser
multiplicada pelo peso especifico do concreto armado (2.500 kg/m’), para se ter o peso préprio
por metro quadrado de laje.

A espessura das lajes nao deve ser menor que:
a) 5 cm em lajes de cobertura ndo em balango;
b) 7 cm em lajes de piso e lajes em balanco;

¢) 12 cm em lajes destinadas a passagem de veiculos.

IIl) Peso do pavimento e revestimento, incluindo peso dos tacos ou ladrilhos,
camada de fixagdo e revestimento inferior das lajes.

Geralmente toma-se 50 kg/m?.

1V) Peso de paredes.

Havendo paredes que carreguem sobre a laje, deve-se calcular o peso por metro
corrente dessas paredes, o que se obtém multiplicando o pé direito pela espessura e pelo peso
especifico do material. Para a alvenaria de tijolos macicos, o peso especifico ¢ de 1.600 kg/m® e
para a de tijolos furados 1.200 kg/m’.

Nas lajes armadas em cruz, a carga das paredes é computada dividindo o peso total
das paredes pela area da laje, obtendo-se uma nova parcela para a carga por metro quadrado. J&
no caso das lajes armadas numa s6 direcdo, a carga da parede deve ser estudada atendendo a
sua situagdo como carga aplicada em uma faixa de pequena largura, como passamos a expor.

Para as lajes armadas numa dire¢do, deve-se distinguir dois casos: paredes paralelas
a direcdo da armacdo e paredes normais a esta direcao.

No primeiro caso, considera-se a parede como distribuida em uma faixa de largura
igual a 1/2 do vao menor (dire¢do da armacdo, Figura a). No segundo caso, a parede deve ser
considerada como concentrada (Figura b).

P

q=—
fx
K 4

Vi ly - lp

1
2

S
3

(a) (b)
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V) Peso de enchimento.

Nas lajes rebaixadas destinadas a prever espago para execucdo de canalizagdes,
quando for projetada uma camada de enchimento, deve-se calcular a carga por metro quadrado,
devida ao enchimento, multiplicando a sua espessura pelo peso especifico de 1.000 kg/m’
(escoria, pedacos de tijolos com argamassa magra, etc).

Os rebaixos de varanda tém, em geral, 5 cm, sendo que este tipo de rebaixo ndo leva
enchimento. Nas varandas constituidas por lajes em balango, sera preferivel ndo usar rebaixo,
para evitar emprego de um detalhe complicado de armadura negativa, quando ha diferenca de
nivel entre a laje do balango ¢ a laje vizinha.

A
Ly Ly
1 1 1
1 B 1
Lo 420 / 420 ———

Exercicio: Seja calcular a carga por metro quadrado do piso para habitacdo comum
dado na figura a seguir.

1) Sobrecarga (pessoas e moveis para habitagdo comum) 150 kg/m?
2) Peso da pavimentagdo (Pavimento, camada de fixagao e revest) 50 kg/m?
3) Peso proprio (Para espessura de 8 cm) 2.500 x 0,08 200 kg/m?

p =400 kg/m?

2.3 - Carga das lajes armadas em uma direcao.

Estudada a determinagdo da carga que atua em cada metro quadrado de laje,
supomos conhecida essa carga, que designaremos pela letra p.

Com o fim de simplificar o calculo das lajes, vamos dividi-las em uma série de
faixas de largura igual a 1 metro, que imaginamos independentes entre si.

As lajes armadas numa direcdo sdo calculadas como apoiadas nesta diregdo. A
carga que atua por metro corrente na faixa de largura igual a 1 metro ¢ a mesma carga p,
determinada anteriormente.

2.4 - Carga das lajes armadas em cruz

Consideram-se como armadas em duas dire¢des ou armada em cruz, as lajes em que
a relagdo entre o maior € o menor vao ndo € maior que 2, como ja foi dito. Estudaremos os
dois casos: lajes isoladas e lajes continuas.
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Caso das lajes isoladas

Suponhamos uma laje isolada apoiada em 4 paredes ou vigas e dividamo-la em duas
séries de faixas ortogonais de 1 metro de largura.

T -
L

A teoria denominada das "grelhas", para a determinagdo das cargas nas lajes
armadas em cruz, consiste em dividir a carga por metro quadrado em duas partes px e py, uma
para cada dire¢do, de modo que se tenha:

Pxtpy=p

A laje deve resistir aos esforgos que se desenvolvem nas duas diregdes sob a acao
das cargas, px € py.

Para a determinagdo das partes ou quinhdes de carga, px € py, admite a teoria das
grelhas que as faixas sdo independentes entre si e que os referidos quinhdes sdo constantes para
cada ponto da laje, em cada diregao.

Para o calculo de px € py, tomam-se as duas faixas centrais e igualam-se as flechas
no ponto central, calculadas nas duas diregdes.

Para o caso de apoio nos quatro lados, tem-se:
4
_5'px'€x4 £ _5.py'£y

¥ 384-E-1 Y 384.E-1
Como devemos fazer f = f;, tem-se:

4 4

Px - {x :py'fy
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onde:

Px

Py Py *Py

_ _ p
4, 4 , 4 4  , 4 4
P R A A
portanto:
4
px = by
X 4 4
x " +1ly
4
py =
y 4 4
" +ly

Substituindo cada apoio simples por um engaste perfeito, pode-se formar outros 5
casos de apoios, para os quais pode-se determinar as férmulas dos quinhoes.

igualdade das flechas far-se-a4 sempre no centro da laje, como acabamos de fazer.

Apresenta-se, a seguir, em resumo, as formulas dos quinhdes para os 6 casos de
apoio indicados na figura a seguir, que mais aparecem na pratica. Os hachurados na figura

indicam engastes perfeitos.

-
Ly
N
1° Caso
I l
% Lyx 7
AN 7
Ly
NE 7,
4° Caso
I l
% Lyx 7

Para a obtencdo das formulas dos quinhdes, parte-se das seguintes expressdes que
dao as flechas no centro de pegas sujeitas a carga uniformemente distribuida.

-
Ly
L Z
2° Caso
4 l
\ Lx 7
AN //
Ly
AN
-
%
5° Caso
| 4
A Lyx 7
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Vigas em dois apoios:

_5-p-£4
384E-1

Viga com 1 apoio e 1 engaste:

_2-p-£4
384E-1

Vigas com 2 engastes:

4
-
384E 1

Encontra-se para os seis casos de lajes isoladas da figura, formulas idénticas a

formula obtida anteriormente. Dividindo por sz e chamando de A a relagdo entre /y e /,,
obtem-se as féormulas abaixo:

1.° Caso 2.° Caso
‘ A4 5.04
A=—" px = P px =——17—p
x RS st
3.° Caso 4.° Caso
oo _ 5ot
: k4+1 5-k4+1
5.° Caso 6.° Caso
2.4 A4
Px=_—"4 P Px =3 ‘p
2.0 +1 AT +1

De um modo genérico, pode-se escrever px = Kx . p, sendo ky em fungdo de A.

Quando a condicao de apoio ¢ a mesma nas duas direcdes, pode-se empregar sempre
a formula do primeiro caso. Para a resolucdo répida dos quinhdes, empregam-se as tabelas 5 a
11, que dao coeficiente ky em funcdo de A. Para o 1° caso, por exemplo, o valor kx ¢;

24
_x4+1

k

X

Os quinhdes acham-se pelas formulas gerais:

px:kx-p c py:ky-p:(l'kx)p:p'px
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Caso das lajes continuas

O calculo dos quinhdes de carga nas lajes continuas, recai no caso das lajes isoladas,
se se supor que cada viga ou apoio intermediario assemelha-se a um engaste perfeito e cada

viga ou apoio externo funciona como apoio simples.

Nestas condi¢des, pode-se considerar cada painel como isolado, possuindo no

contorno engaste ou apoio simples, conforme se trate de viga central ou extrema.

TABELA 5
Calculo das lajes em cruz — Marcus
2
My = 4 My = atx qx =kxq
my my,
il kx my my

0,50 0,059 | 169,18 | 42,29
0,52 | 0,068 | 148,64 | 40,19
0,54 0,078 | 131,55 | 38,36
0,56 0,089 | 117,25 | 36,77
0,58 10,102 | 105,19 | 35,38
0,60 |0,115] 94,94 | 34.18
0,62 0,129 | 86,20 | 33,13
0,64 0,144 | 78,68 | 32,23
0,66 |0,159| 72,19 | 31,44
0,68 0,176 | 66,54 | 30,77
0,70 10,194 | 61,60 | 30,18
0,72 10,212 | 57,27 | 29,69
0,74 10,231 | 53,44 | 29,26
0,76 0,250 | 50,04 | 28,90
0,78 10,270 | 47,01 | 28,60
0,80 0,290 | 44,29 | 28,34
0,82 |0311 ] 41,84 | 28,13
0,84 10,332 | 39,62 | 27,96
0,86 0,354 | 37,61 | 27,81
0,88 10,375 | 35,77 | 27,70
0,90 10,396 | 34,09 | 27,61
0,92 10,417 | 32,54 | 27,54
0,94 10,438 | 31,11 | 27,49
0,96 10,459 | 29,79 | 27,45
0,98 10,480 | 28,57 | 27,43
1,00 10,500 | 27,43 | 27,43
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TABELA 6
Calculo das lajes em cruz — Marcus I 1
aly’ aly’
My =—— le:—X qx =kxq S —
X my

Cyllx kg My my Cyl 0« kx my my
1,00 0,500 27,43 27,43 - - - -
1,02 0,520 26,37 27,43 1,52 0,842 13,64 31,52
1,04 0,539 25,38 27,45 1,54 0,849 13,43 31,85
1,06 0,558 24,46 27,48 1,56 0,855 13,22 32,18
1,08 0,576 23,60 27,52 1,58 0,862 13,03 32,53
1,10 0,594 22,79 27,57 1,60 0,868 12,85 32,80
1,12 0,611 22,03 27,64 1,62 0,873 12,68 33,27
1,14 0,628 21,32 27,71 1,64 0,878 12,51 33,65
1,16 0,644 20,66 27,80 1,66 0,884 12,35 34,04
1,18 0,660 20,04 27,90 1,68 0,888 12,21 34,45
1,20 0,675 19,45 28,01 1,70 0,893 12,06 34,87
1,22 0,689 18,90 28,13 1,72 0,897 11,93 35,29
1,24 0,703 18,39 28,27 1,74 0,902 11,80 35,73
1,26 0,716 17,90 28,42 1,76 0,906 11,68 36,17
1,28 0,729 17,44 28,58 1,78 0,909 11,56 36,63
1,30 0,741 17,01 28,76 1,80 0,913 11,45 37,10
1,32 0,752 16,61 28,94 1,82 0,916 11,34 37,58
1,34 0,763 16,23 29,14 1,84 0,920 11,24 38,06
1,36 0,774 15,87 29,36 1,86 0,923 11,15 38,56
1,38 0,784 15,53 29,58 1,88 0,926 11,05 39,07
1,40 0,793 15,21 29,82 1,90 0,929 10,96 39,58
1,42 0,803 14,91 30,07 1,92 0,931 10,88 40,10
1,44 0,811 14,63 30,34 1,94 0,934 10,80 40,63
1,46 0,820 14,36 30,61 1,96 0,936 10,72 41,18
1,48 0,827 14,11 30,90 1,98 0,939 10,64 41,73
1,50 0,835 13,87 31,21 2,00 0,941 10,57 42,29

208




TABELA 7 T
Calculo das lajes em cruz — Marcus Ly
2 2 2
szql# Myqu# XX__qfX qx =kxq i
my my
Cyl 0« kg My Ny my

0,50 0,135 | 140,93 | 59,20 | 45,13
0,54 0,175 | 112,94 | 45,64 | 41,60
0,58 0,220 | 93,08 | 36,28 | 39,03
0,62 0,270 | 78,55 | 29,66 | 37,20
0,66 0,322 | 67,60 | 24,86 | 35,92
0,70 0,375 59,12 | 21,33 | 35,07
0,74 0,428 | 52,41 18,67 | 34,57
0,78 0,481 46,98 16,64 | 34,36
0,82 0,531 42,53 15,08 | 34,39
0,86 0,578 | 38,83 13,85 | 34,62
0,92 0,642 | 34,37 12,47 | 35,29
0,96 0,680 | 31,97 11,77 | 35,95
1,00 0,714 | 29,93 11,20 | 36,74
1,04 0,745 | 28,18 10,73 | 37,68
1,08 0,773 | 26,69 10,35 | 38,74
1,12 0,797 | 25,40 10,03 | 39,92
1,16 0,819 | 24,29 9,77 | 41,21
1,20 0,838 | 23,33 9,45 | 42,62
1,24 0,855 | 22,49 9,35 | 44,13
1,28 0,870 | 21,75 9,19 | 45,75
1,32 0,884 | 21,11 9,05 | 47,46
1,36 0,895 | 20,54 8,93 | 49,26
1,40 0,906 | 20,04 8,83 51,15
1,44 0,915 19,59 8,74 | 53,14
1,48 0,923 19,20 8,67 | 55,21
1,52 0,930 18,84 8,60 | 57,36
1,56 0,937 18,52 8,54 | 59,60
1,60 0,942 18,23 8,49 | 61,91
1,64 0,948 17,97 8,44 | 64,31
1,68 0,952 17,74 8,40 | 66,78
1,72 0,956 17,52 8,36 | 69,33
1,76 0,960 17,33 8,33 71,96
1,80 0,963 17,15 8,30 | 74,65
1,84 0,966 16,99 8,28 77,42
1,88 0,969 16,84 8,26 80,27
1,92 0,971 16,70 8,23 83,18
1,96 0,974 16,57 8,22 86,19
2,00 0,976 16,46 8,20 | 89,22




TABELA 8 T

Calculo das lajes em cruz — Marcus Ly

VR VA G g Xyzﬂl

my l’Ily ny l’ly
Cyl 0« kg My Ny my ny

1,00 | 0,500 | 37,14 | 16,00 | 37,14 | 16,00
1,04 | 0,539 | 34,42 | 14,84 | 37,22 | 16,05
1,08 | 0,576 | 32,11 | 13,88 | 37,45 | 16,19
1,12 | 0,611 | 30,14 | 13,08 | 37,81 | 16,41
1,16 | 0,644 | 28,46 | 12,42 | 38,29 | 16,71
1,20 | 0,674 | 27,00 | 11,85 | 38,89 | 17,07
1,24 | 0,703 | 25,75 | 11,38 | 39,59 | 17,50
1,28 | 0,729 | 24,66 | 10,98 | 40,40 | 17,99
1,32 | 0,752 | 23,70 | 10,63 | 41,29 | 18,53
1,36 | 0,774 | 22,86 | 10,34 | 42,28 | 19,12
1,40 | 0,793 | 22,12 | 10,08 | 43,35 | 19,76
1,44 | 0,811 | 21,46 | 9,86 | 44,50 | 20,45
1,48 | 0,827 | 20,88 | 9,67 | 45,74 | 21,17
1,52 | 0,842 | 20,36 | 9,50 | 47,05 | 21,94
1,56 | 0,855 | 19,90 | 9,35 | 48,43 | 22,76
1,60 | 0,868 | 19,48 | 9,22 | 49,88 | 23,60
1,64 | 0,878 | 19,11 | 9,11 | 51,40 | 24,49
1,68 | 0,888 | 18,77 | 9,00 | 52,99 | 25,41
1,72 | 0,897 | 18,47 | 891 | 54,64 | 26,37
1,76 | 0,906 | 18,18 | 8,83 | 56,36 | 27,36
1,80 | 0,913 | 17,94 | 8,76 | 58,14 | 28,39
1,84 | 0,920 | 17,72 | 8,70 | 59,97 | 29,44
1,88 | 0,926 | 17,51 | 8,64 | 61,88 | 30,54
1,92 |1 0931 | 17,32 | 8,59 | 63,83 | 31,66
1,96 | 0,936 | 17,14 | 8,54 | 65,84 | 32,81
2,00 | 0,941 | 16,98 | 8,50 | 67,92 | 34,00
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TABELA 9
Calculo das lajes em cruz — Marcus
2 2 2
zqu My:qli Xy = 4 dx =kxq
S y

Cyllx kx my Ny my

0,50 | 0,238 | 137,06 | 50,40 | 49,92
0,54 | 0,298 | 112,39 | 40,23 | 47,13
0,58 | 0,361 | 94,67 | 33,21 | 45,35
0,62 | 0,425 | 81,51 | 28,24 | 44,35
0,66 | 0,487 | 71,49 | 24,65 | 43,98
0,70 | 0,545 | 63,69 | 22,00 | 44,11

0,74 | 0,600 | 57,51 | 20,00 | 44,66
0,78 | 0,649 | 52,54 | 18,48 | 45,59
0,82 | 0,693 | 48,51 17,31 | 46,84
0,86 | 0,732 | 45,21 16,39 | 48,38
0,90 | 0,766 | 42,48 | 15,66 | 50,19
0,94 | 0,796 | 40,21 15,07 | 52,24
098 | 0,822 | 3831 14,60 | 54,52
1,02 | 0,844 | 36,71 14,22 | 57,01

1,06 | 0,863 | 35,34 | 13,90 | 59,70
1,10 | 0,880 | 34,18 | 13,64 | 62,59
1,14 | 0,894 | 33,18 | 13,42 | 65,66
1,18 | 0,906 | 32,32 | 13,24 | 68,91

1,22 1 0917 | 31,57 | 13,08 | 72,33
1,26 | 0,926 | 30,92 | 12,95 | 75,92
1,30 | 0,934 | 30,34 | 12,84 | 79,66
1,36 | 0,945 | 29,60 | 12,70 | 85,58
1,40 | 0,950 | 29,18 | 12,62 | 89,72
1,44 | 0,955 | 28,80 | 12,56 | 94,01

1,48 | 0,960 | 28,47 | 12,50 | 98,45
1,52 | 0,964 | 28,16 | 12,45 | 103,02
1,56 | 0,967 | 27,89 | 12,40 | 107,76
1,60 | 0,970 | 27,64 | 12,37 | 112,61
1,64 | 0,973 | 2742 | 1233 | 117,62
1,68 | 0,975 | 27,21 12,30 | 122,76
1,72 | 0,978 | 27,03 | 12,27 | 128,04
1,76 | 0,980 | 26,86 | 12,25 | 133,50
1,80 | 0,981 | 26,70 | 12,23 | 139,05
1,84 | 0,983 | 26,56 | 12,21 | 144,78
1,88 | 0,984 | 2643 | 12,19 | 150,60
1,92 | 0,985 | 26,31 12,18 | 156,53
1,96 | 0,987 | 26,19 | 12,16 | 162,60
2,00 | 0,988 | 26,09 | 12,15 | 168,89
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7
TABELA 10 I 5
Calculo das lajes em cruz — Marcus i
0> 02 —qly? —qly? -
szqx Myqu sz qX Xy= qX HLXH
my my ny ny
Cyllx kx mx nx my ny

0,50 | 0,111 | 246,42 | 108,00 | 71,43 | 36,00
0,54 | 0,145 | 191,66 | 82,56 64,60 | 32,10
0,58 | 0,184 | 153,42 | 65,02 59,49 | 29,16
0,62 | 0,228 | 125,98 | 52,61 55,67 | 26,96
0,66 | 0,275 | 105,81 | 43,62 52,85 | 25,33
0,70 | 0,324 | 90,65 36,99 50,84 | 24,17
0,74 | 0,375 | 82,05 32,48 49,05 | 23,37
0,78 | 0,425 | 70,02 28,21 48,65 | 22,88
0,82 | 0475 | 62,88 25,27 48,26 | 22,65
0,86 | 0,522 | 57,15 22,97 48,25 | 22,65
0,90 | 0,567 | 52,51 21,14 48,57 | 22,84
0,94 | 0,610 | 48,70 19,68 49,17 | 23,19
0,98 | 0,648 | 45,55 18,50 50,04 | 23,70
1,02 | 0,684 | 42,92 17,54 51,14 | 24,33
1,06 | 0,716 | 40,71 16,75 52,44 | 25,10
1,10 | 0,745 | 38,84 16,10 53,95 | 25,97
1,14 | 0,772 | 37,25 15,55 55,64 | 26,95
1,18 | 0,795 | 35,88 15,09 57,50 | 28,02
1,22 | 0,816 | 34,70 14,71 59,53 | 29,19
1,26 | 0,834 | 33,68 14,38 61,71 | 30,44
1,30 | 0,851 | 32,79 14,10 64,03 | 31,77
1,34 | 0,866 | 32,01 13,86 66,50 | 33,18
1,38 | 0,879 | 31,20 13,65 69,10 | 34,67
1,42 | 0,890 | 30,72 13,47 71,83 | 36,23
1,46 | 0,901 | 30,18 13,32 74,69 | 37,86
1,50 | 0,910 | 29,71 13,18 77,67 | 39,55
1,54 | 0,918 | 29,28 13,07 80,77 | 41,32
1,58 | 0,926 | 28,90 12,96 83,98 | 43,14
1,62 | 0,932 | 28,56 12,87 87,31 | 45,03
1,66 | 0,938 | 28,25 12,79 90,77 | 46,99
1,70 | 0,943 | 27,97 12,72 94,32 | 49,00
1,74 | 0,948 | 27,72 12,65 97,98 | 51,08
1,78 | 0,952 | 27,49 12,60 | 101,75 | 53,21
1,82 | 0,956 | 27,28 12,55 105,63 | 55,41
1,86 | 0,960 | 27,09 12,50 | 109,63 | 57,67
1,90 | 0,963 | 26,91 12,46 | 110,71 | 59,97
1,94 | 0,966 | 26,75 12,42 | 117,89 | 62,33
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TABELA 11 Ly
Calculo das lajes em cruz - Marcus
02 02 —qly? —qly° : -
MX:q—X My:q—x XX=L XY=L e
my my, ny

Uyl kx Mx nx my ny

1,00 | 0,500 | 55,74 | 24,00 | 55,74 | 24,00
1,04 | 0,539 | 51,76 | 22,26 | 55,88 | 24,07
1,08 | 0,576 | 48,27 | 20,82 | 56,30 | 24,28
1,12 | 0,611 | 45,40 | 19,63 | 56,95 | 24,62
1,16 | 0,644 | 42,97 | 18,63 | 57,82 | 25,06
1,20 | 0,675 | 40,90 | 17,19 | 58,89 | 25,61
1,24 | 0,703 | 39,12 | 17,07 | 60,15 | 26,25
1,28 | 0,729 | 37,58 | 16,47 | 61,57 | 26,98
1,32 | 0,752 | 36,25 | 15,95 | 63,16 | 27,79
1,36 | 0,774 | 35,09 | 15,51 | 64,91 | 28,68
1,40 | 0,793 | 34,08 | 15,12 | 66,79 | 29,64
1,44 | 0,811 | 33,19 | 14,79 | 68,82 | 30,67
1,48 | 0,827 | 32,40 | 14,50 | 70,97 | 31,76
1,52 | 0,842 | 31,71 | 14,25 | 73,25 | 32,92
1,56 | 0,855 | 31,09 | 14,03 | 75,65 | 34,13
1,60 | 0,868 | 30,54 | 13,83 | 78,17 | 3541
1,64 | 0,878 | 30,04 | 13,66 | 80,80 | 36,74
1,68 | 0,888 | 29,60 | 13,51 | 83,54 | 38,12
1,72 | 0,897 | 29,20 | 13,37 | 86,38 | 39,55
1,76 | 0,906 | 28,84 | 13,25 | 89,34 | 41,04
1,80 | 0913 | 28,52 | 13,14 | 92,39 | 42,58
1,84 | 0,920 | 28,22 | 13,05 | 95,54 | 44,17
1,88 | 0,926 | 27,95 | 12,96 | 98,80 | 45,81
1,92 | 0,931 | 27,71 | 12,88 | 102,14 | 47,49
1,96 | 0,936 | 27,49 | 12,81 | 105,58 | 49,21
2,00 | 0,941 | 27,28 | 12,75 | 109,12 | 50,99
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2.5 - Vaos tedricos
Para o célculo dos momentos fletores nas lajes deve-se definir os seus vaos de
calculo ou vaos tedricos.
Considera-se como vao teorico:
a) de uma laje isolada: o vao livre acrescido da espessura da laje no meio do vao:
{=/0+h
b) de uma laje continua, vao intermediério: a distancia entre os centros dos apoios:

fz 262'+b

¢) de uma laje continua, vao extremo: o vao livre acrescido da semi-largura do apoio
interno e da semi-espessura da laje no meio do vao:

¢y = £,+0,5h +0,5bh

Na figura a seguir, esta representado o critério para o céalculo dos vaos teoricos /¢
em lajes, em funcdo do vao interno /', inclusive no caso do balango.

é é] éz {— Z3 7
|

=

Il
i

b/2—

J\_I

h/2 -1

—b/2 —h/2
b2 A;
L0

(@ (b) ©

Na pratica, nos casos em que for pequena a diferenca entre a espessura das lajes (7
a 10 cm) e a largura do apoio (em geral 10 cm), pode-se tomar para vao teodrico a distancia
entre os centros dos apoios, ou ainda:

¢/ =/¢'+10cm
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2.6 - Momentos nas lajes armadas em uma dire¢do

De acordo com a teoria de calculo dos momentos fletores, encontram-se para
momentos fletores maximos, M (regido central) e X (no engaste), em uma laje armada numa
dire¢do, os seguintes valores:

Lajes em 2 apoios:

Lajes com 1 apoio e 1 engaste:

2 2
M=2P ! x=_P !
14,22 8
Lajes com 2 engastes:
2 2
MR x_zp "
24 12

Exercicio: Seja calcular as lajes continuas L1, L2 da figura a seguir, armadas numa
s0 direcdo. Tais lajes apdiam-se em vigas.

3,00 3,50 3,00 ——~

1°VAO 2°VAO 3°VAO

Como a diferenca entre os vaos é pequena, pode-se
empregar as formulas praticas que foram apresentadas.

215




Sobrecarga (edificio residencial comum) 150 kg/m?

Pavimentagao 50 kg/m?
Peso proprio (espessura de 8 cm) 0,08 x 2500 200 kg/m?
p =400 kg/m?
f.~——— 3,00 ———}=——— 350 ———f=—— 3,00 —
1°VAO 2°VAO 3°VAO

Momentos

1) LajesL; e L;

- Vao: 3,00 m

- Momentos maximo no vao:

_400-3,00°

Mi=Ms ==,

=253,16kgm
- Momentos no apoio A:

2
X = _w = —450kgm

2) Laje central

-Vao: 3,50 m

- Momentos méximo no vao:
M, = M =204,16kgm
- Momentos no apoio A:

X= —% =—408,3kgm
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Para o momento nos apoios A obteve-se dois valores, um para as lajes L; e L3 e
outro para a laje L,.

O critério pratico consiste em fixar para X a média dos valores achados, ndo se
adotando valores menores que 80% do maior dos momentos. Assim:

X, = —w — —429,15kgm

Lajes em balango:

Quando a laje continua ¢ dotada de um grande balanco, aconselha-se tragar o
diagrama de momento fletores segundo os estudados para as vigas. No caso de balangos
comuns, pode-se dispensar o tracado do diagrama de momentos, comparando-se o valor do
momento do balango com aquele obtido para a laje vizinha suposta engastada no balango.

2.7 - Momentos nas lajes armadas em cruz pelo processo de Marcus.

O processo de Marcus serd estudado para os dois casos: lajes isoladas com apoios
ou engastes teodricos e lajes continuas.

a) Caso das lajes isoladas

Os coeficientes my € my para cada tipo de laje s6 dependem da relagdo entre os vaos.

Os coeficientes m, e my sao encontrados nas tabelas S a 11, para cada caso de
apoio, em funcio da rela¢io /,//,, tomando-se sempre para /, o vio na direcdo que
possui maior nimero de engastes. No caso de haver igualdade de engastamento nas duas
direcoes, deve-se tomar para /, 0 menor vao.

Para o calculo dos momentos negativos, usa-se as formulas:

Os coeficientes ny € ny sdo também encontrados nas tabelas mencionadas.
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Exercicio: Calcular, pela teoria de Marcus e empregando a tabela do caso 1, a laje
da figura a seguir, que cobre um local destinado a escritorio de 4 x 5 metros, € que se apdia em
vigas de contorno e suporta 50 kg/m? de paredes (0,5 kN/m?).

| |
5,00
4,00
Paredes 50 kg/m?
Sobrecarga 200 kg/m?
Peso proprio 2500 x 0,10 250 kg/m?
Pavimento e revestimento 50 kg/m?

p =550 kg/m? (5,5 kN/m?)
Vaos tedricos:
lx=4,00+0,10=4,10
{y=5,00+0,10=5,10

5,10

=ty =2mo =124

2

Com esse valor, entra-se na tabela 6, e encontram-se nas 2* ¢ 3* colunas os
coeficientes:

m, = 18,39
m, = 28,27

Calculos dos momentos fletores:

Cply? 550-4,10°

M =503kgm
o my 18,39 s
2 2
M, _ply” _550-410 ~327kgm
m 28,27

y
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b) Caso das lajes continuas armadas em cruz

As dificuldades que se apresenta quando investiga-se o funcionamento das lajes
continuas em cruz, em carater preciso, provém, em grande parte, da consideracdo do
engastamento nos apoios internos, onde ha continuidade da laje. Nestes apoios, o engaste ndo ¢
rigorosamente perfeito. Muito difere, porém, de apoio simples. Para levantar esta
indeterminacdo, Marcus considerou as lajes continuas semelhantes as lajes isoladas,
substituindo os apoios internos por engastes teoricamente perfeitos e os externos por apoios
simples, como foi feito na teoria das grelhas.

Exercicio: Seja calcular as quatro lajes iguais da figura a seguir, assentadas sobre
vigas de 8 cm de espessura que se destinam a suportar o piso de uma habitacio comum. A
espessura da laje ¢ de 8 cm.

| | |
3,30
3,30
4,40 - - 4,40 -
B ] 1]
SObrecarga ........cocveveevueeieneenensienicneee 150 kg/m?
Peso proprio .............. (h=8cm)=8.25 200 kg/m?
Peso da pavimentagao ...........ceeceeeeeenennne 50 kg/m?

p =400 kg/m? (4 kN/m?)

Sendo pequena a sobrecarga, calcula-se as lajes supondo toda a carga permanente e
com os casos de apoios obtidos substituindo os apoios internos por engastes perfeitos.

Vao tedricos:

£x=3,30+0,10=3,40m
/y=4,40+0,10=4,50 m A =4,50/3,40=1,32
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300 kg/m.

Caso 3:

my = 23,7 ny = 10,6
my = 41,3 ny, = 18,5
ky=0,752

- Célculo dos quinhdes de carga

px = 0,752 . 400 = 300,8 kg/m>
py =400 - 300,8 = 99,2 kg/m?

- Momentos positivos no meio do vao

_400-3,407

=195kgm
23,7

X

- Momentos negativos nos apoios

2
X, =-200:3407 | 4361em
10,6

2
400 - 3,40
=S 112kem
y 413 g
400 - 3,402
Xy =——— = -250kgm
18,5

Exercicio: Calcular, a laje da figura a seguir sob a agdo de uma carga uniforme de
500 kg/m? e um grande balango sujeito a carga distribuida de 400 kg/m? e uma concentrada de

- 3,00 |

500 kg/m'’

400 kg/m’

RRRRRY

300 kg/m

Para a laje sem o balango tem-se os momentos (tab 6, Marcus, com A = 1,4, caso 1):

My =296 kgm M, =151 kgm
O momento do balango sera:

2
Xy =— 4002 2 (300-2) = 1400 kgm
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2.8 - Roteiro pratico para calculo dos momentos nas lajes continuas.

Na prética, o calculo dos momentos nas lajes pode ser feito sobre a propria planta da
estrutura, adotando-se as seguintes regras:

a) Em cada laje tragam-se dois eixos segundo as direcdes x e y sendo que se adota
para x a dire¢do que possui maior nimero de engastamento. Quando este nimero for o mesmo
nas duas dire¢des, adota-se para x a dire¢do de vao menor.

b) Nos extremos dos eixos, escrevem-se os valores dos vaos teoricos £y e (y e na
origem dos eixos a carga p. No canto direito superior, escrevem-se a relagdo A = £ /Ly e os
coeficientes my, my, ny € ny tiradas das tabelas 5a 11.

c) Em seguida, calculam-se os momentos cujos valores sdo colocados ao longo dos
eixos e dos apoios correspondentes, como indica a figura a seguir.

d) Calculados os momentos de todas as lajes, adota-se como momento negativo em
cada apoio a média ou 0,8 do maior dos dois momentos negativos das lajes vizinhas.

A seguir apresenta-se um pavimento-tipo com a aplica¢do do que foi apresentado.
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3 - Dimensionamento e detalhes das lajes de edificios

3.1 - Verificacao da altura

As alturas das lajes de edificios sdo pré-fixadas no inicio do célculo dos esforcos, a
fim de permitir a determinacao do peso proprio. Em geral, a fixacdo da altura ¢ feita em funcao
do coeficiente de esbeltez.

Antes do calculo das armaduras ¢ preciso confirmar as alturas escolhidas. Para isto,
basta fazer a verificagdo para o maior momento em valor absoluto de todas as lajes para as
quais se tenha fixado uma mesma altura.

Mais pratico sera calcular inicialmente 0 momento maximo Md a que resiste a laje
para a altura fixada. Para tanto, usa-se a formula:

Mg = .b.d? fed

onde p ¢ dado na tabela 3.

Pode-se usar d em cm, f,qg em kg/cm?, b em m e M em kgm.

Para d =7 cm (h = 8 cm), fox = 140 kg/cm? (14 MPa) e aco comum, CA 60A, por
exemplo, tem-se:

My =0,305.7>. 100 = 1494,5 kgm

3.2 - Desenho dos detalhes de execucio.

Generalidades

Os desenhos de detalhes sdo divididos em duas classes:

a) Desenhos de formas, que indicam as dimensdes e posi¢des das pegas € servem
para confeccdo das mesmas.

b) Desenhos de armagdes, que indicam as dimensdes e posi¢des dos ferros.

A execucdo dos desenhos ¢ legislada pela ABNT. No desenho indica-se, ao longo
dos ferros, o niimero de ordem, a quantidade, o diametro, o espagamento, € 0 comprimento,
como mostra a figura.

4,00

N°1-27¢ 4,0 C15-2,25

N°2

N°2—-18¢ 3.4 C17-3,40
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N°3-27¢|6,4/C15—1,20

Os ferros calculados para os momentos positivos normalmente sdo colocados
independentemente dos que sdao destinados a resistir aos momentos negativos. Neste caso, os
ferros para os momentos negativos sdo colocados na ocasido da concretagem e antes que se
inicie a pega do concreto.

Essa disposi¢do tem a vantagem de permitir mao de obra muito simples, de evitar o
abaixamento dos ferros negativos durante a concretagem e de dispensar ferros de distribuicao
para os mesmos. Aconselha-se sempre o seu uso nos casos comuns, salvo nas lajes de grandes
vaos, ou de grande sobrecarga, e nas lajes em balanco, para as quais se deve usar a distribui¢ao
representada no corte da figura a seguir.
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Nas lajes usuais de edificios ¢ comum os ferros serem detalhados sem gancho, por
ser pequeno o esfor¢o de cisalhamento em presenca da aderéncia do concreto ao ferro.

Os ferros positivos sdo geralmente desenhados em linha cheia pelo sistema de
posicdes alternadas, ou usando-se alternadamente um ferro grande e um pequeno. Esta pratica
esta relacionada a variagdo dos momentos fletores nas duas dire¢des, como exemplifica a figura
a seguir.

Os ferros negativos sdo desenhados em linhas tracejadas e em geral, pelo sistema de
posicdes alternadas.
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3.3 - Comprimento dos ferros

Ferragem positiva

O comprimento ¢ a posi¢ao dos ferros positivos devem atender a forma do diagrama
de momentos nos vaos isolados, extremos e centrais de uma pega continua e atender a que, na
direcdo do vao maior, 0 momento mantém-se constante na regido central.

Para os vaos isolados (2 apoios), o comprimento dos ferros, quando alternados, deve
ser igual ao vao tedrico menos 0,15 do menor vao da laje (fig. a) e para os vaos centrais, 0
comprimento serd o vao tedrico menos 0,30 de menor vao da laje (fig. b).

Para vaos extremos, ¢ preferivel usar um ferro grande e um pequeno com a
disposi¢do das figuras (c) e (d).

O ferro pequeno sera colocado, neste caso, a uma distancia igual a 0,12 do menor
vao no lado do apoio extremo e a 0,33 do menor vao no lado do engaste (ou apoio central).

AN N
0,15L
L I 1 0301,
[ T
| | | 1
| | \ \
| | | |
. . L, . . L,
| | | |
| | \ \
| | \ _
L — J I 0,30L1
015L,
;T AT
| L L L
1 L1 1 1 L1 1
O,ISL1 OJSL1 O<30Ll 0.30L|
(@) (b)
;T AT
I)JSLI N I),lzh
[ — —
[ o ‘ ‘
| | | |
| | | |
| | \ \
‘ ‘ & : : "2
| | | |
\ \ I ]
| |
L — J I 0,33]_,1
O<|5Ll
AT AT
| L L L
y L 7 A L 7

0,121 0‘33L1 (].]5LI ﬂ,ISLI

226



Na pratica, para simplificar a armagdo, tem sido usado o sistema de dimensionar o
ferro em cada dire¢do em fun¢do do vao na propria direcdo em vez de considerar o vdo menor,
como indica a teoria, €, neste caso, usa-se, as vezes, os seguintes valores para comprimento de
ferros alternados.

Vao isolados 0,85
Vaos extremos 0,75
Vaos centrais 0,70

Ferragem negativa

De acordo com a norma, deve-se estender as armaduras sobre os apoios até 1/4 do
maior dos menores vaos das lajes contiguas ao apoio considerado.

A figura a seguir mostra este critério para o apoio A. Das lajes vizinhas ao apoio A,
a laje L3 ¢ aquela cujo menor vao (4,00 m) ¢ o maior quando comparado aos menores vaos das
lajes L; (3,00 m) e L, (2,00 m).

Assim, deve-se estender o ferro sobre os apoios até a distancia:

e

0,5-——1,00

3,00 A+ 5,00 A

Usando ferros alternados, como mostra a figura, o comprimento destes ferros sera:

l :1,5-%:1,5%1

Este resultado pode ser obtido multiplicando o maior dos menores vaos das lajes
vizinhas por 3/8:

0 =%4,oo =1,50m
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3.4 - Espacamento dos ferros

Em relacdo aos espacamentos dos ferros nas lajes, a norma prescreve:

1 - De qualquer modo, quer como armadura de distribui¢do, nas lajes armadas em
uma s6 direcdo, quer como armadura secunddria, nas lajes armadas em cruz, deve-se ter um
minimo de 3 ferros com a secdo de 0,9 cm? por metro linear. Esta armadura ndo deve ser
inferior a 1/5 da armadura principal.

2 - Nos detalhes das lajes, os espacamentos maximos sao: 20 cm ou 2 h (o menor
deles) para laje armada numa direcdo e de 33 cm para a dire¢do do menor momento ou para
armadura de distribuicao.

Para nao usar, em qualquer regido, um espacamento superior a 33,3 cm
(aproximadamente 34 cm), adota-se o seguinte critério:

a) Quando no calculo o espacamento obtido for inferior a 17 cm, usa-se este
espacamento calculado com ferro alternado.

b) Quando no célculo o espacamento estiver entre 17 e 20 cm, usa-se 0 espacamento
de 17 cm com ferro alternado.

¢) Quando o célculo indicar espagamento superior a 20 cm, usa-se esse espagamento
constante em toda a laje (ferro ndo alternado), mantendo-se os limites: 20 cm na direg¢ao
principal e 34 cm na dire¢do secundaria

Quanto aos ferros negativos das lajes armadas em cruz, a norma nao prescreve

limite para o espagamento. Para a armadura negativa ¢ comum usar-se espacamento entre 15 e
30 cm.

3.5 - Quantidade dos ferros

Calculados os espagamentos dos ferros e seu comprimento, € preciso colocar no
desenho a quantidade de ferro em cada posi¢do. Para isso, divide-se o vao na dire¢do normal
dos ferros pelo espagamento destes, aproximando-se o resultado.

Para o caso da figura do item 3.2, por exemplo, tem-se as quantidades de ferro:

Ferro n.° 1:@ =27
15

Ferro n.° 2 :@:18
17

Ferron.° 3 = ﬂ =27
15

3.6 - Indicacdes complementares

Deve-se usar para os ferros negativos comprimentos em centimetros divisiveis por
5, como seja 75 cm, 90 cm, 105 cm, etc. A figura a seguir esclarece o posicionamento
adequado para os ferros negativos em lajes contiguas e em balango.
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Sendo a armadura negativa colocada na hora da concretagem, deve-se evitar seu
cruzamento, o que dificultaria a introdu¢do da armadura no concreto fresco, e neste caso:

1) quando os apoios t€m idéntica situacao nas duas direcoes, figuras (c) e (d), usa-se
a armadura mais forte em todo o comprimento de apoio e interrompe-se a armadura mais fraca
no outro apoio;

2) quando o apoio em uma dire¢do ¢ continuo e na outra ¢ interrompido, figura (e),
deve-se usar, em todo o comprimento correspondente, a armadura do apoio continuo e
interromper a armadura do apoio que ndo ¢ continuo; e

3) no caso de balango, a armadura do balangco ndo deve ser interrompida, sendo
preferivel colocar esta armadura antes da concretagem.

2,

M S I R

| -
~0y
f f
*T \ 1
/ / \ | B
| T
(a) (b)
A A C
O ] ] ] ] O ]
L ] | B[\ ] Al] ] 1B
L3 L4
Ll = L L L Ll

(c) (d) (e)

3.7 - Quadro de ferros

Para elaborar o quadro de ferros em que se resume o comprimento e a quantidade de
cada tipo de ferro, ¢ comum atribuir o0 mesmo numero apenas os ferros do mesmo didmetro e
comprimento.

O quadro geral terd o aspecto abaixo, para o caso do desenho da figura do item 3.2.

o . . Comprimento (m)
N (0} Qualidade | Quantidade Unitario Total
1 4,6 CA-60 54 2,25 121,5

2 3,4 CA-60 36 3,40 122.4

3 6,4 CA-60 27 1,20 32,4
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Para efeito de encomenda dos ferros, elabora-se um quadro resumido em que se
apresenta o comprimento e o peso para cada didmetro de ferro, usando-se a Tabela 12, que da o
peso por metro para cada diametro. Na falta desta tabela, pode-se multiplicar a area de ferro em

centimetros quadrados por 0,78 para se obter o peso em kg por metro, em nimeros
aproximados.

Para o caso da figura do item 3.2, o quadro resumido dos ferros serd apresentado a
seguir.

(0] Comprimento (m) | Peso (kg)
3.4 1224 8,7
4,6 121,5 15,8
6,4 32,4 8,1

Total 32,60

A este resultado deve ser colocado um acréscimo para prever estragos e sobras de
pontas pequenas. Este acréscimo varia de 2 a 10%, conforme o tipo de obra.

Convencoes para distinguir os tipos de ferro empregados.

Quando se usa em um mesmo desenho vérios tipos de ferro, convém
deixar bem claro no desenho o tipo de ferro previsto.

Aconselha-se as seguintes convengoes:
¢ - indicagdo genérica de qualquer ferro.
® - ferro especial.

@ - arame duro.
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TABELA 12
Numero de barras de ferro em func¢ao da secao de ferros e seus didmetros

Peso Sec¢do de ferros em cm?
Diametro | Diametro por
em o metro |-y 2 3 4 5 6 7 8 9 10 | 11 | 12 13 14
polegada | milimetro | linear
kg
- 3,4 0,071 0,09 0,18 0,27 0,36 0,45 0,54 0,64 0,73 0,82 0,91 1,00 1,09 1,18 1,27
- 4,2 0,108 0,14 0,28 0,42 0,55 0,69 0,83 0,97 1,11 1,25 1,39 1,52 1,66 1,80 1,94
- 4,6 0,130 0,17 0,33 0,49 0,66 0,83 1,00 1,16 1,33 1,49 1,66 1,83 1,99 2,16 2,33
3/16 4,76 0,141 0,18 0,36 0,53 0,71 0,89 1,07 1,25 1,43 1,60 1,78 1,96 2,14 2,32 2,50
1/4 6,35 0,250 0,32 0,64 0,95 1,27 1,58 1,90 2,22 2,54 2,86 3,18 3,50 3,82 4,14 4,46
5/16 7,94 0,383 0,49 0,98 1,47 1,96 2,47 2,96 3,45 3,94 4,43 4,92 5,41 5,90 6,39 6,88
3/8 9,52 0,563 0,71 1,43 2,14 2,85 3,56 4,27 4,98 5,70 6,41 7,12 7,83 8,54 9,25 9,96
1/2 12,70 0,985 1,27 2,53 3,80 5,07 6,33 7,60 8,87 10,14 | 11,41 | 12,68 | 13,95 | 15,22 16,49 17,76
5/8 15,87 1,548 1,98 3,96 5,94 7,92 9,90 11,88 13,85 15,83 17,81 | 19,79 | 21,77 | 23,75 25,73 27,72
3/4 19,05 2,220 2,85 5,70 8,55 11,40 14,25 17,10 19,95 22,80 | 25,65 | 28,50 | 31,35 | 34,20 | 37,05 39,90
7/8 22,22 3,040 3,88 7,76 11,64 | 15,51 19,40 23,28 27,15 31,03 | 34,91 | 38,78 | 42,67 | 46,55 50,43 54,30
1 25,40 3,920 5,07 | 10,13 15,20 | 20,26 25,34 30,40 35,17 40,54 | 45,61 | 50,68 | 55,75 | 60,82 65,89 70,95
11/8 28,57 4,995 6,41 12,82 | 19,24 | 25,65 32,07 38,48 44,89 51,30 | 57,71 | 64,12 | 70,53 | 76,94 83,35 89,76
11/4 31,75 6,170 7,92 | 15,83 | 23,75 | 31,67 39,59 47,50 55,42 63,34 | 71,26 | 79,18 | 87,10 | 95,02 | 102,94 | 110,86
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TABELA 13
Sec¢iao de ferros por metro de lajes

e 3/16" | 1/4" | 5/16" | 3/8" | 3,4mm | 4,2mm | 4,6mm
5,0 3,56 | 6,34 | 9,90 14,24 1,82 2,77 3,32
6,0 297 | 528 | 8,25 11,87 1,51 2,31 2,77
7,0 2,54 | 4,53 7,07 10,18 1,30 1,98 2,37
8,0 2,22 1 396 | 6,19 8,91 1,13 1,73 2,08
9,0 1,98 | 3,52 | 5,50 7,92 1,01 1,54 1,85
10,0 1,78 | 3,17 | 4,95 7,12 0,91 1,39 1,66
11,0 1,62 | 2,88 | 4,50 6,47 0,83 1,26 1,51
12,0 1,48 | 2,64 | 4,13 5,93 0,76 1,15 1,38
13,0 1,37 | 2,44 | 381 5,48 0,70 1,07 1,28

14,0 1,27 | 2,26 | 3,54 5,09 0,65 0,99 1,19
15,0 1,19 | 2,11 3,30 4,75 0,61 0,92 1,11
16,0 1,11 1,98 | 3,09 4,45 0,57 0,87 1,04

17,0 | 1,05 1,86 | 291 4,19 0,53 0,81 0,98
18,0 | 0,99 1,76 | 2,75 3,96 0,50 0,77 0,92
19,0 | 0,94 1,67 | 2,61 3,75 0,48 0,73 0,87
20,0 | 0,89 1,58 | 2,48 3,56 0,45 0,69 0,83
22,0 | 0,81 1,44 | 2,25 3,24 0,41 0,63 0,76
24,0 | 0,74 1,32 | 2,06 2,97 0,38 0,58 0,69
26,0 | 0,68 1,22 1,90 2,74 0,35 0,53 0,64
28,0 | 0,64 1,13 1,77 2,54 0,32 0,49 0,59
30,0 | 0,59 1,06 1,65 2,38 0,30 0,46 0,55
32,0 | 0,56 | 0,99 1,55 2,23 0,28 0,43 0,52
340 | 0,52 | 0,93 1,46 2,10 0,27 0,41 0,49

Exercicio: Calcular a laje de 4mx5 m, para acesso publico, com 8 cm de espessura,
Ago CA-50B e concreto fix = 150 kg/cm?.

A

Ly

-726

-640

5m

-812

N -528 -474

-420
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R = Y20 maior _ > =1,25 <2 trata —se de laje armada em duas diregdes

vao menor

Calculo das cargas:

sobrecarga 300 kg/m?
revestimento-pavimento 50 kg/m?
peso proprio - 8 x 25 200 kg/m?

p =550 kg/m?
Vaos teoricos: Ey =5,00+0,10=5,10

ty =4,00+0,10=4,10

ly 510

7T a0 =1,24, com este valor entra-se na tabela de Marcus, caso 3
X s

my =25,75 nx =11,38
my=39,59 ny =17,50

Calculo dos momentos positivos (nos vaos):

Cp-ly?550-4,102

M =359kgm
0 my 25,75 8
2 2
M, =2 Ex7 3504107 533 51 kem
m, 39,59

Momentos negativos(nos apoios):

pel 550-4,10°

Xy = =812kgm
X n, 11,38 8
2 2
Xy:_p (x" _550-4,10 _ 528kem

n 17,50

y

Verificacao da altura:
M=und*fy - Tabela3 p=0,256 (CA 50B)
M =0,256.77.150/1,4 = 1342 kgm

Maior momento calculado = 812 kgm, sendo que Md =812 . 1,4 = 1137 kgm, entao
h =8 cm esta bem.

Calculo do As para a direcao x: (Tabela 3, CA 50B)

~Md _ 359-1,4

o == =2,03cm?
ad ~ 3544-7
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Calculo do As para a dire¢io y:

Md 233,51-1,4
Ay =—= =1,32cm?
od 35,44 -7
S
-
Il “ y r=1,24
5\ my =25,75
my =39,59
ny =11,38
ny =17,50 ©
&
on
S CASO 3 %
(@\]
%
Lx=4,10
550 528 474 *

N

-420

Calculo da ferragem negativa (nos apoios):

812+ 640

Xy = —726kgm ou X, =0,8-(~812)=—649,6kgm,o0 maiordos dois

Calculo do A na direcao X,:
Md  726-1,4

AX, = = 4,1cm?
ad ~ 3544.7

Calculo do As na direcao X,:

Xy = w = —474kgm ou X, =0,8-(~528)=—-422,4kgm,o maiordos dois

_Md_474-14 . o

AgXy = = =2,7cm
oad 3544.7
Resumo
Areas de ferragem Tabelal2 Distancia de ferro a ferro
(cmz) (por metro linear) (espacamento, cm)
A, =203 12 ¢ 3/16" 8 cm
Asy: 1,32 8¢ 3/16" 12 cm
AX =410 9¢5/16" 11 cm
ASXy =2,70 6 ¢ 5/16" 16 cm
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Comprimento dos ferros: vao extremo para ambas dire¢oes
- Direcao de X =4,10.0,75=3,07m
- Direcao de y=5,10.0,75=3,82 m

Ferros negativos:
4,10

1,50 =1,53m

N° de ferros:

- Direcao de X: 510/8 = 64 ferros . 3,07 = 196,48 m
- Direcao de Y: 410/12 = 34 ferros . 3,82 =129,88 m
- Direcao AXx: 510/11 =46 . 1,53 =70,38 m

- Dire¢do AXy: 410/16 =26 . 1,53 =39,78 m

Outras informacoes:

ferro 3/16" = 196,48 + 129,88 = 326,36 m . 0,141 kg/m = 46,02 kg

ferro 5/16" =70,38 + 39,78 = 110,16 m . 0,383 kg/m =__ 42,19 kg
Total = 88,21 kg

Area dalaje=5.4=20 m’, ou seja 88,21/20 = 3,70 kg/m?

Quadro de ferros

0 . . Comprimento (m)
N (0} Qualidade | Quantidade Unitario Total
1 3/16 | CA-50B 64 3,07 196,48
2 | 3/16 | CA-50B 34 3,82 129,88
3 | 5/16 | CA-50B 46 1,53 70,38
4 | 5/16 | CA-50B 26 1,53 39,78

Resumo da quantidade de ferros

(0] Comprimento (m) Peso (kg)
3/16 326,36 46,02
5/16 110,16 42,19
Total 88,21+10% = 97,03
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4 - Dimensionamento e detalhes das vigas de edificios

4.1 - Calculo das Cargas nas Vigas

Generalidades

As principais cargas que se distribuem sobre as vigas, determinadas por metro
linear, compdem-se das cargas transmitidas pelas lajes, cargas de paredes e peso proprio. Além
destas, pode haver ocorréncia de cargas concentradas provenientes da acdo de outras vigas ou
pilares.

Cargas transmitidas pelas lajes

Pelo processo dos quinhdes de carga, supdem-se as lajes isoladas sob a a¢do dos
quinhdes de carga em cada direcdo e calculam-se as reagdes como se as faixas fossem pecas
isoladas e independentes.

Exemplo: A carga transmitida pela laje L1 as vigas AB e CD da figura abaixo, sera:
0,5.gx. ¢ x. Esta carga ¢ uniformemente distribuida e seu valor ¢ dado por metro linear de viga.

Do mesmo modo, a laje L1 transmite as vigas AC e BD uma carga uniformemente
distribuida por metro linear igual a 0,5. qy. ¢ y.

No caso de haver engastamento em um dos lados e apoio no lado oposto, a carga ¢é
maior no lado engastado. Aproximadamente, podemos considerar que a carga total sobre a
faixa se distribui da seguinte maneira: 0,55 para o lado do engaste e 0,45 para o lado do apoio.

No caso de engaste em dois lados opostos a carga se distribui como no caso de dois
apoios. As formulas gerais para a carga nas vigas podem ser escritas como se segue:

Ry =cy-qyx ¥y R, =c

onde os coeficientes cx e cy tém os valores: 0,5 para 2 apoios ou 2 engastes e 0,55 e
0,45 para um engaste e um apoio, respectivamente.

0,590y
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Exercicio:

Calcular, pelo método dos quinhdes, as reagdes nas vigas para a estrutura da figura a
seguir com carga total por metro quadrado de 500 kg/m?.

A%

4
-~
3,601V, L1 v, L2 V3
AN
L
Vs
K 4,50 A 3,00 =+

a) Pelo processo dos quinhdes, tem-se:
Laje Ly: L = 4,50 m Ly =3,60 m
A= Ly/ L _=3,60/4,50 = 0,80

Para laje com 1 engaste, entra-se na tabela 7 e encontra-se, para A = 0,80, e kX =
0,506, portanto:

q, =k _.q=0,506. 500 = 253 kg/m?
q,=9-9, = 500 - 253 =247 kg/m?

As cargas nas vigas sao:

Sobre V,eV. 0,5.247 . 3,60 =445 kg/m

Sobre V 0,45.253.4,50 =512 kg/m

Sobre A\ 0,55.253.4,50 =626 kg/m
Laje L»: LX=3,OOm Ly=3,60m

A =3,60/3,00=1,2

Na tabela 7, encontramos ky = 0,838, entdo:
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q, = 0,838 . 500 = 419 kg/m?
q, =500 - 419 = 81 kg/m?

As cargas nas vigas sao:

Sobre V, e V.: 0,5.81.3,60=146 kg/m
Sobre V. 0,55.419.3,00 =691 kg/m
Sobre Vi 0,45.419.3,00 =566 kg/m

O célculo feito em esquema numérico ¢ apresentado na figura a seguir.

Vy
445 146
2 v,
O | —
o | N
O | \©
N
I
445 146
Vs

Cargas de paredes
Quando sobre uma viga existe uma parede, deve-se calcular a carga transmitida por
esta sobre aquela. Essa carga ¢ calculada por metro corrente de viga e € igual ao volume de 1

metro de parede multiplicado pelo seu peso especifico.

Para o tijolo cheio usa-se o peso especifico de 1.600 kg/m® e para tijolo furado
temos 1.200 kg/m’.

Peso proprio da viga
O peso proprio das vigas € calculado estimando aproximadamente sua espessura e
altura, e calculando o volume por metro corrente da mesma, que, multiplicado pelo peso

especifico do concreto armado (2.500 kg/m’), da o peso por metro corrente.

Nao ¢ preciso calcular o peso exato porque sua influéncia é pequena e na pratica
suas dimensdes podem ser:

espessura=1/30 dovao e altura=1/10 do vao
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Roteiro numérico para o calculo das cargas sobre as vigas.

O célculo das cargas sobre as vigas pode ser feito diretamente sobre a planta
esquematica da estrutura, como se fez no calculo dos momentos das lajes.

Para isto, usam-se os esquemas da figura anterior para o calculo das cargas das lajes
e acrescentam-se as cargas do peso da viga e da parede, como mostra a figura a seguir. O
esquema contempla a parte referente a viga (60 kg/m), o peso de uma parede de 15 cm de
espessura com pé direito de 3 m e a carga por metro quadrado de 180 kg/m?. O peso por metro
desta parede ¢ de 180 . 3 = 540 kg/m.

626

691
60
540
1917

o<

As parcelas da carga sobre as vigas sdo identificadas com as letras L, V e P,
colocadas em seguida ao seu valor numérico, e que significam lajes, vigas e paredes,
respectivamente.

A soma das parcelas devidas as lajes, vigas e paredes dara a carga total por metro

que atua no trecho da viga correspondente. Esta carga é, assim, suposta uniformemente
distribuida.

4.2 - Determinacio da altura.

Muitas vezes, a escolha das alturas das vigas de edificios ¢ feita com a simples
observacdo da situacdo das vigas, atendendo a experiéncia do projetista, procedendo-se
posteriormente a verificagdo destas alturas.

As alturas das vigas de edificios se situam geralmente em torno de 1/10 do vao da
viga.

Pode-se partir da formula:

dp 1A X
bW

onde: Xpax € 0 maior momento fletor negativo em valor absoluto, bw a espessura da
viga e r € o coeficiente da tabela 3.

Na prética, muitas vezes, prefere-se adotar alturas superiores a obtida com a férmula
anterior para reduzir o consumo da armadura.

Para economizar as despesas com a confec¢do das formas, deve-se usar para altura
das vigas, valores que sejam multiplos de 5 cm e ndo inferiores a 20 cm. A esta altura
acrescenta-se a espessura da laje. Assim, para laje de 8 cm de espessura, as alturas praticas em
cm das vigas sao 28, 33, 38, 43, 48, etc.
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Nas vigas invertidas, usa-se, na formula anterior, o valor do maior momento
positivo em vez de Xpx.

A altura fixada pela formula anterior deve ser verificada ao cisalhamento, usando-se
a formula:

d= Vméx
b

w " Twu

onde: Vyux € a maior das forcas cortantes, by, a espessura da viga € Ty, € o limite
imposto pela norma.

Exercicio:

Fixar a altura para a viga da figura a seguir, atendendo aos diagramas de momento
fletores e forgas cortantes indicados na mesma. Adota-se £, = 140 kg/cm? e ago CA-50B.

Solugado X = 16 tm, adotando by= 20 cm e usando o coeficiente da tabela 3 para
f, = 140 kg/cm? e ago CA-50B, tem-se:

d=0,198 1,4-16000 = 66,2cm
0,20

16tm

D R [N

12 t 12 t

Quanto ao cisalhamento, tem-se:

Tyy = 0,25 -% = 25kg/cm?

2

d- 20000-1,4

= 56kg/cm2
20-25

A altura prética a usar serd h = 68 cm com 60 cm de nervura e 8 cm de laje.
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4.3 - Calculo das secdes de ferro

As formulas tedricas, para uma se¢do retangular, sao:
Md
o-d

onde a ¢ tirado da tabela 4, entrando-se com o valor de r dado pela férmula:

AS

onde b = by, ou b = by, conforme a mesa seja tracionada ou comprimida.

4.4 - Regras de distribuicido das armaduras de flexio e cisalhamento.

Estribos verticais

Os critérios de dimensionamento ¢ detalhes das armagdes transversais em estribos
serdo examinados a seguir.

As barras da armadura principal inferior, quando interrompidas, podem ser
ancoradas na sua propria dire¢do - com estribos pouco espacados, o concreto se acha sob
compressao transversal. Recomenda-se o pormenor da figura a seguir. A armadura deve ser
distribuida de modo a permitir uma boa concretagem, ou seja, o envolvimento das barras da
armadura por concreto bem adensado. Para isso, a distribuicdo da armadura deve permitir a
passagem dos agregados e o acesso da agulha do vibrador.

As barras ancoradas na parte superior ¢ sobre a alma da viga estdo em zona
desfavoravel de aderéncia, precisando de um comprimento de ancoragem 50% maior que o
normal.

As barras superiores colocadas fora da alma da viga, ou seja, distribuidas na laje
(h<30 cm), podem ser ancoradas com o comprimento normal, pois nessa regido existe boa
aderéncia entre o concreto e o ferro.

Nas vigas ndo muito altas, podem evitar-se os grandes comprimentos de ancoragem
das barras superiores, dobrando e aproveitando as mesmas como armadura inferior.

Para evitar tensdes elevadas de aderéncia no apoio extremo, onde deve ancorar um
esfor¢o da ordem de grandeza da reagdo de apoio, convém prolongar 1/3 da armadura principal
do meio do vao até o apoio extremo. Pelo menos 25% da armadura principal deve igualmente
ser levada até o apoio intermedidrio de uma viga continua, aumentando-se esse percentual para
33% quando o momento negativo no apoio for menor que a metade do momento positivo no
vao.

A armadura principal deve cobrir efetivamente um diagrama M/z descalado
horizontalmente de uma distancia aproximadamente igual a altura 0til da viga, quando se
empregam as teorias modernas para dimensionar a armadura transversal.

242



Estribos inclinados

A armacdo com estribos finos e inclinados (45° a 60°) reduz a fissuragdo das vigas,
sendo possivel nesse caso atingir valores elevados de 1.4 (tensdo média convencional de
cisalhamento no estado-limite de projeto). O descalamento necessdrio do diagrama de
momentos ¢ menor que no caso de estribos verticais, resultando armadura principal mais curta.

Nos apoios extremos, os estribos inclinados devem ter altura variavel para cobrir a
viga até junto do ponto de apoio. Nos apoios intermedidrios, os estribos dos vaos adjacentes se
cruzam sobre 0 apoio.

Estribos verticais e barras inclinadas

Nos trechos proximos do apoio, até 0,8d, ¢ preferivel usar apenas estribos com
pequeno espagamento, sem barras dobradas.

d2
|~ 0,84 —~| S} l=—30 cm—| |l~—<a2 l~— 0,84 —=

Nos trechos da viga onde atuam estribos e barras dobradas, pelo menos 40% dos
esfor¢os devem ser absorvidos pelos estribos.

A distancia horizontal longitudinal entre barras inclinadas deve ser no maximo igual
a metade da altura da viga, para fornecer um controle eficaz de fissuragao.

De preferéncia, dobrar de cada vez um par de barras, simétricas em relagcdo ao plano
médio da alma.

Uma parte da armadura principal do meio do tramo deve ser prolongada até os
apoios, recomendando-se 1/3 para o apoio extremo e 1/4 para apoios intermedidrios de vigas
continuas (aumentar para 1/3 quando o momento negativo no apoio for menor que a metade do
maior momento positivo no vao).

4.5 - Prescrigdes regulamentares

As prescricdes que se seguem se referem mais especificamente as armaduras
longitudinais:

a) Porcentagem minima da armadura longitudinal

O estudo da porcentagem minima da armadura longitudinal ¢ feito com base na
formula que dé a taxa minima da armadura:

f
Pmin = 0,043 —d
fyd
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Esta formula esta de acordo com os principios estabelecidos na norma brasileira e
no CEB. Contudo, estas normas citam os seguintes valores para pumin:

Para aco comum 0,25%
NBR :
Para ago especial 0,15%
Nas lajes 0,10%
CEB
Nas outras formas de sec¢ao| 0,15%

b) Diametro das armaduras longitudinais

Se algumas das armaduras longitudinais forem levantadas para combate ao
cisalhamento, usar didmetros que nao ultrapassem 1/8 da largura bw da nervura.

¢) Espacamento das armaduras

Segundo a norma, o espagamento entre as armaduras longitudinais nao deve ser
inferior a 2 cm nem a uma vez o maior didmetro da armadura.

Se forem usadas armaduras em forma de feixe, aplicar as mesmas prescricoes
supondo o feixe substituido por uma barra ficticia de mesmo centro e de area igual a soma das
areas das barras do feixe.

Deve-se, além disso, deixar entre as barras espagos iguais a 1,5 vezes o calibre
maximo do agregado na direcao horizontal e 0,5 vezes este calibre na direcdo vertical.

d) Cobrimento das armaduras

A distancia entre qualquer armadura e face da pega deve ser no minimo igual a:

Pecas interiores protegidas: lem, g, a
Pecas interiores nao protegidas, ou exteriores: 2cm, 1,2 ¢,1
Pecas exteriores sujeitas a grandes intempéries: 3em, 1,25¢,1,5a

onde ¢ ¢ o didmetro da armadura a que corresponde a distancia fixada e a € o
calibre maximo do agregado.

As figuras a seguir esclarecem o problema do espagamento minimo das armaduras
longitudinais, no caso particular de pecas interiores.
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Segundo a norma, as espessuras minimas de cobrimento das ferragens sao:

a) para concreto revestido com argamassa de espessura minima de 1 cm:

- em lajes no interior de edificios 0,5 cm
- em paredes no interior de edificios 1,0 cm
- em lajes e paredes ao ar livre 1,5 cm
- em vigas, pilares e arcos no interior de edificios 1,5 cm
- em vigas, pilares e arcos ao ar livre 2,0 cm

b) para concreto aparente:

- no interior de edificios 2,0 cm
- ao ar livre 2,5cm
¢) para concreto em contato com o solo 3,0 cm

- se 0 solo ndo for rochoso, sob a estrutura devera ser interposta uma camada de
concreto simples, ndo considerada no calculo, com consumo minimo de cimento de
250 kg/m’ e espessura de pelo menos 5 cm.

d) para concreto em meio fortemente agressivo 4,0 cm

- para cobrimento maior que 6,0 cm, deve colocar uma armadura de pele
complementar, em rede, cujo cobrimento ndo deve ser inferior aos limites
especificados, de a até d.

Nos casos comuns, na pratica, pode-se adotar para efeito de projeto os seguintes
valores das distincia d' e d" em cm, que vao do centro das armaduras a face do concreto, como
indica a figura anterior:

Tipo de obra | N.° de camadas d' d”
2,5
4,5
6,0
3,5
5,5
7,0

No interior

No exterior

W= W[ |—
AN |w ||

Armadura na regiao dos apoios das vigas

De acordo com a norma, deve-se prolongar até o apoio uma parcela da armadura de
tracdo, calculada para o vao, igual a 1/3 desta armadura, quando se trata de apoio simples, ou
dotado de momento inferior a 1/2 do momento positivo. Quando o0 momento no apoio supera o
valor acima, basta prolongar até o apoio 1/4 da armadura calculada para o vao.
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NUmero de camadas

O ntimero de camadas das armaduras de tragdo ¢ regulado pela prescri¢cdo da norma,
que estabelece: os esfor¢cos nas armaduras s6 podem ser considerados como concentrados no
centro de gravidade das armaduras quando a distdncia do centro ao ponto mais afastado da
armadura for inferior a 5% de h.

Didmetro dos estribos

As recomendacdes do CEB e a norma NBR fixam como valor maximo para o
didmetro dos estribos 1/8 da largura da alma. O diametro dos estribos ndo deve ser superior a
1/12 da espessura da viga nem inferior a 5 mm.

4.6 - Uso de Tabelas para Calculo de Vigas

1 - Livro de Francisco Xavier Adao - Calculo Pratico ¢ Econdmico de Concreto
Armado. Editora Interciéncia.

2 - Promon - Tabelas para Dimensionamento de Concreto Armado - Editora
McGraw-Hill do Brasil.

TABELA 14
Armacao de vigas retangulares a flexdo normal simples

Momentos em tf cm, alturas h em cm, Se¢do Agem cm®.  Segdes normalmente armadas (limite) - Estado limite ultimo

ok > 180 kg/em?® e Ago CA-50A/B b> 10 cm para h > 100 b> 15 cm parah > 120

Ferragem | Ag h [ 20 | 30 40 50 60 70 75 80 100 | 120 | 140 | 150

205 0,40 20 | 33 45 57 -
206.3 0,63 31 50 70 89 109 - - -
208 1,00 47 | 78 | 109 | 140 | 171 | 201 | 218 | 232 - - - -
406.3 1,26 57 | 96 | 135 | 174 | 214 | 252 | 272 | 291 - -
2010 1,60 69 | 118 | 168 | 219 | 267 | 317 | 344 | 368 | 466 | 571 - -

408 2,00 81 | 143 | 205 | 266 | 329 | 393 | 422 | 452 | 579 | 709 - -
20125 2,50 98 | 171 | 248 | 327 | 404 | 463 | 519 | 560 | 711 | 881 | 1038 -
608 3,00 118 | 195 | 290 | 382 | 476 | 569 | 617 | 668 | 846 | 1051 | 1238

4010 3,20 125 | 204 | 305 | 403 | 502 | 602 | 653 | 704 | 901 | 1118 | 1317 | 1419
5010 4,00 157 1249 | 360 | 486 | 611 | 738 | 793 | 865 | 1109 | 1389 | 1636 | 1760
6010 4,80 188 | 299 | 409 | 561 | 707 | 862 | 937 | 1010 | 1308 | 1652 | 1951 | 2097

40125 5,00 196 | 311 | 426 | 577 | 729 | 882 | 965 | 1043 | 1351 | 1716 | 2027 | 2178
3016 6,00 | 235|373 | 512 | 650 | 875 | 1028 | 1128 | 1216 | 1590 | 2041 | 2411 | 2594
56125 6,25 | 245 | 389 | 533 | 677 | 985 | 1060 | 1151 | 1257 | 1643 | 2107 | 2497 | 2694
60125 7,50 | 294 | 467 | 639 | 812 | 1051 | 1206 | 1327 | 1447 | 1914 | 2507 | 2961 | 3205

4016 8,00 | 313 | 498 | 682 | 866 | 1241 | 1279 | 1388 | 1514 | 2010 | 2652 | 3131 | 3389
3020 9,45 | 370 | 588 | 806 | 1024 | 1313 | 1459 | 1568 | 1716 | 2297 | 3080 | 3647 | 3947

80125 10,00 | 392 | 622 | 853 | 1083 | 1478 | 1544 | 1659 | 1774 | 2383 | 3223 | 3848 | 4164

94125 11,25 - 700 | 959 | 1218 | 1576 | 1737 | 1866 | 1996 | 2604 | 3567 | 4246 | 4607
6016 12,00 - 746 | 1023 | 1300 | 1642 | 1853 | 1990 | 2129 | 2745 | 3764 | 4504 | 4886
10 6 125 12,50 - 778 | 1066 | 1354 | 1650 | 1914 | 2074 | 2218 | 2794 | 3890 | 4679 | 5063
7016 14,00 - 871 | 1194 | 1526 | 1848 | 2156 | 2324 | 2484 | 3129 | 4522 | 5142 | 5577
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5 - Pilares de Concreto Armado

De acordo com a norma, a dimensdo minima dos lados da secdo de pilares deve ser
20 cm ou 1/25 da altura livre, adotando-se o maior valor.

Os limites acima poderdo ser reduzidos, desde que se aumente o coeficiente de
seguranca das solicitagdes de 1,4 para 1,8 e a se¢do transversal, composta de retangulos
(cantoneira, z¢&, té, duplo t€), cada um dos quais com largura ndo inferior a 10 cm ou 1/15 do
respectivo comprimento, desde que o raio de giracdo da secdo composta seja igual ou maior
que o de uma secao quadrada 20 cm x 20 cm (i > 6¢m).

Os pilares com secao transversal muito alongada (h > 5b) devem ser tratados como
estruturas laminares, sob a denominagao de paredes estruturais.

A percentagem da armadura longitudinal dos pilares ndo cintados ¢ variavel,
contudo, a fixagdo de um minimo ¢ necessaria para proteger o pilar contra inevitdveis
excentricidades de carga, sendo que as barras devem ser posicionadas na periferia do pilar,
respeitando o recobrimento minimo.

As barras grossas fazem uma armagdo mais rigida, exigindo também menos
estribos. Em geral, adota-se um didmetro igual ou superior a 1/2". O espagamento minimo entre
as barras longitudinais deve ser igual ao diametro da barra ou 1,2 vezes o maior tamanho do
agregado ou 2,0 cm.

Segundo a norma, o espagamento maximo entre as barras longitudinais no contorno
¢ de 40 cm.

Estribos

Os estribos tém a funcdo de impedir a flambagem prematura das barras
longitudinais. Em geral sdo de diametro aproximadamente igual a 1/4 do maior didmetro da
armadura longitudinal, porém ndo menos que 1/4".

O espagamento entre os estribos ndo deve ser maior que qualquer dos valores
seguintes:

a- 12 o1 - barras longitudinais em ago CA-50
b-190 ta/ﬂé para CA-50.

c-30cm

d - Menor dimensao do pilar

A condicdo (a) visa impedir a flambagem da armadura longitudinal. Se esta for
constituida de barras com diametro de 1", o espagamento maximo corresponde a condi¢do (a)
valera:

12.0(212.2,54 =30 cm

A condigdo (b) visa a relacionar o espacamento com o didmetro do estribo (ot) e
com a relacio o/0 e Adotando-se @/0 ¢ = 1/4 e supondo e¢; = 1/4", chegamos aos

espacamentos:

- 190 &t/ 6, = 190. 0,64 . 0,25 =30 cm,
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As condigdes (¢), (d) sdo valores absolutos recomendados pela pratica.

Como exemplo, considerando uma coluna 30 cm x 30 cm, armada com ferros
longitudinais de 7/8", CA-50 e estribos 1/4", o espagamento dos estribos correspondes a cada
uma das condi¢gdes acima, vale:

a-12.222=27cm

b-190.0,64%/2,22 =35 cm

c-30cm

d-30cm

Vé-se que a condi¢ao de flambagem da armadura longitudinal ¢ determinante do
espacamento dos estribos, neste exemplo.

Os estribos devem ser dobrados sem folga em torno das barras longitudinais, para
garantir o suporte lateral destas (ver Figura a seguir). Quando as barras se acham localizadas na
periferia de um circulo, podem-se usar apenas estribos circulares envolvendo a armadura.

Armadura longitudinal minima de pilares com estribos

A porcentagem geométrica da armadura longitudinal dos pilares fica compreendida
entre 6% e 0,8% da secdo de concreto, reduzindo-se o limite inferior para 0,5% quando a
esbeltez da peca for inferior a 30. Muitas vezes acontece que a secdo transversal do pilar tem
dimensdes maiores que a minima exigida pelo célculo, referindo-se entdo as porcentagens
minimas a se¢do de concreto teoricamente necessaria Accy. A se¢do estritamente necessaria
para equilibrar a solicitacdo normal ¢ dada por:

Ng _vr-vc N
f, 085 fy

Ac,cal =

Devera ser ainda respeitado o valor minimo 0,5% A..

Com os coeficientes de segurangca da norma (y=1,4 e y.~1,4), e supondo um
concreto fy, = 180 kgf/cm’, obten-se os seguintes valores aproximados (para A = L/i):

A<30

0 Ni) .
Agrmin = 0,5%A¢ cal ¥ > 0,5%A
A>30

0 Ni) .
Agrmin =08 A’Ac,cal ~ > 0,5%A

Como exemplo, vamos calcular a armadura longitudinal minima de um pilar longo
(A>30), sujeito a uma carga normal em servigo N=240 tf, sendo o concreto fx = 220 kgf/cm?. O
calculo aproximado com a féormula acima é:

N
Agymin = ) _ @ —24cm?

10
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O calculo mais preciso, com a area necessaria de concreto ¢€:

C¥r¥e N 1414 240

A = = 2516cm?
ol TT085 £y 085 0,22

Agrmin = 0.8%A ca1 = 0,8% 2516 =20,lem? > 0,5%A

O valor minimo calculado acima nao deve ser inferior a 0,5% da area da se¢ao real
da coluna.

Na figura a seguir pode-se observar varias formas de estribos, de acordo com a
secdo dos respectivos pilares.

A tabela, ap0ds a figura, apresenta a secdo do pilar de concreto armado, a ferragem
longitudinal requerida e o comprimento méaximo de flambagem em fung¢do da carga admissivel
em toneladas.
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TABELA 15

Pilares retangulares sujeitos a compressao axial

Calculo simplificado (Estado Limite ultimo) Cargas (N) em t, nimero de ferros e diametro (¢) em milimetros, altura maxima de flambagem
em cm (L), e dimensdes da segdo do pilar em cm.

fo = 180 kg/em*  Ago CA-50-B/A

Dimensdes | 5 20 25 30 35 40 45 50
da secao
d‘zc':n‘l;‘r L=225 | L=300 | L=375 | L=450 | L=525 | L=600 | L=675 | L=750
20t 24t 34t
20 4510 4910 44125
301 361 51t 60t
30 6010 | 6010 | 60125 | 60125
40t 48t o8t R0t 97t 115t 136t
40
8010 8010 | 80125 | 80125 | 100120 | 120125 | 10016
501 60t 81t 100t 1221 138t 160t 176t
S0 10010 | 10010 | 89125 | 6016 | 8016 | 8ol6 | 10016 | 10016
60t 72t o8t 122t 148t 168t 195t 213t
60 120610 | 12010 | 100125 | 8016 | 10016 | 10016 | 8020 | 2020
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