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RESUMO

Embora ndo seja usada em todos os tipos de edificacdes, para solucionar
problemas de divisa de terrenos a viga de equilibrio pode ser uma boa solugéo
estrutural para adequar o projeto arquitetdnico aos limites do terreno. Desta maneira,
este trabalho tem como propdsito realizar uma analise através dos esforcos
presentes em uma estrutura composta por viga de equilibrio. Abordando analises,
dimensionamentos e métodos construtivos abordados pela NBR 6118:2014, onde
esta recomenda que para este tipo de viga sejam levadas em conta abordagens
feitas pela NBR 9062:2017 para consolo de concreto, aplicando estas normas no

método de Andrade e método de Burke

Através deste trabalho foi possivel concluir que a inclinacdo da biela
comprimida € a variavel que mais influéncia no dimensionamento da viga de
equilibrio. Onde a dimensdo que mais contribui para isso é a altura da peca. Estas
alteracbes na secdo da viga, além de aumentar a resisténcia do concreto a
compressdo também ajuda a reduzir a &rea de aco do tirante tracionado.

Pode-se perceber que independente dos métodos empregados, ndao ha
grande diferencas no dimensionamento deste tipo de estrutura, onde se diferencia

somente o dimensionamento da area do tirante.



ABSTRACT

Although not used in all kinds of changes, to solve land currency problems,
you can use a good structural solution for the architectural design at the boundaries
of the terrain. In this way, this work aims to carry out an analysis through the costs in
a structure composed by equilibrium beam. In order to analyze the dimensions,
dimensions and construction methods of NBR 6118: 2014, it is recommended that
this type of beam be considered and approaches to NBR 9062: 2017 be used for
concrete soles, not applying Andrade’'s method and Burke's method.

The objective of this work was to conclude that the inclination of the
compressed rod is a variable that has more influence on the design of the equilibrium
beam. Where the dimension that most contributes to this is a height of the piece.
These in the beam section, in addition to increasing the strength of the concrete the
compression also helps to reduce the steel area of the pulled rod.

It can be noticed that, regardless of the methods employed, there is no great
difference without designing the type of structure, where the size of the rod area is
different.
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1 JUSTIFICATIVA

O projeto estrutural € a parte mais importante de uma edificacéo, visto que,
este visa evitar o colapso e deformacdo da construcdo respeitando o projeto
arquitetdnico e a técnica construtiva mais viavel economicamente. A viga de

equilibrio visa se adaptar a estes parametros.

Frequentemente nas edificagbes tem-se pilares em paredes de divisa da
construgcdo, no entanto a impossibilidade de haver elementos de fundacao
centrados com estes pilares resulta no aumento destes elementos, que em
muitos casos resultam em inviabilidade econémica ou impossibilidade de
execucao. Sendo as vigas de equilibrio uma boa solugdo quando ha ocorréncia
de pilares de divisa de terrenos, uma vez que, estes tém uma excentricidade em
relacdo ao elemento de fundagéo (sapata ou estaca). Este tipo de viga, equilibra
0 momento gerado pela excentricidade, ligando a estrutura de divisa a estrutura

interna.

Além disso, as vigas de equilibrio também sdo encontradas quando s&o
submetidas a grandes cargas, provenientes de pilares, por exemplo, proximo a
seus apoios. Isto pode ser visto quando ha diminui¢cdo do numero de pilares de

um pavimento para outro.

Este estudo também é importante, ja que, em programas de calculos
estruturais normalmente esta viga € analisada pelo software como uma viga
convencional, o que é extremamente equivocado. Este tipo de estrutura, na area
gue compreende o pilar e o elemento de fundacdo deve ser tratado como um

consolo de concreto que tem o dimensionamento diferente de uma viga normal.

Como se trata de uma viga que néo recebe esfor¢cos provenientes somente de
lajes, pretendo compreender e analisar o método de calculo e dimensionamento

deste elemento estrutural.



2 OBJETIVOS

2.1 Objetivos gerais

Contribuir para o estudo de vigas de equilibrio por meio de célculos e analises

os diversos casos de emprego.

2.2 Objetivos Especificos

e Analisar os tipos de viga de equilibrio e seu emprego;

e Analisar o comportamento de vigas de concreto armado sujeitas aos esforcos
provenientes de diferentes tipos de cargas

e Estudar a distribuicdo de esforcos na estrutura e aplicar um modelo de biela e
tirante que englobe este tipo de viga conforme proposto por Andrade e Burke;

¢ Analisar qual o método € mais vantajoso para a estrutura estudada.

e Comparar os métodos de Andrade e Burke;

e Desenvolver o projeto de uma viga de equilibrio apresentando o detalhamento
padrdo que deve ser empregado em vigas de equilibrio, considerando o
comportamento especifico para este tipo de viga.
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3 REVISAO BIBLIOGRAFICA

3.1 Introducéo

O concreto simples é formado por cimento, agua e agregado graudo e miudo,
em alguns casos ha a adicdo de aditivos ou sdo acrescentados minerais, para
melhorar as caracteristicas do concreto. Em virtude, da resisténcia a tracdo do
concreto ser baixa (aproximadamente 10% da resisténcia a compressao), as barras
de aco exercem a funcéo de absorver os esforcos de tracdo da estrutura (ARAUJO,
2014).

O funcionamento deste sistema sO é possivel gracas a aderéncia entre os
dois materiais. Devido a aderéncia, as deformacfes deles sdo praticamente iguais.
O concreto tem sua fissuracdo na zona de tracdo, onde os esforcos de tracéo

passam a ser absorvidos pela armadura (ARAUJO, 2014).

O concreto ndo serve somente para resistir os esfor¢cos de compressao, serve
também para proteger o0 aco dos agentes corrosivos. A estrutura de concreto sempre
tem um cobrimento minimo necessario para proteger a armadura da corrosdo, que

varia de acordo com agressividade do meio (ARAUJO, 2014).

3.2 Vigas

Vigas sdo consideradas, conforme NBR 6118:2014, como "elementos lineares
em que a flexdo é predominante". Vigas transferem seus carregamento para pilares,
guando apoiadas neles. Estas cargas sdo provenientes normalmente de lajes, outras
vigas ou paredes apoiadas nela. Estes esfor¢os podem ser pontuais ou distribuidos
ao longo da barra, o que ocasiona na compressao na parte superior da peca e na

tracdo na parte inferior.

Vigas com pequeno comprimento de vdo e com altas cargas perto de seus
apoios tendem a sofrer com esfor¢cos cisalhantes (ou corte), que sdo mais criticos

gue os momentos fletores (CHING, 2010).



11

3.2.1 Vaos tedricos em vigas

A distancia entre os centros dos apoios das vigas chama-se véao tedrico. De
acordo com a NBR 6118:2014, ndo ha necessidade de adotar valores maiores que

0S seguintes:
a) em viga biapoiada: o vao livre lo mais 60% da altura da secéo da viga;

b) em vao de viga continua: o vao livre lo mais 60% da altura da secao da viga

adotada.

Usando estas medidas, tem-se uma significativa economia no caso de haver
apoios largos. Caso 0s apoios sejam curtos adotar a distancia do vao entre o centro
deles.

Figura 1 - Vao Efetivo

lo lo

t1 to

il -

a) Apoio de vao extremo b) Apoio de vao intermediario

Fonte: Adaptado pelo autor com base em NBR 6118:2014.

3.2.2 Cargas nas vigas dos edificios

Os elementos estruturais de uma edificacado sdo ligados como um sistema de

porticos espaciais em conjunto com as lajes, se repetindo ao longo dos pavimentos.
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Pode ser considerado como uma estrutura tridimensional com elementos lineares e

planos.

Se for considerada como tridimensional a estrutura, os célculos sdo muito
trabalhosos e normalmente desnecessarios, por conta das diversas incertezas
referentes ao carregamento, condicbes de apoio, rigidez dos elementos
componentes, comportamento dos nds, etc. Por estes motivos sdo introduzidas
simplificacbes no projeto estrutural, a fim de reduzir o numero de calculos e
variaveis. Como desmembrar os porticos espaciais em varios pérticos planos. Ainda
podendo separar 0os porticos planos em vigas e pilares, que é o modelo tradicional
de célculo. Onde séo calculados os esfor¢os solicitantes separadamente da laje para
a viga e para os pilares da edificacdo. Devem ser considerados os fatores de
seguranca conforme NBR 6118:2014 (ARAUJO, 2014).

3.3 Excentricidades de sapatas

7

Uma sapata € centrada quando o carregamento passa pelo centro de
gravidade da area da sapata. As excentricidades ocorrem comumente em divisas de
terreno, o que acarreta em uma forca de flexdo no pilar. Nas figuras 1.a pode se ver
um exemplo de sapata centrada e nas figuras 1.b pode-se ver uma sapata
excéntrica (LOPES E VELLOSO, 2012).

Segundo NBR 6122:1996, sempre que ha pilares em divisas com sapatas,
deve ser usado vigas de equilibrio para eliminar essa excentricidade.

A NBR 6122:1986 estabelecia, que para outras situacdes que ndo a acima,

uma fundacdo com excentricidade deveria respeitar as seguintes recomendacoes.

A resultante das cargas permanentes deve passar pelo centro da base da
fundacdo. O centro de gravidade da fundacdo deve ficar na zona comprimida, isto
faz com que a resultante das cargas totais seja limitada, considerando que néo haja
forca de tracdo entre o solo e a fundacdo. Caso se trate de uma de uma fundagao

retangular de dimensdes a e b, as excentricidades u e v, medidas paralelamente a a

e b, respectivamente, devem atender a condi¢do (LOPES E VELLOSO, 2012):
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&)+ () <t 1)

Caso se tratar de uma fundagéo circular de raio r : e<0,59.

A NBR 6122:1996 eliminou essas exigéncias, quando comegou a usar o
conceito de éarea efetiva. Entretanto, varios autores acham que a limitacdo da
excentricidade € recomendavel e prudente, mesmo adotando o conceito de é&rea
efetiva. A NBR 6122:2010 n&o fala sobre o assunto (LOPES E VELLOSO, 2012).

Figura 2 - Exemplos de sapatas (a) centradas e (b) excéntricas

A

Modelo de
l Calculo

TN Y

] ARAAAN

(@)

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Lopes e Velloso (2012).
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Divisa

(b)

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Lopes e Velloso (2012).

3.4 Vigas de equilibrio

As vigas de equilibrio servem para ligar um pilar de divisa a um pilar interno
da construcéo, fazendo com que a carga da sapata trabalhe de forma excéntrica. Na
pratica de projeto, sdo comuns as complicacdes construtivas. O pilar no interior da
obra pode ndo estar alinhado com o pilar de divisa. As vezes, por conta de cortinas
de escoramento as sapatas devem se afastar mais da divisa, pode acontecer
também, de s6 haverem pilares de divisas em virtude ao tamanho do terreno(LOPES
E VELLOSO, 2012).



Figura 3- Principio de funcionamento da viga de equilibrio.

Filar 1

Pilar 2

Eleacio
T ]

Sapata Excéntrica

Excintrics
| Wi r,.;

Sapata

ats
F'|l=r |

| Flan
E |

Pila

z

1]

TF{' > 1

2
1:42 < 22 (em geral se torna R2=02)

¥

M

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Lopes e Velloso (2012).

15



16

Figura 4- Viga de equilibrio em situacfes especiais.

Sapata

Sapata Excéntrica Sapata E xcéntrica
| m
i o
= =
O ilar 1 Pilar 2|0
Sapata E xcéntrica Flanta
o
q-l Viga de E quilibrio r Elevacic
1 1
Sapata Excéntrica Sapata Excéntrica

v

A"
i Esguema de calculo da viga ¢
Pilar 1 Pilar 2 /l\ ll\
R R

Yiga de Equilibrio

Divisa

Elevagsc

S apata Excéntrica

< Cortina

Sapata Excéntrica
n Sapata

. Viga de E quilibrio
— —m |-
Pilar1______________ ~ Pilar2 DM

Cortina

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Lopes e Velloso (2012).

Segundo Campos (2015), podem haver duas solucdes para vigas de

equilibrio:

a) A sapata ser integrada a viga de equilibrio, cuja intencdo € alavancar a carga,

levantando-a para que desca para a fundagao por meio da sapata.

b) A sapata ndo ser integrada a viga de equilibrio, que nessa situagdo pode ser
considerada viga de transicdo, cuja finalidade também é alavancar a carga,
transportando-a para que desca a fundagédo através de uma sapata isolada, com

carga centrada.
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A viga, por sua vez, serd dimensionada e calculada como viga em balanco,
requerendo de altura e rigidez aceitdveis para suportar o momento e tensdes

tangenciais, bem como diminuir as deformacdes em balanco(CAMPOS, 2015).

3.4.1 Sapataintegrada a viga de equilibrio

Os esquemas de calculo, caminhamento e carregamento de carga da viga de
equilibrio estdo apresentados na Fig. 5.

Figura 5- Viga de equilibrio.

Sapata Excéntrica

Sapata
,rT 1444441 Viga de Equilibrio X
'/7 E!-: — e = = e = = o
LR AN AR AR AR A +
P1,e P2
il Viga de Equilibrio
+ e +—{-—*‘_"’_+—{F‘:_ 5
W el
vy
L7 I|I:fn.c"
Y
b Sapata [ T T ‘T T T T
P1+ APz
tITTTTT?
K~ T“M=Pe

[

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Campos (2015).



18
Figura 6- Esquema de célculo da viga de equilibrio.

/pr}‘ar
i AP2

P1

e /pr':‘ar- e

P1 AP2

TR

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Campos (2015).

sap = P1 + AP2

3.4.1.1 Sistema de célculo: alavanca e equilibrio estatico

Do equilibrio externo, determina-se AP5:

Y>MCG,sap =0 -~ Pl.e — AP2(lpilares —e) =0

_ Pl.e
- (lpilares —e)

AP, (2)

De acordo com Campos (2015), para o dimensionamento de uma sapata de
P, usa-se a carta (P2-AP2/2) em beneficio da seguranca. O item 5.7 da NBR
6122:2010 indica que, quando haver uma reducdo de carga pela viga de equilibrio,
para o dimensionamento deve ser considerada apenas 50% dessa reducéo para a

fundacéo aliviada.

Essa suposicéo se justifica no fato de que as tensdes distribuidas no solo (ha
sapata de divisa), dependendo da rigidez do solo e da viga de equilibrio, podem né&o
ser uniformes. Nesse caso a carga de P,, com alivio total (P, - AP,), fica contra a

seguranca, ja que AP, real € menor que a AP, que se adotou.
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Cabe, contudo, observar que, quando:

Gl;—Ql > 61 > AP, = Gle

3)

(lpilares —e)
o alivio seréa total de AP,(CAMPOS, 2015).

Caso a alavanca néo ser ligada a um pilar interno, mas a um contrapeso ou
outro elemento de fundacdo que tracione a viga (estaca ou tubuldo), o item 5.7 da
NBR 6122:2010 aconselha que se o auxilio, em funcdo da combinacdo de cargas,
derivar em tracdo no componente de fundacdo devera ser considerado o total. Esse
componente ainda devera ser dimensionado para a carga de 50% de sua carga a
compresséo (sem alivio)(CAMPOS, 2015).

Observa-se que para o dimensionamento e célculo das sapatas P; e P, ser&
necessario o calculo da carga AP, que, por sua vez, depende da excentricidade.
Consequentemente, o problema s6 é resolvido através de um método iterativo
(CAMPOS, 2015).

Sequéncia de procedimentos

a) calcula-se a area da sapata considerando:

_ (12a13)P1 _ yf(1,2a1,3)P1
Asap - -

(4)

Oadm ,solo Radm ,solo

Segundo CAMPOS (2015), o coeficiente 1,2 a 1,3, que multiplica a carga P,

deriva de duas parcelas:

e 12 parcela: 0,15 a 0,2 (15% a 20%) correspondem ao acréscimo de carga ha
fundagdo de P; devido a excentricidade de P; em relacdo ao centro de
gravidade da sapata. E a parcela correspondente a AP, Como o valor de AP,
é a funcdo da excentricidade e e esta, por sua vez, é a funcdo da dimensao
Area da sapata, o valor de 0,15 a 0,20 é um valor adotado.

e 22 parcela: 0,05 a 0,10(5% a 10%) satisfazem ao acréscimo de carga na

fundacao pelo peso proprio da sapata mais a viga.

Esses valores estimados devem posteriormente ser verificados.
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b) célculo de B, (comprimento da sapata perpendicular a viga de equilibrio)

Considerar-se-a uma geometria de sapata onde B, seja aproximadamente 2 a
2,5 o valor de B;. Essa relacdo se explica ao se recordar que, a excentricidade e
cresce proporcional com o valor de B;, entdo, mais requerida sera a viga alavanca.
Por outro lado, B; ndo pode ter uma dimensao muito grande, tendo em vista os
aspectos econémicos (CAMPOS, 2015).

Na Fig. 7 liar € a distancia entre eixos de pilares.

B, =(2a25)B; ~ Agqy = B1.B; ~ Bf = % 5)

Figura 7- Dimensdes de B; e B..
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-
s
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Py 7/ P2

N
B2
N

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Campos (2015).

c) célculo da altura da sapata (como sapata rigida)

=222 6)
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d) célculo da reacdo excentricidade da viga (4P,)

B b 1
e=———=2(Bi—by) (7)
em que:

B1 é a largura da sapata na direcdo da viga alavanca;
b; € a largura do pilar na direcéo B;.
e] Célculo de AP,
Esquema estatico de calculo e esquema de equilibrio de equilibrio (Fig. 8).

Figura 8- Sistema de equilibrio da viga de equilibrio.

Ipilar

e Ipilar - e AP2

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
1|T TT1T1T1T7T
![ B1/2 B1/2 |
‘lT 1
|
|

Rsap

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Campos (2015).

f) verificagdo das dimensdes da sapata

_ (P1 +Gsap AGso10 +AP;)
sap. —

A

(8)

5adm .solo

Apos isto, determinam-se as medidas determinantes de B;, B, e h. Caso a

relacdo entre B,/B; estiver préximo de 2, as dimensdes sdo admissiveis. Em
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seguida, € dimensionada a sapata para P, com as consideracbes feitas
anteriormente (CAMPOS, 2015).

3.5 Flexao

Segundo Donin (2015), quando ndo ha forca normal a flexdo € definida como
flexdo simples. Esforgcos normais sado aqueles cujos solicitacdes produzem tensodes
normais, que sao perpendiculares as secdes transversais dos elementos estruturais.

Estas solicitagdes sédo oriundas do momento fletor e forca normal.

S&o trés elementos estruturais que compdem uma estrutura de concreto: as
lajes, as vigas e os pilares. As vigas e as lajes estdo sujeitas a flexdo normal
simples, que em alguns casos possam estar, também, submetidos a flexdo
composta. Por essa razdo, o dimensionamento de sec¢des retangulares e se¢des T
sob o efeito da flexdo normal simples € a pratica mais costumeira entre 0s

engenheiros estruturais de concreto armado (SANTOS, 1977).

A solucdo dos problemas da flexdo simples é inferido em fungédo de duas
equacdes de equilibrio, que sdo denominadas "equacdes tedricas". No Brasil € muito

utilizado o equacionamento baseado em coeficientes tabelados tipo K.

3.5.1 Comportamento resistente de vigas sob flex&do simples

Considerando uma viga de concreto armado biapoiada (figura 9.a), sujeita a
duas cargas concentradas P crescentes e de igual intensidade. A viga é constituida
de armadura longitudinal e transversal, para suportar esforcos de tracdo e cortante,
respectivamente. Como mostra a Figura 9.b, as dire¢cdes das tensdes de tracao e de
compressdo sdo paralelas ao eixo longitudinal da viga, no estadio I. Onde ha

compresséo 0s caminhos séo inclinados (DONIN, 2015).
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As fissuras iniciais aparecem na regido de maximo momentos fletores. (Figura
9.c). Para essa quantidade de carregamento a viga mostra trechos fissurados, no

estadio Il, e ndo fissurados, no estadio | (DONIN, 2015).

Os diagramas de deformacoes e de tensdes nas sec¢des a e b, sdo mostrados
na fig. 2c, nos estadios | e Il, respectivamente.

Os diagramas de deformacdes e de tensbes nas secdes a e b, sdo mostrados na fig.

2c, nos estadios | e Il, respectivamente.

Segundo Donin (2015), em virtude do aumento de carga e da combinacao de
momentos fletores e for¢a cortante, surgem fissuras inclinadas préximas ao apoio. A
viga se encontra-se em quase sua totalidade no estadio Il, exceto muito proximo ao

apoio permanece em estadio |

Quando ha carga distribuida, no estadio |, as tensdes no meio da viga estédo
com inclinagéo de 45° ou 135° quanto ao eixo da viga, como mostra a figura 9.e.
Observa-se que nos trechos proximos aos apoios 0s caminhos das tensfes
principais se inclinam por acdo das forcas cortantes. O dimensionamento dos

elementos de concreto leva em conta normalmente as tensées oy e Ty, (DONIN,

2015).



a)

b)

c)

d)
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Figura 9- Desempenho resistente de uma viga biapoiada.
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3.6 Disposigdes construtivas

Como determina a NBR 6118:2014 diversas orientacdes relativas a
armaduras, considerando vigas com relacéo é > 2,0, para vigas isostéticas e % > 3,0,

para vigas continuas, onde | é o vao efetivo da viga (ou duas vezes o vao, no caso
de balanco) e h é a altura total da viga. Vigas com relacdo menor que esta séo
tratadas como viga parede.

3.6.1 Armaduras longitudinais méximas e minimas
3.6.1.1 Armadura de tracao

Segundo NBR 6118:2014 em qualquer peca estrutural armada a armadura de
tracdo minima deve ser determinada pelo dimensionamento da secdo a um
momento fletor minimo obtido através da equacéo a seguir, considerada sempre a

taxa minima absoluta de 0,15%:
Md,ml’n = 0'8 . WO -fctk,sup (9)
Onde:

Wy é 0 médulo de resisténcia da secao transversal bruta de concreto, relativo as

fibra mais tracionada;

fesup € @ resisténcia superior do concreto a tragéo
fctk,sup: 1,3.fetm

COM: form = 0,3. 3/ fck?

A NBR 6118:2014 sugere como alternativa considerar as taxas de armadura

minima mostradas na tabela 1:



Tabela 1 - Taxas minimas de armadura de flexado para vigas.
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Valores de ppyin ? (As,minfAc)
Forma da %
secao
20 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 920
Retangular | 0,150 | 0,150 | 0,150 | 0,164 | 0,179 | 0,194 | 0,208 | 0,21" | 0,219 | 0,226 | 0,233 | 0,239 | 0,245 | 0,251 | 0,256
8 Os valores de pyy i, estabelecidos nesta Tabela pressupdem o uso de ago CA-50, dh=08ey.=14e 1s = 1,15 Caso esses fatores sejam
diferentes, pmip, deve ser recalculado.

3.6.1.2

Fonte: NBR 6118:214

Armadura longitudinal maxima

Segundo NBR 6118:2014 a soma das armaduras de tracdo (As) e de

compressao (A's) ndo pode ter valor superior que 4% da area da secao de concreto,

considerando a regido fora da zona de emendas.

3.6.2 Armadura de pele

Segundo a NBR 6118:2014, nas vigas com altura superior a 60 cm deve ser

adicionada uma armadura lateral, afim de evitar que haja fissuras devido a retracao

do concreto, denominada armadura de pele (figura 10), formada por barras de CA-

50 ou CA-60, com espaco entre barras ndo ultrapassando 20cm e com ancoragem

devidamente feita nos apoios, com a minima area distribuida em cada lateral da viga

igual a 0,10% a area de concreto.
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Figura 10- Distribuicdo da armadura de pele.
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Fonte: Autor (2015).

Segundo Donin (2015), mesmo que a indicacdo da norma seja de adicionar
armadura de pele em vigas com altura superior a 60cm, recomenda-se a sua
aplicacdo em vigas com altura superior a 50cm, para impedir que surjam fissuras
superficiais causadas pela retracdo nas faces laterais verticais. Nesse caso a
armadura de pele pode ser a mesma adotada anteriormente, 0,10% a area de

concreto, por face.

3.6.3 Espacamento entre barras longitudinais

Para que o concreto consiga preencher todos os espacgos da forma de viga e
gue envolva todas as barras de aco, a NBR 6118:2014 determina 0s espacos entre

barras longitudinais (figura 11), seguintes:

e nadirecao horizontal (ay)
2cm

Ap,min = ol
1'2' dméx,agr

e nadirecao vertical (ay)
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2cm
hd ah,ml’n = Ql
0,5. dméx,agr
onde: apmin= espacamento horizontal minimo entre barras;
aymin= €spacamento vertical minimo entre barras;
dmax,agr= didmetro maximo do agregado graido

@l= didmetro da barra longitudinal.

Figura 11- Espagcamentos minimos entre barras.
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Fonte: Autor.

3.6.4 Hipoteses basicas

Segundo Donin (2015), os principios mostrados valem para elementos de
secoes lineares submetidos a forga normal e momentos fletores, como viga, pilares e
tirantes.

a) apos deformacao as sec¢Oes transversais devem se manter planas;

b) a deformidade em cada barra de aco € a mesma que 0 concreto que a envolve,

somente se houver aderéncia entre aco e concreto;

c) é obrigatorio desprezar a resisténcia do concreto a tracdo no seu estado-limite
altimo (ELV);
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d) o ELU tem como base os dominios de deformacéo;

e) o0 maximo alongamento admitido na armadura de tracdo € de 10%.,, com a
finalidade de evitar deformacdes plasticas excedentes. Através do diagrama tensao-

deformacéo se obtém a tenséo nas armaduras.

f) a distribuicdo de pressdes de compressao no concreto é feita segundo o diagrama
tensdo deformacéo, simplificado por um diagrama retangular, que resulta na tenséo

maxima de o4 de 0,85.f.,4 onde:
y= 08.x — concretos do Grupo | (fex < 50 MPa);

(10)

y = [0,8 - fCZO_OSO] X — concretos do Grupo Il (fe« > 50 MPa);
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Figura 12- Diagrama parabola-retangulo e retangular simplificado, para
dissipacéo de tensGes de compressao em concretos do grupo |I.

Ecu=3,5%u| O Oy
2 %, -
o
= "
=
Y w =

Fonte: Leonhardt e M6nnig (1982) apud Donin (2015).

Pode ser usada como tensdo de compressao do concreto (0¢q):

f1) no caso em que a area acima da linha neutra, borda comprimida, € maior ou igual
a area de baixo (figura 13):

0,85f ¢k

ocd =0,85.f.4 = O,85.y—c — concretos do Grupo | (fe < 50 MPa)

(11)
ocd = [1 — (fck — ;Too)] .0,85. f.q — concretos do Grupo Il (fox > 50 MPa)

Figura 13 - Se¢cdes onde a linha neutra ndo reduz em relagéo a borda
comprimida.

W7 LN

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Leonhardt e Monnig (1982).
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f2) caso contrario, onde a &rea comprimida diminui (figura 14):

0.q =085.f,4 = 0,85.0’8;% — concretos do Grupo | (fx < 50 MPa)
(12)
Opg = [1 - (fck - zSTOo)] .0,85. 1.4 — concretos do Grupo Il (fex > 50 MPa)

Figura 14- Secdes onde a linha neutra reduz em relagdo a borda comprimida.

LN

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Leonhardt e Monnig (1982).

3.7 Secao retangular com armadura simples

Normalmente vigas tem formas retangulares, pela facilidade de execucéo.
Caracteriza-se viga com armadura simples a peca que demanda apenas de
armadura longitudinal apenas na regido tracionada. Mas por recomendacfes
construtivas sao adicionadas barras longitudinais também na parte comprimida, nao
sendo ponderada no célculo de resisténcia a flexdo, apenas para servir de

amarracao para os estribos(DONIN, 2015).

3.7.1 Equacbes de equilibrio
A definicdo dos esforgos resistentes do elemento € feito com principio nas
equacdes universais da estética.

A Figura 15 apresenta uma sec¢do transversal de uma viga retangular sob

flexdo simples, sobre efeito de um momento fletor positivo, com largura b,, e altura h,
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armadura As e area de compressdo do concreto A'c, demarcada pela linha neutra
(LN). A altura util é d, adotada do centro da armadura de flexdo até o topo da viga
(DONIN, 2015).

A altura do diagrama (y=0,8.x) e a tensdo de compressao (0.q) valem para
concretos do grupo I, com f igual ou inferior a 50MPa, para os concretos do grupo |l

os valores sao diferentes.

Figura 15- Dissipagao de tensdes e deformagdes em viga retangular com
armadura simples.

Fonte: Leonhardt e M6nnig (1982) apud Donin (2015).

3.7.1.1 Equilibrio de Forgas Normais

Como nao ha solicitagbes de forcas normais na flexdo simples, e
considerando que haja equilibrio entre a parte de concreto comprimido e a resultante

das tensoOes de tracdo na armadura, como mostra a figura 15, resulta em:
Rcc = Rst (13)

Utilizando o=R/A, considerando o digrama simplificado a resultante das

tensdes de compressao é:
Rcc = ocd. A'c

Substituindo a altura por 0,8x, obtido através do diagrama retangular, tem-se:
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R.. = 0,85f.4.0,8x.b,,
R, = 0,68.f.4.x.b, (14)
A resultante na armadura tracionada:

Rst = Ogq- As (15)

3.7.1.2 Equilibrio de Momentos Fletores

Para haver equilibrio entre os momentos fletores, o momento fletor de
solicitagdo deve ser estabilizado por um momento resistente, originado pela
compressdo de concreto e pela tracdo da armadura, estes momentos devem ser

iguais a0 momento de calculo, tal que:
Msolic = Mresist = Md

As forgas internas resistentes, oriundas dos esforcos do concreto e da

armadura, comp&em um binario contrario ao momento solicitante, resultando:

My, =R,,.z, (16)

M, =R,,.z,., (17)

onde: Re . Zec = momento interno resistente, proporcionado pelo concreto
comprimido;

Rst . Zcc = 0 momento interno resistente, proporcionado pela armadura

tracionada.

Substituindo z.. por d-0,4x na equacao 16 e aplicando a equagao 14 na

mesma:

M, = 0,68.b,.x. f.q. (d — 0,4x) (18)



34
Substituindo a equacao 15 na equacao 17 dos esforgos de tragéo do aco:

Md = O-Sd'AS' (d - 0,4‘.X')

Colocando a area de aco (As) em evidéncia, tem-se:

A= —Ms (19)

0sq-(d—0,4x)

Segundo Donin (2015), as equacbes 18 e 19 disponibilizam o
dimensionamento para vigas retangulares com armadura simples. Com a equacéo
18 determina-se em qual dominio a viga se encontra, através do valor de x. Nos
dominios 2 e 3 a tensdo € a maxima existente, isto &, fyq. Determinados x e Ogqg
calcula-se a secdo de aco tracionada (As) com a equacdo 19. Caso resulte em
dominio 4, deveram ser feitas algumas alteracées na viga, para resultar em dominio

2 ou 3. Com base na equacao 18, para diminuir x pode-se:

e diminuir o valor de momento fletor solicitante (Mg);
e aumentar as dimensdes da viga;

e usa um concreto com fe superior.

Segundo Donin (2015), destas, a mais executavel na pratica € o aumento da
altura da viga (h), sempre adaptando em funcédo do projeto arquiteténico. Caso
nenhuma das opc¢des possa ser aplicada, deve-se usar armadura dupla na secao.
Deve ser observada a posicao da linha neutra com relacdo a altura util (x/d), para

atender os limites impostos pela NBR 6118:2014, que séo:
a) x/d < 0,45 para concretos com fe < 50MPa;
(20)

b) x/d < 0,35 para concretos com 50MPa < f < 90MPa.
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3.8 Cortante

3.8.1 Mecanismos béasicos de transmissédo da forca cortante

Segundo Donin (2015), ruptura por esfor¢co cortante sao identificadas com
dificuldades, uma vez que os mecanismos encarregados pela transicdo de esforco
cortante sao diversos. Caso ndo haja armadura transversal (estribos) os

mecanismos mais consideraveis sdo 0s cincos seguintes:

1) esforco cortante no trecho néo fissurado (banzo de concreto comprimido - V)
(figura 16);

2) atrito entre as superficies das fissuras inclinadas;
3) armadura de tracdo com efeito de pino (Vy);
4) acdo de arco;

5) fissuras inclinadas por efeito de tensdo de tragao.

Figura 16- Mecanismos de transmisséao de forca cortante em vigas com
estribos.

Fonte: Leonhardt e Monnig (1982) apud Donin (2015).



3.8.1.1 Acéo de arco
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A biela de compressdo do concreto absorve os esfor¢cos originados pelo

banzo comprimido de flexdo que se inclina para os apoios, diminuindo a tracdo na

alma. A formacgé&o do arco propde uma reacao horizontal no apoio, que em virtude de

armadura de tracdo pode ser originada em vigas biapoiadas. Na figura 17 a area

hachurada representa a acdo do arco para cada tipo de carga.

P

Figura 17- Acao de arco.
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Fonte: Leonhardt e Mdnnig (1982).
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A parte de concreto sem fissuracdo (banzo de concreto), também fornece

resisténcia a cortante, que é V., na figura 16. A parcela fornecida pelo banzo é

proporcional com a altura da viga. O valor de contribuicdo pode variar de 20% a 40%

de resisténcia a forca cortante, baseado em estudos experimentais (DONIN, 2015).
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3.8.1.3 Atrito entre as fissuras inclinadas

Segundo Donin (2015), o atrito gerado pelo deslizamento entre duas areas de
concreto, entre as superficies da fissura, possibilita uma transmissdo de esforco
cortante. Os mecanismos mais relevantes na interface das fissuras séo:
cisalhamento no campo de interagdo, tensdo normal, largura e deslizamento da

fissura.

O engrenamento dos agregados na conexdo das fissuras tem uma
significante colaboragdo na resisténcia ao cortante, entre 33% a 50% do valor total

da cortante pode ser transmitida pelo engrenamento das faces.

A largura das fissuras e o tamanho dos agregados séo os fatores que mais
contribuem na resisténcia a cortante. Quanto maior o tamanho do agregado e

guanto menor a dimenséao da largura da fissura maior a resisténcia.

As fissuras causadas por forca cortante na alma da viga sofrem maior auxilio
do engrenamento dos agregados, e menor nas fissuras inclinadas provenientes de
flexdo. Um menor espacamento dos estribos também contribui para o engrenamento
dos agregados (DONIN, 2015).

3.8.14 Acéo de pino na armadura longitudinal

A acado de pino de uma barra de ac¢o introduzida no concreto provoca uma
transmissdo de esfor¢o cortante, ocorre em varias aplicacdes praticas das estruturas

de concreto armado (figura 18).
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Figura 18- Exemplos onde ocorre agdo de pino.

Uniao viga-coluna

- [Ldi.2] LajeCA
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armaduras

Fonte: Leonhardt e Monnig (1982) apud Donin (2015).

Segundo Donin (2015), a acéo de pinos pode resistir de 15% a 25% a forca
cortante normal. Na circunstancia de carga ultima é necessario respeitar as nao-
linearidades do aco e do concreto, do mesmo modo que o dano do concreto na
regido da forga cortante.

Pode acontecer o fendilhamento do cobrimento, e esmagamento do concreto
sob barra, estes sdo os dois tipos de ruptura que se ocasionam, como mostra a
figura 19. O modo | de ruptura ocorre em cobrimentos de pouca espessura, ja o
modo Il de ruptura se da em cobrimento grandes. Quando ha ruptura
correspondente a fissuras de fendilhamento préximo a barra (modo 1), o didametro da
barra € inversamente proporcional a maxima resisténcia do efeito pino, a relacao se

aplica também quando se trata de cobrimentos grandes (modo 1) (DONIN, 2015).

Figura 19- Modos de ruptura por acao de pino.
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Fonte: Leonhardt e Mdnnig (1982) apud Donin (2015).
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3.8.1.5 Tensdes residuais de tracao

Segundo Donin (2015), quando o concreto fissura ndo ha uma separacao total
das superficies, porque pequenas particulas conectam as duas areas da fissura e
continuam a transportar forgas de tragéo, isto vale para fissuras entre 0,05mm e
0,15mm. Esta capacidade auxilia na transmisséo de forga cortante.

3.8.1.6 Armaduras longitudinal e vertical

Antes do aparecimento de fissuras inclinadas em vigas, a deformacéao dos
estribos € a mesma no concreto proximo a ele. Os estribos s6 passam a transmitir

forca cortante ap0s o inicio da fissuracao.

Os estribos contribuem para evitar fissuras e que elas aumentem,
ocasionando uma ruptura mais ddctil a viga. A resisténcia da armadura transversal a
cortante tipicamente calculada por trelica classica, adicionada a contribuicdo do

concreto, ou por meio da trelica de angulo variavel sem contribuicdo do concreto.

3.8.2 Fatores que influenciam a resisténcia a forga cortante

Segundo Donin (2015), o nimero de coeficientes, que atuam na resisténcia a
cortante € muito elevado (cerca de 20), muitos destes ndo se tem conhecimento da
sua influéncia no forca cortante. A seguir estdo apresentados 0s principais fatores

gue influenciam no cortante.

3.8.2.1 Tipo de carregamento

Em uma viga esbelta sem estribos, a sua resisténcia a cortante é cerca de
20% a 30% maior em casos de carga uniformemente distribuida do que em casos
em que ha duas cargas pontuais nas piores situacbes. Entretanto, para o

dimensionamento sempre sera adotado o pior caso (DONIN, 2015).



40

3.8.2.2 Posicao da carga e esbeltez

A distancia do apoio até a carga tem grande influéncia em casos de cargas
pontuais, ja em cargas distribuidas o fator que tem influéncia é a esbeltez. Quando
uma viga sofre ruptura a cortante, a pior condicao foi determinada no trecho a=2,5h
a 3,5h, o que equivale em relagdo a momento-for¢a cortante de M/Vh = a/h =25 a
3,5. Rigidezes de I/lh = 10 a 14, sdo as que ocasionam as piores condi¢cdes de

ruptura para cargas distribuidas por forca cortante.

3.8.2.3 Forma da secdo transversal

A secdo transversa da viga | tem forte atuacdo sobre a resisténcia a forca
cortante, visto que, uma viga retangular pode se adequar a aumentos de inclinacéao
do banzo comprimido. Em vigas T o banzo sé absorve uma parcela da forca
cortante, jA que a forca deste permanece na largura da laje comprimida até a
proximidade do apoio. As diagonais comprimidas e os estribos ficam responsaveis

por absorver o restante do esforco cortante (DONIN, 2015).

Em vigas retangulares, os estribos sé estdo sujeitos as tensdes de
compressao, até ocorrer fissuras que cruzem a armadura transversal. Em vigas T
estes esforcos aumentam em almas delgadas, mas ficam bem abaixo da tensao de
escoamento do aco (DONIN, 2015).

3.9 Comportamento de vigas com armadura transversal

Segundo Donin (2015), quando as tensbes inclinadas (o)) atingem a
resisténcia do concreto a tracdo, aparecem as fissuras inclinadas iniciais (por
"cisalhamento”). Conforme o carregamento vai aumentando os esforcos dentro da
viga vao se redistribuindo, e os estribos e a diagonal comprimida passam a ser mais

efetivos.
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Quando os estribos forem mal dimensionados, estes alcancam o inicio de

escoamento (&y), e as fissuras oriundas do cisalhamento avancam em direcdo ao

banzo comprimido. O atrito entre as faces da fissura pode oferecer resisténcia, mas
caso as fissuras aumentem, esta resisténcia diminui, ocasionando um aumento da
forca transferida para outros mecanismos. Caso iSso ocorra 0 concreto pode sofrer
uma ruptura brusca (DONIN, 2015).

Em vigas com reforco no banzo, como se¢bes | e T, com armaduras
reforcadas, surgem diversas fissuras inclinadas, podendo romper bruscamente as
bielas comprimidas entre as fissuras caso seja atingida a resisténcia do concreto a
compressdo. Isto ocorre porque as diagonais sofrem exigéncia maior que a

resisténcia do concreto, antes que os estribos escoem (DONIN, 2015).

Em uma viga retangular o trabalho exercido pelos estribos fechados, na
analogia de trelica, esta representado na figura 20. Nas extremidades inferiores o
estribo entrelaca a armadura de tracdo e nas extremidades superiores o estribo é
ancorado no banzo comprimido e na armadura superior. Na parte superior do
estribo, as barras longitudinais também operam para impedir o fendilhamento, que é
causado pelo gancho do estribo ao impor tensdes de tracdo em uma pequena
guantidade de concreto (DONIN, 2015).

Figura 20- Desempenho de estribos no modelo de trelica.

Qimananasns| 777 7 7T 77

Fonte: Autor.
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3.10 Trelica classica de Ritter-Morsch (6=45°)

A reacdo da regido de uma viga sob maior acdo de esfor¢co cortante e com
fissuras inclinadas no estadio I, pode ser bem representado fazendo-se analogia a
uma trelica isostatica (figura 21). Cada barra da trelica retrata uma parcela da viga
simples: o banzo inferior € a armadura tracionada, o banzo superior é a parte
comprimida de concreto, as partes inclinadas séo as bielas de compressao entre as

fissuras inclinadas e as diagonais sob tracdo (DONIN, 2015).

Figura 21- Analogia da trelica classica na proximidade dos apoios.

N > S —_
[ " [ "
/]
N | S EA N NS & RN
AN \ AN
! 2z fissura de cisalhamento z
a) armadura transversal a 45 °: b) armadura transversal a 90 °

Fonte: Leonhardt e Mdnnig (1982).

Quanto mais préximos forem os estribos, melhor sera a interceptacdo das
fissuras inclinadas, uma vez que pode ocorrer uma ruptura antecipada quando o

espagamento entre os estribos for = 2z para estribos a 45° e >z para estribos a 90°

(figura 21), onde z é o braco de alavanca da viga (distancia entre as resultantes

referente ao banzo de tragéo e de compresséo) (DONIN, 2015).

Admite-se uma viga biapoiada ja fissurada (estadio Il) (figura 22), submetida a
uma carga pontual P no centro do vao e que resulta esfor¢co cortante constante, e
onde é representada também a trelica isostéatica. A analogia dessa viga com a trelica
classica, com angulo da biela de compressédo a 45° e com as diagonais tracionadas

a um angulo qualquer .
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Tratando-se de uma trelica isostética, pode-se determinar os esforcos em
cada barra considerando o método de equilibrio de nés, a partir da for¢a cortante.
Analisando a sec¢éo 1-1 da trelica sob influéncia da forca cortante V, a resultante na

diagonal comprimida (biela de compresséao - Ryp) €:

V = R..sen 45 (21)
4
Rep = sen 45 - \/EV (22)

FJ
Ds l

Zs
Ds 1

Z1 O Z> ) ® -
z.(1+cotga) as= z.(1+cotga)
T

A=Q=P/2 Y

Fonte: Adaptado pelo autor com base em Leonhardt e Monnig (1982).

A distancia paralela as diagonais comprimidas, é:

z
NG (1 + cotg a)

\/_

A forga de cada diagonal comprimida na area da biela comprimida:

z
b,, NG (1 + cotg a)

\/_

onde b, € a largura da secdo transversal, e «« € 0 angulo das diagonais
tracionadas. Entéo, a tensdo média de compressao nas bielas é:
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Rcb _ \/E\/EV
bw.i2 (1+cotga) bwz(1+cotga)

Ocp =

2V

= G D (3)

Och

O esfor¢co na diagonal tracionada, pode ser calculado através do método de

equilibrio de nés:
V=R,,sena (24)

Req = (25)

Cada diagonal tracionada com forca Rs., € correspondente a um
comprimento da viga, a distancia z (1+ cotg ), medida longitudinalmente na direcao
do eixo, e deve ser suportada por um estribo (figura 23).

Figura 23 - Resisténcia a forca cortante da armadura transversal Ag.

z(1+cotga)

B Asw.a —‘ |

\ z( 1+ cotg &) ‘\
* ™

e
Fonte: Donin (2015).

Considerando a area do estribo Agw, a area de ago no trecho entre as
diagonais comprimidas é dada por:

z (1 + cotg a)
s

sw.a
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A tensao o5, no estribo é determinada por:

R; . V s

Asw o 2 (1 + cotg a) ~Z (1+cotga)sena Ay,
S

O-SW.C( -

74
Oow.a = . (26)

z (sen a+cotg a) Agyq

O angulo pode variar de 45° a 90° sendo que em quase a totalidade dos
casos da prética os estribos sdo usados a 90°. Porém quanto menor for o angulo,
respeitado o valor minimo de 45° menor serdo as tensdo na bielas de compresséo
(DONIN, 2015).

3.11 Dimensionamento segundo NBR 6118:2014

A norma divide o célculo de acordo com dois modelos. O modelo | assume a
chamada trelica classica, com angulo de 45° para as diagonais comprimidas. Ja o
modelo de célculo Il considera a trelica generalizada, que tem angulo variavel entre
30° e 45°,

As condic¢des de seguranca sao atendidas quando sao verificados os Estados
Limites Ultimos, respeitado concomitantemente as duas condicdes seguintes:

Vsd < VrdZ (27)
Vsa < Vigz = Vo + gy, (28)

onde: Vsq = forca cortante solicitante de célculo na secéo;

Vg2 = forca cortante resistente de célculo, referente a diagonal de
compressao;

Va3 = Vc+Vgy, forca cortante resistente de calculo, referente a tragéo diagonal,
Vsw = parte da solicitagao da forga cortante resistida pelos estribos.

V. = resisténcia do concreto a forca cortante.

3.11.1 Modelo de célculo |

A NBR 6118:2014 adota para o modelo | a trelica classica de Ritter-Morsch,
gue tem angulo da biela de compressao igual a 45° e V. constante.
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3.11.1.1 Verificacdo da biela de compresséao

Admitindo 8=45°, tem-se:

B 2V
" by,.z.(1+ cotga)

Och

O valor de feq é limitado pela NBR 6118:2014. Quando hé& fissuras
transversais as tensdes de compressao e tragdo transversal por consequéncia das
armaduras, o valor de f.y, serve para reduzir a resisténcia do concreto a
compressao, o valor é definido por:

foaz = 06.(1—12) f.4 = 0,60. 015 fog (29)

Substituindo z por 0,9d (onde d é a altura util), o, por feq2 € V por Vg2, tem-se:

2. Va2
b,,.0,9d. (2 + cotga)

0,6. a,n. de =

0,60 a2 fcqa by 0,9d (14+cotg a)
2

VRaz2 = (30)

Vraz = 0,27 ayp feqa by d (1 + cotg @) (32)

A inclinagcdo do estribo (ax) pode estar compreendida entre 45° a 90°,
adotando 90°, visto que, este é o valor usado em quase a totalidade dos casos,
temos:

VRdZ = 0'27 ay2 fcd bw d (32)

fek
250

com a,, =1 — ==, com o valor de fox em MPa:

nm2=027(1—f%

T fa by d (33)

Sendo assim, de acordo com a equagéao 27, para ndo haver o esmagamento
da biela de compresséao, deve-se ter: V¢q<Viq2.
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3.11.1.2 Calculo da armadura transversal

Como Vg4 < Vg3, estabelecendo a cortante de célculo (Vsg) igual a maxima
cortante de calculo, conforme a ruptura da biela de compressdo (armadura

transversal), tem-se:

Vsa = Vraz = Ve + Vo (34)

A parte V. é definida a partir de:
a) elementos tracionados quando a linha neutra esté situada fora da secao:
Ve=0
b) na flexdo simples e na flexo-tracdo quando a linha neutra passando pela sec¢éo:

VC =Veo
VCO = 0'6 fctd bw d (35)

sendo f.q resisténcia de célculo a tracdo direta, e estimado por:

f ki 0,7 f. m 0,7.0,33 2.
feta = e = = 1’fck ) (36)

Ye Ye Ye

usando f, em MPa.

A forca Vo corresponde a maxima forga cortante que uma viga sem estribos

pode suportar.
c) na flexo-compressao:

Mo

V= V.027 (1 + ) <2V, (37)

Sd,max
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onde: b, = menor largura da secéo;
d = altura atil da secéo;
S = espacamento dos estribos;
fywa = tensdo na armadura transversal passiva,
a = angulo do estribo;

Mo = momento fletor que elimina a tensdo normal de compressao na borda da

viga;

Msa,max = momento fletor maximo de célculo na parte em analise.

Com o valor de V. definido, a partir da equacédo 34 calcula-se a forca cortante

resistida pelo estribo:

Vow = Vsa-Ve (38)

Substituindo na equagéo 26 z por 0,9d, V por Vs, € fazendo oswa = fywd, @

equacao fica:

Fowd = fya = s > (39)

0,9d.(sen a+cos a) Agy,q

Asw,a _ Vsw (40)

s 09d fywa (sen a+cos a)

A NBR 6118:2014, delimita a tenséo fywg ao valor de f,4 para estribos, e a 70%
do valor de fyq no caso de barras dobradas, para ambos os casos nao utilizar MPa

superior a 435MPa, para estribos, tem-se:

fyk fyk
fywd = fyd = I = _1'15 < 435 MPa



49

O limite imposto par a tensdo maxima refere-se ao ago CA-50. No caso de ser

usado aco CA-60, deve ser adotado os valores de tensdes do aco CA-50.

A inclinag&o dos estribos deve respeitar o limite de 45° < o < 90°. Para 45° e

90°. Para estribos a 45° e 90° a equacdao 40 fica nesta ordem:

A V.
sw 45 — sw (41)
s 1,27 d fywa
A V.
sw,90 — sw (42)
N 09d fywd

Adotando aco CA-50 ou CA-60 e estribos, f,wg admite o valor de 43,5 kN/cm?,

substituidos nas equacdes 41 e 42, resultam em:

Asw,45 — sz
S 55,4d

Asw,90 — sz
S 39,2d

A ) . . . . ,
Vale ressaltar que % € 0 estribo por unidade de comprimento da viga e Agy €

a area total dos estribos.

O valor de Asy equivale a area de todos os ramos do estribo, independendo
do numero de ramos (figura 24), sendo que na maioria dos casos sdo usados dois

ramos.

Figura 24 - Area de ago (Asy) de estribos de trés e quatro ramos.

N NN

. ‘ .
\
§ Asw \Q Asw

Fonte: Autor.
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3.12 Disposigdes construtivas

3.12.1 Armadura minima

Conforme a NBR 6118:2014, todos os elementos lineares sujeitos a esforgos

cortantes, deve haver uma armadura transversal minima, dimensionada a partir de:

ASW > 0 2 fct,m

by .s.sena — fywk

pSW =
(43)

onde: Asy = area total da sec¢éo transversal de cada estribo;
s = espacamento dos estribos;
a = angulo de inclinagéo de cada estribo;
b, = largura da alma;
fywk = resisténcia ao escoamento do estribo;

feem = resisténcia média a tragédo do concreto;

;o . A ~ .
Para armadura minima, isola-se % na equacao 43, fica:

Aow > M.bw. sena (44)
S fywk
Adotando um trecho (s) igual a 100 e a de 90°, a equacéo anterior fica:
20.foe m
Asw,ml'n = f—tbw (45)
ywk

onde: Aswmin = area de todos os estribos;
b, em cm;
fywc em kN/cm?2.

A resisténcia f¢;,, deve ser aplicada em kN/cmz? e calculada a partir de:
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3
fct,m =0,3. fckz;fck em MPa

3.12.2 Diametro do estribo

As indicacdes para o diametro dos estribos (@,) sédo (NBR 6118:2014):
5mm < ¢, < b, /10 (46)

3.12.2.1 Espacamento minimo e méaximo entre estribos

Segundo a NBR 6118:2014, deve-se haver um espacamento minimo entre
estribos afim de garantir que possa passar o vibrador entre estes, para garantir o
bom adensamento do concreto. Admitindo-se uma folga de 1cm para o acesso da
agulha do vibrador, o espagamento minimo fica:

S> @,y + lcm (47)
Os estribos ndo podem ter espagcamento maior que:

< 0,67V,43 = Spa = 0,6d < 30cm
Vsd (48)
> 0,67V,42 = Spmax = 0,3d < 20cm

3.12.2.2 Espacamento maximo entre os ramos verticais do estribo

Segundo a NBR 6118:2014 o espacamento entre ramos deve respeitar as
seguintes condicdes:

<0,20V,q2 = Semax = d < 80cm
Vsd = { (49)

> 0,20 Vigy = Simax = 0,6.d < 35cm

O espacamento entre ramos, serve para definir o nimero de ramos usados na

viga. O valor de s;max Serve para o caso de vigas com largura (b,) elevadas,
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normalmente acima de 40cm de largura a viga necessita de mais que dois ramos de
estribos, empregados normalmente em vigas de equilibrio, vigas de pontes, vigas de
vaos elevados, etc (DONIN, 2015).

3.12.2.3 Emenda do estribo

Segundo a NBR 6118:2014, emendas em estribos por transpasse sO sao

possibilitados se forem empregadas telas ou barras de alta aderéncia.

3.12.2.4 Ancoragem do estribo

Segundo a NBR 6118:2014, a ancoragem deve necessariamente ser
executada por meio de soldas em barras longitudinais ou por meio de ganchos. De

acordo com a norma, os ganchos dos estribos podem ser (figura 26):

a) dobras dobradas em 45° ou semicirculares, devem ter o comprimento da ponta

reta de 5@, respeitando o limite minimo de 5¢cm;

b) barras dobradas a 90° devem ter o comprimento da ponta reta de 100,

respeitando o limite minimo de 7cm.
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Figura 25- Tipos de ganchos para estribos.

f 5@ = 5em
R
5@t = 5cm

@ &h

108t = 7ecm
. /

=

Q\

@

Fonte:Autor.

3.13 Efeito console

Segundo Guerrin (2002), quando uma viga € submetida a grandes esforgcos
préximos aos apoios, € possivel o emprego de estribos. Em cada apoio, pode-se
imaginar, o efeito de biela de compresséo do concreto transferindo a carga ao apoio,

tracionando a armadura longitudinal fazendo o papel de um tirante.

Segundo Tanno (2012), o modelo de biela-tirante visto em vigas de equilibrio,

€ semelhante ao que ocorre em consolos, onde as bielas de compressdo sdo o
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campo da compresséo e os tirantes os da tracdo. Os tirantes podem ser dispostos
em uma ou mais camadas. As bielas e tirantes sdo calculados através do método de

equilibrio de nés.

Figura 26 - Modelo biela-tirante para consolo.

Tirante

- ) L] Y
el s N
AB = BC se H,#0

AD = DE se H,=0

Fonte: NBR 9062, 2017.

Quanto maior for o angulo 6, maior é a taxa de aco transversal, no entanto,

menor sera a tensao nas hielas
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3.14 Alguns Estudos Sobre Vigas de Equilibrio

TANNO (2012), analisou o roteiro de dimensionamento de uma viga de
equilibrio sobre um apoio, podendo estar sobre uma estaca ou um tubuldo. No caso
analisado ndo ha presenca de bloco, a viga descarrega diretamente na estaca
(figura 28).

Figura 27 - Viga de equilibrio com forga direta

Ny

!

Fonte: Tanno (2012).

A biela comprimida faz com que a carga do pilar seja diretamente transmitida
para o apoio num angulo de 45°, que é adotado pelo modelo de trelica classica de
Ritter-Moérsch. Através da analogia da trelica e pelo método de equilibrio de nos,

tem-se:

N
Nyge = —° (50)

Como a tenséo na biela € a for¢a aplicada nela dividida por sua area, tem-se:
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Figura 28 - Analogia de trelica.

Ny

Nicd,de
ch.y
i
<
Fonte: Tanno (2012).
Ngq
Opiela = . (51)

ab.bw

Substituindo o valor de Ng 4c Na equacao anterior:

N
Obpiela = ab.bwiene (52)
Como esta tensdo ndo pode ultrapassar 0,85.f.q4, conclui-se:
Obpiela < 0'85-fcd
_ N <085 (53)
ap.by.senf — ' 'de
Isolando a largura da biela, chega-se a equacao seguinte:
ay = ——— (54)

0,85.fcq.by .sené

Onde o angulo varia entre 30° e 60°. Como a trelica classica de Ritter-Morsch

adota um angulo para inclinacdo de 45°, tem-se:

Ny
a>——
0,60. f.q. by
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Em virtude dos limites, citados anteriormente, para o valor de 8, nem sempre
esta metodologia vai ser valida. Caso a biela for dimensionada e esse valor de 6 nédo
atender os limites, deve-se fazer o procedimento de calculo inverso. Encontrando a
dimenséo da biela com base na dimensao do pilar e em um angulo adotado, o que

resulta em:

Ap

a, = (55)

sen6

Em virtude da distancia entre o pilar e o apoio ser pequena, a biela de
compressao acaba transferindo os esfor¢cos diretamente para o pilar, com inclinacéo
em relacdo ao eixo longitudinal da viga determinado pelo angulo 8. Esta biela resulta
em duas componentes de forca. A forca horizontal (Rsq) € absorvida a partir de um

tirante de aco (As), que se ancora na biela, a partir disto define-se a seguinte

equacao:
Figura 29 - Tridangulo das forgas internas da viga.
Ng cotg @
CAB it
Ng
Rod
6/~%
B
Fonte: Tanno (2012).
Rgq = Ny.cotgl (56)

Com o valor de R4 definido, dimensiona-se a area de ago do seguinte modo:

Ay = 2t (57)
fyd

Através do equacionamento, percebe-se que com o aumento do angulo 6, a

tensdo na biela diminui, desta maneira recomenda-se usar o menor angulo possivel,
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respeitando o limite entre 30° e 60°, imposto pela NBR 6118:2014. Mas nédo é

aconselhavel usar 6, em trechos submetidos a tracdo axial.

Figura 30 - Representacdo do método biela-tirante.

Ny

As

Fonte: Tanno (2012).
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4 METODOLOGIA

E definido para aplicagdo em métodos de célculos uma viga de equilibrio
localizada na divisa de um terreno. A viga € um elemento da estrutura de fundacéo,

que liga a estaca de divisa a uma estaca interna de um prédio residencial.

4.1 Modelo de aplicagéao

Segundo Andrade (1989), em um dimensionamento de bloco sobre estaca ou
tubuldes locados em divisas de terrenos, deve ser feito a verificacdo de seguranca
estrutural como consolo, na outra parte da extensédo da viga deve ser considerada

como viga convencional.

Através de uma decomposicdo das forcas empregadas no pilar por meio de
relacdo de triangulos, define-se a carga do tirante, assim, fazendo o
dimensionamento da armadura (ANDRADE, 1989).

A estrutura mostrada na figura 31, apresenta um pilar de divisa com carga

vertical de 1556,67 kN, como mostra a figura 32.

Figura 31 — Viga de equilibrio em planta.

|

/ N /80
2 | | et | 8
\ / No20/
— e
20

Fonte: Autor.

A altura da viga na divisa do terreno € de 80 cm variando até 45 cm na estaca

interna, a figura 33 mostra a vista lateral da estrutura estudada.
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Figura 32 — Estrutura com respectivas cargas.

1556,6TKN

pilar interno pilar de divisa

460

| 45

estaca intema o
- oo

60
60

Segundo Andrade (1989), para esta estrutura deve-se considerar 0 esquema

estaca de divisa

Fonte: Autor.

estatico da figura 34.

Figura 33 — Esquema estético.

1556,7 KN
<

AN AN

Fonte: Autor extraido do software Ftool.

Este modelo estatico considera que a viga esta diretamente apoiada no
componente de fundacéo.

Na figura 35 apresenta-se o deslocamento, esforco cortante e momentos

fletores da estrutura.
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Figura 34 — Deslocamento, esforgo cortante e momentos fletores da estrutura.

AN Ay e
1556.7
- —189.8 —189.8 >
7783
4365
e s

Fonte:Autor extraido do software Ftool.

Pelo deslocamento conclui-se que um lado da estaca esta sobre compressao

e o0 outro lado da secao transversal esta sobre tracéo.

4.1.1 Dimensionamento da armadura do consolo

Andrade (1989), considera a relacdo entre triangulos criados pela forca
empregada e pela geometria, como mostra a figura 36.

Figura 35 — Relacéo de triangulos de forcas.

Rst

1556 67KN
0.75

06

Fonte: Autor.
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Na figura 36 estad apresentado a altura util da viga que é 0,75m e 0,60m a
distancia entre eixo de pilar e eixo do elemento de fundacgdo. O valor de Rg; é a forca

que sera requerida do tirante e 1556,67 kN é a forca exercida pelo pilar.

Pela relacdo trigonométrica da tangente considerando os dois triangulos da

figura 36, tem-se:

1556,67
tanf = (58)
Rgt
0,75 _ 1556,67
06 Ry

R, = 1245,336KN

Com a forga Rg; € possivel calcular a armadura do tirante, através da equacao 15.

Rst

A =
$ fyd

_1,4.1245,336

A
S 435

A; = 40,08cm? . 130 20,0mm(Asef = 40,84cm2)

Inicialmente, verifica-se a taxa de armadura (p), adotando a area de ago do

tirante (Astr) em relacdo a area de concreto utilizando a equagéo 59.

As ir
p= A,_tc (59)

40,84
~80.100

p = 0,005 = 0,5%

Com a taxa de armadura j& obtida verifica-se o estado limite de cisalhamento

atraves das equacdes 33 e 35:

Ty =3+09.p.f,0 <027.(1-1%) 1, (60)

Respeitando o limite de t,,4 < 7,,,,, €M quE:
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Vsd
Tyd = — 1
S 1,4.1556,67
wd = "100.75

Twa = 0,29KN /cm?

Substituindo os valores de t,, € utilizando resisténcia caracteristica a

caracteristica a compressao do concreto (fx) de 30 MPa, tem-se:

30 30
Ty =3 +0,9.0,005435 < 0,27.(1- =) = (60)

Tyu = 4,95 < 5,09 - estd de acordo com o exigido pela NBR 6118: 214

4.1.2 Armadura de costura para consolo curto

Segundo a NBR 9062:2017 para o dimensionamento da armadura de costura

para consolos muito curtos (a/d < 0,5)considera-se:
% >0,5.% (62)

40,84
—=>05.—
s 0,75

Para armadura de costura em consolo a NBR 9062:2017 exige o

espacamento vertical menor que:

10 cm
Svert = {a = 30cm
Respeitando o espagcamento maximo tem-se:

27,22cm?  13,61cm?

m

% > por lado - @10mm c/ 10cm(Ager = 16,00cm? /m) (62)

Segundo a NBR 9062:2017 para consolo muito curto esta armadura deve ser
empregada em 2/3 da altura util (d), preenchendo o restante com armadura minima

que é obtida através da equacao 63.

Ascost,min = 0,15b (63)
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Ascost,ml’n = 0,15.100

A NBR 6118:2014 exige que o espagamento maximo entre as barras da
armadura de pele néo ultrapasse d/3 ou 20cm, entdo temos:

15c¢m?

~ 010,0mm ¢/ 20cm (A = 8,0cm?/m)

Ascost,ml’n -

4.1.3 Armadura Fora do Console

Segundo a NBR 6118:2014, em néds, sobre apoios e ponto de aplicacdo de
cargas, pode ser realizado um arredondamento dos momentos fletores, através das

seguintes equagodes, baseado na figura 36:

Figura 36 - Arredondamento de momentos fletores.

AM AM:2 N

AMh

AM:2

AMA1

2
A
Y
A

AM= (Rz2-R1).t/4
AM1=R1.t4
AM2=Rzt4

AM'=R/8

Fonte: Adaptado pelo autor com base em NBR 6118:2014.
r R
AM' == (64)
1 1746,5.0,60
- 8

AM

AM = 130,98 kN.m
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Subtraindo o valor encontrado do momento maximo da estrutura. Tem-se o

momento utilizado para o dimensionamento:
M, =M — AM = 778,3 — 130,98 = 647,32 KN.m (65)
My =M.y =647,32.1,4 = 906,248 kN.m
A armadura longitudinal resulta em:
A =29 cm® ~ 10 @ 20,0mm (Ag . = 31,5cm?)

Considerando a facilidade construtiva adota-se a mesma armadura do

console ou seja 13 @ 20,0mm.

4.1.4 Armadura Minima

Com base na tabela 1, obtém-se que para concreto com f igual a 30 MPa
deve-se adotar uma armadura minima igual a 0,15% da area de concreto, aplicando

esse valor a equagao.

p =0,15%

Agmin = 0,15%. A, (66)
Ag min = 0,0015.100.80

Ag min = 12,00cm®

Como a armadura longitudinal (As) € maior que a armadura minima (p), adota-

se o valor de A..

4.1.5 Armadurade Pele

Como a maior parte da viga, fora do consolo, tem altura superior a 60 cm a
NBR 6118:2014 exige que seja dimensionada uma armadura de pele, através da

equacao 67.

Agpete = 10%A,. por face (67)
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0,10
Aspete = 580100

As pele = 8cm?/face

4.1.6 Armadura Transversal

Segundo NBR 6118:2014, o modelo | de dimensionamento do esforco
cortante adota o angulo da biela comprida igual a 45° entdo determina-se o
esmagamento da biela de compresséao através da equacgéo 33:

a) para a menor sec¢ao da viga:

Veau = [027. (1 - L) ’;—: 01].b,.d

Vigy = [0,27. (1 - %) % 0,1] .55.40

Vigs = 1120,11kN

b) no centro longitudinal da viga:

Veau = [027.(1 —ﬁ;’a)%.m].bw.d

30

Vequ = [0,27. (1- %) = 0,1] .83,7.60

Vidz = 2556,91kN

C) no console:

Veaw = [027. (1 - L) ’;—j; 01].b,.d

Vigy = [0,27. (1- %) % 0,1] .55.40

Vigs = 3818,57kN



Majorando as forcas cortantes da estrutura, mostradas na figura 34:

a) para a menor sec¢ao da viga:
Vsd = Vsk' 1,4
V., = 189,8.1,4

V.4 = 265,72KN

b) no centro longitudinal da viga:

Veg = V. 1,4
Vo = 189,8.1,4
V., = 265,72KN
C) no console:
Veg = V. 1,4
V,y = 1556,7.1,4

Vg = 2179,38KN
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Segundo a NBR 6118:2014, para o modelo | de dimensionamento, defini-se o

valor da resisténcia do concreto a for¢ca cortante através da equacéo 35:

a) para a menor sec¢ao da viga:

2
(0,6.0,21.fck §.0,1>.bw.d
Ve 14

2
(0,6.0,2 1.3030,1).55 40
Vc =

1,4

V. = 191,17KN

b) no centro longitudinal da viga:
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2
<0,6.0,21.f6k §.0,1>.bw.d

VC - 1,4

2
<0,6.0,21.3030,1).83,7.60

VC - 1,4

V. = 436,38KN

C) no console:

2
<0,6.0,21.fck §.o,1>.bw.d

Ve

1,4
2
<0,6.0,21.303.0,1).100.75
Ve = 1,4
V. = 651,71KN

Com o valor de V. definido, a partir da equacdo 34 calcula-se a forca cortante

resistida pelo estribo:

a) para a menor sec¢ao da viga:
Vow =Vsa = V&

V., = 265,72 — 191,17

V., = 74,55 KN

b) no centro longitudinal da viga:

Como no centro da viga somente o concreto suporta o esforco cortante da

estrutura € adotada entéo, a armadura minima € obtida através da equacao 44:

20.
Asw min = fotm . bw
’ fywk

20.2,89
Asw,min = 0,7.50 -0;837

1,15
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Agy min = 1,59cm?/m
C) no console:
Vow = Vsa = V¢
V., =2179,38 — 651,71
V., = 1527,67 KN
Com o valor de Vs, calcula-se o estribo utilizando a equacéo 42:

a) para a menor sec¢ao da viga:

Asw _ _ Vew
N Org-d-fywd

Agw _ 74,55.100
s 09.40.43,5

Asw

N

= 4,76cm?/m

c) No console:

Asw — Vsw
S Org'd'fywd

Agyw _ 1527,67.100
s 0,9.75.43,5

A% = 52,03cm?/m

Para a NBR 6118:2014 quando V¢<0,67.V.q2 0 espacamento maximo dos
estribos € 30cm, entdo, adota-se @ 8,0mm c/ 21 cm para as secdes fora do console.
No console deve ser empregado 4 ramos, visto que, para Vg >0,2.Vigz O

espacamento maximo entre ramos deve ser 35 cm, considerando isto, temos
®12,5mmc/ 9 cm.

Considerando o método executivo foi empregado para o centro da viga o

mesmo espagamento e didmetro de estribos que na menor secao da viga.
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As figuras 37, 38, 39 e 40 mostra o detalhamento do dimensionamento da

viga considerada.

Figura 37 - Detalhamento completo da viga.

S e
C B A
10 N4 @12 5mm C= Var.
9 N1 4IN2 @20.0mm C= Var.

I 1 T T T Tl Tl
| RN -
| | | | | | [y
R e o o
I I S U O I I A
S=mEnEinnIn

6 N3 @16.0mm C= 540cm

NS @6 .3mm cf 20cm C=Var.
D\_,-f

N6E @10mm ¢/ 10cm C= Var.
B' A

Fonte: Autor.
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Figura 38 - Detalhamento completo da viga.

N2

55

100

7&
N2 |

Fonte: Autor.

Figura 39 - Detalhamento das armaduras longitudinais.

M1
472

20 I 70

M2
War. (341 - 471}

2EII

70

20 N3

40

Var.(233 - 478)

N4
Var, (180-481)

50

Var. (180-451)

Fonte: Autor.
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Figura 40 - Detalhamento das armaduras transversais.

N1, 4N2 @20,0mm C= Var.

N& @8.00mm c/21cm C= Var, T
N6 @12 5mm c/9cm C= 282 14 &
—__\_"‘—‘——\.
12 N3 ©12,5mm
CORTE BB
6 N2 @16, 0mm C= 540cm
CORTE AA’
N5 ©8,00mm ¢/21cm C= Var LT
| S
CORTE CC
Fonte: Autor.
Figura 41 - Detalhamento dos estribos.
N6 NS
59,57 Var. (25,66 - 51,6)
N N
Var. (33,36 - 58,33) Var. (33,36 - 58,33)
7425 7425
Var. (25,66 - 51,6)
59,57

Fonte: Autor.

4.2 Método de burke

O que diferencia o método de Burke ao de Andrade é somente o

dimensionamento da armadura do tirante, visto que, o resto dos esforcos é tratado
de mesmo modo e dimensionados conforme NBR 6118:2014 e NBR 9062:2017.
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Para este método é utilizado a mesma estrutura das figuras 32 e 33 e a forga
caracteristica € 1556,67 kN.

Inicialmente calcula-se a largura da biela comprimida através da equacao 54.

a, = Na
b ™ 0,85.f g by .sin 6
1556,67
ap = —/—=5  — —
O,BS.ﬁJOO.sm 45
a, =12,89 cm

Com o valor da largura da biela de compresséo calcula-se a tensao exercida

sobre o concreto através da equacao 69.

Ng
o. = 69
C ab-bw ( )
_ 1556,67
€7 12,89.100

o, = 1,2 kN/cm?

Com o valor da tensdo de calculo na biela de compresséo verifica-se a
resisténcia do concreto de acordo com a equagéao 53.
O, < 0!85'fcd
3
< =
1,2 <0,85. »

1,2 kN/cm?* < 1,82 kN/cm? . o concreto resiste a tensdo na biela comprimida

Com as verificacOes feitas pode-se definir a tensdo de do tirante através de
uma relacéo de triangulos onde uma das arestas € a forca exercida pelo pilar, como

mostra a figura 42.
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Figura 42 — Forca de tragcao por camada de tirante.

484 3

484
)

4843

k)

Fonte: Autor.

Calcula-se a armadura de cada tirante através da equacao 15.

R
A — st
$ fyd
4843
4 = 43,5
A, = 11,13cm?

Esta area de aco resulta em 4920,0mm por camada de aco, ou seja,

12¢20,0mm para resistir ao esforco de tracao.

4.3 Consideragfes quanto aos métodos estudados

Os dois métodos aplicados neste trabalho utilizaram a mesma estrutura para
dimensionamento das areas de aco. Onde soO se diferenciam no dimensionamento

do tirante.

Por mais que o método de Burke e o de Andrade sejam distintos quando se
trata do dimensionamento do tirante, a diferenca realmente relevante € quanto a
distribuicdo da armadura do tirante. Onde Burke exige que o tirante seja distribuido
em trés camadas de aco e Andrade nao estabelece esta configuracdo. Outro fator
relevante que se pode perceber é que Andrade é mais tradicional ao mecanismo

proposto, j& que a area de aco resultou em maior quantidade.

Embora se demonstre mais conservador o método de Andrade tem aplicacéo

mais simples para dimensionamento da area do tirante.
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5 CONCLUSOES E CONSIDERACOES FINAIS

O trabalho foi de grande importancia para o académico, visto que, o elemento
estrutural estudado € muito usado atualmente, este tipo de viga engloba diversos

tipos de esfor¢os e dimensionamentos, junto com isso diversos arranjos construtivos.

E dificil propor um modelo matematico que retrate exatamente a estrutura. No
entanto, verificando os dimensionamentos realizados neste trabalho, os métodos

aplicados se mostraram satisfatorios.

Através dos calculos, observa-se que quanto maior a inclinacdo da biela de
compressdo, menor sera a area de aco, porém para que isto ocorra, a altura da viga
deve-se adequar ao angulo. Entende-se que quando aumentar a inclinacdo da biela,

o volume de concreto consequentemente aumenta.

Através da analise anterior, verifica-se que quando necessario aumentar a
secao da estrutura a melhor opcdo é aumentar a altura da viga, visto que, esta além
de contribuir na reducdo da tensdo suportada pelo aco também aumenta a

capacidade de resisténcia do concreto.

As vigas de equilibrio sdo uma solugdo quando interessante quando ha
presenca de pilares de divisa no projeto arquitetdnico. As vigas de equilibrio
demandam consideracdes de calculo que ndo sdo usuais em vigas comuns de
edificacdes, como armadura de tragcédo do tirante, armadura de costura para consolo
curto e largura da biela de compressao.

O trabalho auxilia para esclarecer a aplicacdo dos métodos, tal como o
correto comportamento da estrutura que deve ser levado em conta. Além disso,
contribui no estudo do dimensionamento, visto que o estudo sobre estas estruturas é

carente.
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