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RESUMO

O presente trabalho visa comparar os resultados de flechas para lajes de
concreto armado obtidos através de trés métodos de calculo simplificados com
0s resultados experimentais para trés estudos ja realizados na UNISC. Para
tanto, optou-se por analisar o comportamento de trés lajes nervuradas
unidirecionais: uma constituida de quatro nervuras com vigotas; outra composta
de quatro nervuras com vigotas trelicadas; e outra laje em escala real construida
com vigotas normais também, sendo que todos os modelos empregaram tavelas
de EPS e vigotas pré-fabricadas. Tomou-se os resultados de flechas obtidos
através dos ensaios para cada caso e comparou-se com os resultados tedricos
de flechas obtidos através de trés metodologias simplificadas para calculo de
flechas em laje: a férmula de Branson, recomendada pela NBR 6118:2014, o
Método bilinear do CEB e a Férmula pratica do CEB, com intuito de identificar
qual desses métodos simplificados melhor se assemelha ao comportamento real
de deflexdes em lajes de concreto armado. Apds a composi¢cdo dos diagramas
de momento X deformacéo para cada caso, pode-se delimitar qual dos trés
meétodos simplificados sob analise melhor se assemelha as deformacdes de lajes

de concreto armado.

Palavras-chave: Concreto armado; laje nervurada; flecha; métodos

simplificados.



ABSTRACT

This work aims to compare the results of deflections of reinforced concrete slabs
obteined through three simplified calculation methods with experimental results
for three studies already performed at the UNISC. Therefore, it was decided to
analyze the behavior of three unidirectional ribbed slabs: one was built with four
ribs of normal joists; another was composed with four ribs of latticework joists;
and another slab was built in real-scale with normal joists too. All models
employed EPS as filling elements and prefabricated beams. The results of
deflections obteined from the tests for each case were taken and compared with
theoretical results of deflections obteined through three simplified methodologies
for slab’s deflections predictions: Branson’s formula, recomended by NBR
6118:2014; Bilinear method of the CEB; and practical formula of the CEB, in order
to identify which of these simplified methods best resembles the actual behavior
of deflections in reinforced concrete slabs. After the composition of the diagrams
of moment versus deformation for each case, one can delimit which of the three
simplified methods under analysis best resembles the deformations of reinforced
concrete slabs.

Keywords: Reinforced concrete; ribbed slabs; deflection; simplified methods.
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1 INTRODUCAO

1.1 Justificativa

A andlise de modelos de calculo de flecha em lajes de concreto armado
justifica-se pela necessidade de compreensdo e desenvolvimento do tema no
ambito de estudo de estruturas da Engenharia Civil. Tendo em vista que definir
modelos que melhor se adaptem as necessidades dos projetistas € de notéria
importancia porque nem sempre se langa mdo de um modelo numeérico e,
portanto, torna-se necessario o emprego de um modelo simplificado que possa
suprir as necessidades do projeto sem gue 0 mesmo seja subestimado ou
superestimado.

Todavia ainda h&a de se pesquisar qual modelo simplificado de calculo
para flecha em lajes de concreto armado melhor corresponde aos resultados
reais de deformacédo, afinal, o0 método proposto pela NBR 6118:2014 que
considera a rigidez equivalente da secdo, e também adotado pelo American
Concrete Institute (ACI), carece de melhoramento, como propés Araujo (2005).

Em outro viés, o modelo simplificado deve assemelhar-se aos resultados
experimentais, mas nem sempre o modelo proposto pela NBR 6118:2014 tem
apresentado tal caracteristica, como se evidencia em trés estudos realizados na
UNISC, onde Oliveira (2015), Kist (2016) e Barbieri (2016) comprovaram que 0S
resultados do calculo das flechas em lajes pelo modelo de Branson ficavam
aguém dos experimentais.

Considerando que ha varios modelos de calculo para flecha em lajes de
concreto armado com divergentes metodologias entre si, torna-se de grande
valia a pesquisa que vise eleger um modelo que melhor atenda as necessidades
dos projetistas, pois sanaria assim, a duvida na hora de se optar por um modelo
em detrimento a outro. Todavia ha de se ressaltar que a aplicabilidade de
modelos simplificados ha de depender da situacdo de projeto e por via de
duvidas, dever-se-a evidenciar a possibilidade de os mesmos serem ou nao
eficazes.

Outrossim, h4 de se estabelecer se os modelos de célculo séo

condizentes com a norma que delimita os limites de deslocamentos no Brasil, a
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ABNT NBR 6118:2014, afinal de nada valeria um modelo que se torne
dissonante & norma em vigor. E por isso, a importancia de se realizar uma
comparacdo entre modelos simplificados de calculo de flecha em lajes de
concreto armado, para definir quais dos métodos melhor atende a norma e as

necessidades de projeto.

1.2 Objetivos

1.2.1 Objetivo Geral

Analisar modelos simplificados de célculos para flecha em lajes de
concreto armado com intuito de especificar qual melhor atende as necessidades

de projetos em relacdo a similaridade com os deslocamentos reais ou

experimentais das estruturas.

1.2.2 Objetivos Especificos

Pormenorizando o objetivo geral, elegem-se como acfes necessarias
para a sua efetiva contemplacdo na pesquisa, 0s objetivos especificos abaixo
elencados:

e Delimitar a importancia das propriedades dos materiais na execugao

do concreto armado quanto a ocorréncia de flechas em lajes;

e Explicitar a composi¢do e/ou combinacdes de acdes nas estruturas
para fins de calculo de flecha em lajes de concreto armado;

e I|dentificar modelos de célculo simplificados para flecha em lajes de
concreto armado;

e Diferenciar os modelos de calculo simplificados para flechas em laje
de concreto armado;

e Analisar resultados obtidos em diferentes modelos de célculo
simplificados para flecha em lajes de concreto armado com resultados
experimentais;

e Comparar os modelos de calculo simplificados para flecha em lajes de

concreto armado com as normas brasileira e europeia;
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e Elencar o(s) modelo(s) de calculo simplificados que melhor atende(m)
as necessidades de projeto e/ou que mais se aproximem das flechas

reais das pecas estruturais.
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2 CONTEXTUALIZACAO DE MODELOS DE CALCULO DE
FLECHA EM LAJES DE CONCRETO ARMADO

2.1 Conceituacao de flecha em lajes de concreto armado

Entende-se por flecha, o deslocamento perpendicular de uma estrutura de
concreto, ou seja, a distancia entre o ponto no qual a laje n&o sofre deformagéo
e 0 ponto em que ela sofre a deformacgéo perpendicularmente devido a uma série
de fatores, dentre os quais citam-se o carregamento, moédulo de elasticidade do
material e comprimento do vao. O seu valor € limitado no Brasil pela ABNT NBR
6118:2014 que visa a partir da limitagdo dos deslocamentos: dar estabilidade
sensorial ao usuario; permitir a utilizacdo adequada da construgcéo; permitir o
bom funcionamento dos elementos nao-estruturais; e permitir o bom
funcionamento dos elementos estruturais. Haja vista que se em algum momento,
o0 deslocamento ultrapassar os limites estabelecidos em norma, a edificacao
estard comprometida.

Montoya, Meseguer e Cabré (2000, p.433) afirmam que valores limites de
deslocamentos quanto a flecha séo discrepantes na literatura, isso porque 0s
mesmos valores sao subjetivos ao tipo de estrutura e a funcao que deve cumprir,
além de que outros elementos estruturais ligados a laje possuem grau de
deformabilidade diferente e tal variacdo afeta o desempenho do elemento laje.

E conveniente discernir os trés diferentes tipos de flecha: Flecha
instantdnea é decorrente da acdo da carga total sem considerar os efeitos
diferidos; Flecha total a prazo infinito é resultante da flecha instantanea mais a
flecha diferida causada pelo efeito das cargas permanentes ou
semipermanentes, a partir do carregamento em si; Flecha ativa é referente a
flecha total a prazo infinito menos a flecha existente a partir do momento em que
se concebe o elemento estrutural danificado (MONTOYA; MESEGUER; CABRE.
2000, p.433).

Leonhardt (2012, p.1) infere que o conceito que nivela o aproveitamento
de uma laje quanto ao seu estado de utilizagdo em relacdo a flecha ndo é a carga

maxima, mas a carga permanente acrescida da carga acidental que ocorre
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frequentemente ou por um longo periodo de tempo, em que a resultante do

somatorio pode vir a ser muito inferior a setenta por cento da carga variavel.

2.2 Propriedades dos materiais

Ambrozewicz (2012, p.120) conceitua concreto como um material
construtivo resultante da mistura de quantidades racionais de cimento,
agregados e agua. Bauer (2013, p.284) ainda define que o concreto deve ser
visto como um sélido a partir da pega! e que, além disso, € um material em
perpétua evolucao que se qualifica a partir de suas propriedades. Todavia, héa de

se inferir que

A pega (setting) e o endurecimento (hardening) do concreto séao
muito influenciados pelo tipo de cimento, pela temperatura e pela
umidade. O aumento da resisténcia ndo esta limitado ao periodo de 28
dias; o0 aumento subsequente da resisténcia com a idade é designado
por endurecimento posterior. (LEONHARDT; MONNIG. 2008. p.9)

Montoya, Meseguer e Cabré (2000, p.77) inferem que a densidade, a
compacidade, a permeabilidade e resisténcia ao desgaste como as propriedades
do concreto endurecido. Cabe ainda diferir que dentre as propriedades citadas
acima como pertinentes ao concreto endurecido, apenas as que condizem
diretamente a concepcao projetual ou ao céalculo de flechas em lajes de concreto
armado serdo discernidos a seguir.

Logo, torna-se valido ressaltar que a caracterizacdo das resisténcias do
concreto endurecido € realizada através de corpos de prova moldados
concomitantemente a concretagem de determinada peca estrutural, com intuito
de se realizar, o mais proximo possivel, o endurecimento nas mesmas condi¢cdes

(LEONHARDT; MONNIG. 2008, p.12).

2.2.1 Massa especifica do concreto

Montoya, Meseguer e Cabré (2000, p.77) afirmam que a massa especifica

ou densidade do concreto endurecido esta condicionada a diversos fatores,

1 Pega € o inicio da reagdo de endurecimento do concreto, quando a massa passa a perder
plasticidade.
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citando-se como principais a natureza das areias, sua granulometria e método
de compactacdo empregado. Entretanto, as variagbes de massa especifica do
concreto sdo pequenas e para fins de célculo os valores a serem adotados sdo
de 2300 kg/m3 e 2500 kg/m? para concretos simples e armados respectivamente.

A NBR 6118:2014 determina como concretos de massa especifica
normal, aqueles que apdés a secagem em estufa apresentam sua massa
especifica entre 2000 kg/ms3 e 2800 kg/m3. Contudo, se a determina¢do da massa
especifica do concreto ndo for possivel, para fins de calculo pode-se adotar o
valor de 2400 kg/m3 para concretos simples e 2500 kg/m3 para concretos
armados. Ainda assim, se for de conhecimento a massa especifica do concreto
utilizado, pode-se adotar como massa especifica do concreto armado, a
resultante do valor da massa especifica do concreto simples mais um valor
adotado entre 100 kg/m3 e 150 kg/m3.

2.2.2 Resisténcia a compressao

“A resisténcia a compressao simples € a mais importante caracteristica
do concreto” (MONTOYA; MESEGUER; CABRE. 2000, p.85). Neville e Brooks
(2010, p.94) também afirmam que “a resisténcia do concreto € comumente
considerada sua mais valiosa propriedade”. Concomitantemente, Ambrozewicz
(2012, p.143) infere que essa propriedade mecanica ndo é simplesmente porque
0 concreto trabalha sob compressao, predominantemente, mas porque a partir
dessa caracterizacao, fornecer-se-a outros parametros fisicos que podem vir a
ser relacionados empiricamente a resisténcia a compressao do concreto.

Leonhardt e M6nnig (2008, p.12) definem que “a resisténcia a compressao
€ determinada por meio de solicitacdo axial em um ensaio de curta duracao, isto
€, com alta taxa de carregamento”. Essa determinacdo da resisténcia
caracteristica do concreto € necessaria porque devido a diversidade de fatores
que influenciam na homogeneidade da mistura, a resisténcia do concreto (fc)
torna-se uma variavel aleatoria. Necessitando-se assim que se recorra a Teoria
das Probabilidades para uma adequada andlise dos resultados. (ARAUJO.
2014a, p.3), logo o que acabara sendo adotado como resisténcia caracteristica
do concreto (fck) € resultante de um teste estatistico com grau de confianca igual
a 95% (MONTOYA; MESEGUER; CABRE. 2000, p.85), o que significa que 5%
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das amostras do concreto podem apresentar uma discrepancia inferior de
resisténcia.

Araujo (2014a, p.5) afirma que a resisténcia a compressao do concreto é
dependente dos seguintes fatores: composicao; condi¢cées de cura; velocidade
de aplicacéo da carga; duracéo do carregamento; idade do concreto; estado de
tensdes; forma e dimensodes dos corpos de prova. Nesta perspectiva com intuito
de reduzir as divergéncias de ensaio, a NBR 5738:2008 normatiza o
procedimento de preparo e cura de corpos de prova de concreto para execucao
de ensaios. Por isso, 0os corpos de prova cilindricos de concreto apresentam
dimensdes de 15 cm por 30 cm, geralmente.

Por conseguinte, a metodologia de ensaio € definida pela NBR 5739:2007
gue consiste em submeter o corpo de prova a uma forca axial até seu
rompimento, considerando a idade especifica do corpo de prova, dando-se
preferéncia a idade de 28 dias. A norma em questdo define a seguinte equacéao

a ser resolvida para o calculo da resisténcia do concreto:
4F

f. = >

Onde:

fc € a resisténcia a compressao, em megapascais;

F é a forca maxima alcancada, em newtons.

D é o diametro do corpo de prova, em milimetros.

A NBR 6118:2014 ainda considera que a estimativa da resisténcia a
compressdo média, fcmj, corresponde a uma resisténcia fcj, que deve ser
calculada como recomenda a NBR 12655:2015, a qual considera dois tipos de
amostragem, a parcial e a total, em que ambas apresentam metodologias de
calculo diferentes, ou seja, a primeira considera uma forma de calculo com valor
estimado de resisténcia caracteristica (fckest) € a segunda realiza a analise em
conformidade a totalidade de betonadas empregadas na concretagem.

A partir da determinacgéo da resisténcia a compresséo do concreto, pode-
se designa-lo a qual classe o material é pertinente, assim se tem dois grupos,
em consonancia com a NBR 8953:2015, | e Il, sendo que o primeiro contempla
os concretos de C20% a C50 e o segundo de C55 a C100. Cabe ressaltar ainda

2 A letra C é utilizada para nomear concretos normais e o valor expresso juntamente com a letra
representa a resisténcia caracteristica em MPa.



26

gue de acordo com o item 4.2 da NBR 8953:2015, os concretos com resisténcia

caracteristica abaixo de C20 ndo sdo empregados com finalidade estrutural.

2.2.3 Resisténcia atracéo

A determinacdo da resisténcia a tracdo do concreto € importante na
determinacao da fissuracao no dimensionamento das vigas a forga cortante e na
resisténcia de aderéncia entre o concreto e a barra de aco (DONIN. 2015, p.16).
Ndo obstante, a resisténcia a tracdo do concreto é geralmente subjetivada a
resisténcia a compressdo do material, contudo ha trés ensaios que podem ser
empregados para determinacdo de seu valor: 0 ensaio de tracdo axial, ensaio de
compresséo diametral ou o ensaio de flexdo (ARAUJO. 2014a, p.9). Logo,

também se percebe que:

A resisténcia a tracdo depende de muitos fatores, especialmente da
aderéncia dos grdos dos agregados com argamassa de cimento. Os
valores de ensaio sdo muito dispersos, porque as tensdes devidas a
temperatura e retracdo, por exemplo, ndo sdo totalmente evitaveis. De
acordo com o método de ensaio, distinguem-se: resisténcia a tracéo
axial, resisténcia a tragédo por fendilhamento e resisténcia a tracdo na
flexdo. (LEONHARDT; MONNIG. 2008, p.15).

Havendo entdo, trés metodologias diferentes para determinar a
resisténcia a tracdo do concreto, ha de se diferenciar os tipos de ensaios
pertinentes a cada metodologia.

A resisténcia a tracao axial é definida a partir do ensaio de um corpo de
prova prismatico (Figura 1) e por isso, € o mais dificil dentre os trés para ser
executado. Montoya, Messeguer e Cabré afirmam que este “método nao é
pratico, dadas as dificuldades que entranham sua realizacdo” (MONTOYA;
MESSEGUER: CABRE. 2000. p.87), isso, segundo Donin (2015, p.16), é devido
a necessidade de se ter dispositivos diferenciados, como garras especiais e
prensa universal, capaz de aplicar for¢a de tragao.

Por conseguinte, Donin (2015, p.16) afirma que os ensaios de tracdo na
flexdo surgiram com intuito de superar 0os entraves do ensaio de tragcédo axial do
concreto. Leonhardt e Ménnig (2008, p. 17) explicitam que o ensaio de
resisténcia a tracdo na flexdo consiste em submeter uma viga de concreto

simples a flexao (Figura 2). Devido a isso, o resultado do ensaio, ou seja, o valor
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da resisténcia acaba sendo bastante dependente das dimensdes do corpo de
prova e da posi¢cdo em que a carga é alocada.

Figura 1 - Esquema do ensaio de tracao axial

B o

e gk
N_A

Fonte: ARAUJO. 2014a, p.10

(2)
Onde:

fct € a resisténcia caracteristica a tracéo do concreto.
Pu é a forga aplicada.

A é a area central do corpo de prova.

Figura 2 - Esquema do ensaio de trag&o na flexao
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Fonte: ARAUJO. 2014a, p.10

6.a.P,
ctfl =

(b.h?) 3)
Onde:

fcin € a resisténcia a tracao na flexdo do concreto.

a € o braco de alavanca do apoio até a carga pontual aplicada.
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Pu é a forca aplicada.

b é a base da secéo retangular da viga.

h é a altura da secéo retangular da viga.

Logo, o CEB (1985) apud Araujo (2014a, p.11) define que a resisténcia
meédia a tracdo axial do concreto pode ser obtida a partir dos resultados do teste

de tracdo na flexdo, empregando a seguinte equacao:

0,7
1,5. (Who)

0,7
1+ 1,5. (%) (4)

O ensaio de tracdo diametral, proposto pelo brasileiro Lobo Carneiro é

fetm = fct,fl-

conhecido mundialmente como Brazilian test ou splitting test, o qual consiste em
comprimir um corpo de prova cilindrico de 15x30 cm longitudinalmente (Figura
3).

Figura 3 - Esquema do ensaio de compresséao diametral

Fonte: ARAUJO. 2014a, p.10.

2.P,
fetsp = 0 dh

®)
Onde:

fctsp € @ resisténcia a tragdo diametral do concreto.

Pu é a carga aplicada.

d é o didmetro do corpo de prova.

h é a altura do corpo de prova.
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Independente do ensaio utilizado para definicdo da resisténcia a tracéo do
concreto, nota-se que, de acordo com Araujo (2014a, p.9), a resisténcia a tracao
apresentara um valor médio (fem) € uma resisténcia caracteristica (fc). Logo,
para se calcular valor médio de resisténcia a tracdo do concreto, emprega-se:

2
fck>3

foom = 1,40. (ﬁ

(6)

Onde:

fem € @ resisténcia média a tragéo do concreto, em MPa.

fck € a resisténcia caracteristica do concreto, em MPa.

Araujo (2014a, p.10) citando o CEB/90, afirma que ha duas resisténcias a
tracdo do concreto, uma inferior (fc,inf) € outra superior (fcksup), valores que
respectivamente correspondem a 5% e 95% dos dados e séo calculados pelas
equacdes 6 e 7, respectivamente também.

fetkinf = 0,7. feem (7)

Onde:

fctk, inf € @ resisténcia inferior caracteristica a tracao do concreto.

ferm € a resisténcia média a tracdo do concreto.

fetksup = 1,3. ferm (8)

Onde:

fctk,sup € @ resisténcia superior caracteristica a tracao do concreto.

fem € a resisténcia média a tracdo do concreto.

Todavia, nota-se que “os valores caracteristicos da resisténcia a tracao
sdo empregados no projeto no sentido desfavoravel” (ARAUJO. 2014a, p.10) e
além disso, devido as dificuldades supracitadas para realizacdo do ensaio de
tracdo direta, € comum, ja que permitido pela NBR 6118:2014, estimar-se a
resisténcia a tragéo direta (fct) correspondente a 90% da resisténcia a tracao por
compresséao diametral:

for = O'g-fct,sp )

A NBR 6118:2014 também permite, na auséncia de ensaio de tragdo

direta, considerar-se a tracdo direta correspondente a 70% da resisténcia a

tracdo na flexao:
fee = Oj-fct,fl (10)
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Entretanto, na dificuldade de realizacdo de quaisquer ensaios de
resisténcia a tracao do concreto, a NBR 6118:2014 ainda permite que os valores
de resisténcia a tracdo sejam estimados através das seguintes equacdes:

2 11
feem = 0J3-fck3 ( )

feem = 2,12.In(1 + 0,11.f) (12)
Sendo que a equacao 11 diz respeito a concretos de classe n&do superior

a C50 e a equacao 12 para concretos de classe entre C55 e C90.

2.2.4 Mobdulo de elasticidade do concreto

Quando o concreto é carregado e descarregado, percebe-se um
comportamento tipico de materiais ndo elasticos, ou seja, as deformacdes
elasticas caracteristicas do concreto sdo condizentes a um material ndo elastico
(NEVILLE; BROOKS. 2010, p.206). “Esse comportamento & decorrente da
microfissuracao progressiva que ocorre na interface entre o agregado graudo e
a pasta de cimento” (ARAUJO. 2014a, p.12). Sustentando a importancia da
determinacdo dos modulos de elasticidade do concreto, Donin (2015, p.19)
afirma que tal determinacgéo corresponde a determinacdo das deformacdes nas
estruturas de concreto.

Montoya, Messeguer e Cabré (2000, p.93) distinguem trés diferentes
mddulos de deformacéo a serem aferidos referente a deformacédo do concreto:
o médulo tangente, cujo valor é variavel a cada ponto e é aferido através da
inclinacdo tangencial do referido ponto na curvatura do diagrama; o médulo
secante, cujo valor também é varidvel em cada ponto e é aferido pela inclinagédo
da reta que une a origem do diagrama com o ponto a ser verificado; e o modulo
inicial, também denominado como modulo de elasticidade na origem,
corresponde a tensdo nula e nele, coincidem os valores iniciais do mddulo
secante e moédulo tangente. O modulo inicial € aferido em relacdo a reta
tangencial da curva de origem.

Ambrozewicz (2012, p.147) exemplifica que independente da resisténcia
do concreto, os diagramas de tensdo-deformacdo possuem caracteristicas

similares, onde:
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Consistem de um trecho inicial relativamente reto, correspondendo a
um comportamento elastico do concreto para tensdes baixas, onde a
deformacéo é linearmente proporcional a tensao.

Depois o diagrama comeca a curvar, passando por um ponto de
maxima tensado, que corresponde a tensdo do concreto a compressao
na sua idade, apresentando no final um ramo decrescente.
(AMBROZEWICZ. 2012, p.147).

Araujo (2014a, p.12) ainda ressalta que o concreto ndo obedece a Lei de
Hooke3, ou seja, o concreto ndo apresenta linearidade entre tensdo e
deformacgdo. Assim, a Figura 4 apresenta um diagrama genérico de tensao-
deformacgé&o de um concreto sob compressao simples. E, de acordo com a Figura
4, Ec corresponde ao modulo de deformacdo longitudinal tangencial; Ecs
representa 0 médulo de deformacdo secante que se inicia na origem e corta o

diagrama no ponto correspondente a 40% da resisténcia a compressao simples

(fc).

Figura 4 - Diagrama tensao-deformacé&o do concreto sob
compressao simples
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Fonte: ARAUJO. 2014a, p.13

A NBR 6118:2014 define que o modulo de elasticidade deve ser obtido a
partir do que recomenda a ABNT NBR 8522:2008. Logo, a NBR 8522:2008

3 Consiste na descricdo de uma forca restauradora que existe em diversos sistemas quando
comprimidos ou distendidos. Tal forca consiste na necessidade de o material recuperar seu
formato ou estado inicial.
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determina que para fins da determinacédo do médulo de elasticidade (Eci) devem
ser ensaiados trés corpos de prova. Ademais, 0s carregamentos e 0S
descarregamentos devem obedecer a velocidade (0,45+0,15) MPa/s,
conduzidos por metodologias condizentes com os itens 6.2.2.1 e 6.2.2.2, em que
0 primeiro item corresponde a um carregamento com tenséao fixa e o segundo
com uma deformacéao especifica.

Contudo, na auséncia de ensaios para determinacdo do modulo de
deformacé&o do concreto, a NBR 6118:2014 permite que o valor do médulo de

elasticidade inicial seja estimado pelas seguintes equacodes:

Eci = ag. 5600./fq (13)
¢ 1
_ 3 ck 3
ECi = 21,510 .(XE.(E'i‘ 1,25) (14)
Onde:

Eci € 0o modulo de elasticidade inicial do concreto em MPa.

Oe € uma constante que varia de acordo com o agregado utilizado.

fck € a resisténcia caracteristica do concreto em MPa.

Nota-se que a equacao 13 deve ser empregada para concretos de fck entre
20 MPa e 50 MPa, enquanto que a equacdo 14 deve ser empregada para
concretos de fck entre 55 MPa e 90 MPa. Enquanto que os valores sugeridos pela
NBR 6118:2014 para ae sdo correspondentes a 1,2 para basalto e diabasio; 1,0
para granito e gnaisse; 0,9 para calcario; e 0,8 para arenito.

Quanto ao médulo de deformacado secante, a NBR 8522:2008 define sua
determinacao através de um carregamento correspondente a 20% da carga de
ruptura. Outrossim, a NBR 6118:2014 permite que o modulo secante seja
estimado através da equacéo:

Ees = 0. Eg (15)

Onde:

f 16
o =08+ 0,2.8C—‘(; < 1,0 (16)

E, se houver a necessidade de definir o modulo de elasticidade do
concreto em uma idade inferior a 28 dias, a NBR 6118:2014 indica a resolucéo

através das seguintes equacoes:
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i1 (17)
Eci(t) = % CEgi
[ Ic |
] (18)
Eci(t) = % ‘Egi
| ‘ck |
Onde:

Eci(t) € uma estimativa do modulo de elasticidade do concreto para uma
idade entre 7 e 28 dias.

fckj € a resisténcia caracteristica & compressao do concreto na idade em
gue se pretende estimar o modulo de elasticidade, em MPa.

Nota-se que a equacdo 17 corresponde a concretos com classe entre 20
MPa e 45 MPa, enquanto que a equagéo 18 corresponde a concretos com classe
entre 50 MPa e 90 MPa.

2.2.5 Coeficiente de Poisson e mdédulo de elasticidade transversal

“Coeficiente de Poisson, v, é a relacdo, inversa, entre as deformacdes
transversais e longitudinais correspondentes, em pecas que trabalham a
compresséo simples” (MONTOYA; MESSEGUER; CABRE. 2000, p.94). Donin
(2015, p.21) minucia que “a relagdo entre a deformacdo transversal e a
deformacao longitudinal € chamada coeficiente de Poisson”.

ANBR 6118:2014 determina que para tensdes abaixo de 0.5 fc, bem como
para tensodes de tracdo menores que fct, deve-se adotar o coeficiente de Poisson
igual a 0,2 e o modulo de elasticidade transversal (Gc) seja equivalente ao
guociente do médulo de elasticidade secante pela constante 2,4.

Leonhardt e Monnig (2008, p.21) afirmam que o médulo de elasticidade
transversal € determinado atraves do coeficiente de Poisson, de acordo com a
Teoria da Elasticidade, empregando-se a seguinte equagao:

E (19)
2(1+v)

Onde:

Gc € 0 modulo de elasticidade transversal

G, =

E é o moédulo de elasticidade do concreto
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v é o coeficiente de Poisson*

Todavia, deve-se evidenciar que a NBR 6118:2014, supracitada, permite
estimar o modulo de elasticidade transversal em funcdo do moédulo de
elasticidade secante, empregando a seguinte equacao:

_ Ees (20)
2,4

Onde:

Ge

Gc € 0 modulo de elasticidade transversal.
Ecs € o médulo de elasticidade secante.

2.2.6 Diagrama tensdo-deformagéo do concreto

A Figura 5 apresenta um diagrama, proposto por Araudjo (2014a), de
tensdo-deformacédo do concreto enquanto esse encontra-se sob acdes simples
de compressao. Entretanto, a NBR 6118:2014 estabelece que se adota o valor
do modulo de elasticidade secante para o modulo de elasticidade quando as
tensdes de compressédo forem menores que 0,5.fc, empregando a equacao 15,
deste modo admitir-se-4 uma relacao linear entre tensdes e deformacdes.

Donin (2015, p.22) explicita que o diagrama simplificado de tenséo-
deformacédo do concreto, evidenciado na Figura 5, € composto por uma parabola
de 2° grau que passa pela origem e possui vértice no ponto de abscissa €c2 €
ordenada 0,85fca € uma reta contida entre as deformacgdes €c2 e €cu, tangente a
parabola e paralela ao eixo das abscissas.

Percebe-se que concreto, similar a outros materiais de construgéo, possui
duas fases de carregamento, uma elastica e outra plastica. Logo, o trecho
curvilineo do diagrama da Figura 5 corresponde a fase de carregamento elastica
do concreto, enquanto que o trecho reto corresponde a fase de carregamento
plastica. Ndo obstante, deve-se perceber que “ha materiais inelasticos, como é
o caso do concreto, com relacbes tensdo-deformacdes distintas nos ciclos de

carregamento e descarregamento” (ARAUJO. 2014a, p.23), assim sendo, em

4 Em referéncia a Leonhardt e Ménnig (2008), 1 seria o simbolo adotado para representar o
coeficiente de Poisson (Poisson’s ratio), entretanto optou-se por seguir a simbologia adotada
pela NBR 6118:2014 em que o coeficiente de Poisson é representado por v.
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materiais inelasticos, os ciclos de carregamento e descarregamento, como

afirma Araujo (2014a, p.23), deixam deformacdes residuais permanentes.

Figura 5 - Diagrama simplificado tensdo-deformacédo do concreto a
compressao

fl:k ___________________ 7 !
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Fonte: ABNT NBR 6118:2014, modificado pelo autor

Em concordancia com a Figura 5, o diagrama simplificado pode ser
observado para quaisquer classes de concreto, contudo para concretos, de
classe inferior a C50, a abscissa €c2 e €cu devem ser trocadas por 2%o € 3,5%o,
respectivamente. Tendo em vista esses arranjos, obter-se-a em consonancia a
NBR 6118:2014 as seguintes equacdes das parabolas:

£ )Zl (21)
0,002

o = 0,85f.4 [1 _ (1 -

Onde:

Oc € a tensdo de compresséao que se aplica ao concreto.
fca € a resisténcia a compressao de célculo do concreto.
€c € a deformacado a compressao do concreto.

n
6, = 0,85f . [1 - (1 - :—Cz) ] (22)
(o}

Onde:
€c2 € a deformacédo especifica de encurtamento do concreto no inicio do
patamar plastico.

n é obtido através de equacao 23.
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90 —fck]“ (23)
100
Ha de se reiterar que a equacao 21 é condizente para utilizacdo em

n=14+234. [

concretos com classe inferior a C50 e que a equacgdo 22 é empregada para
concretos com classe entre C55 e C90. A NBR 6118:2014 deixa bastante clara
essa evidenciacdo na definicdo de valores diferentes de ¢c2 (deformacéo
especifica de encurtamento do concreto no inicio do patamar plastico) e €cu
(deformacao especifica de encurtamento do concreto na ruptura) que devem ser
assim estabelecidos: €c2=2,0%o € €cu=3,5%0 para concretos com classe até C50
(jA mencionado anteriormente); e para 0s concretos com classe entre C55 e C90,

as seguintes equacdoes:

gc = 2,0%o0 + 0,085%o. (fy — 50)%°3 (24)
(90 - fck) !
— 0 0 - =7
Ecu = 2,6%0 + 35%0. l 100 (25)

A NBR 6118:2014 permite a adogdo também de um diagrama simplificado
de tens@o-deformacéo do concreto a tracdo. Deste modo, a Figura 6 apresenta
o diagrama simplificado do concreto nao fissurado onde “a deformagao maxima
de alongamento é de 0,15%o, € 0 modulo tangente inicial (Eci) pode ser adotado
como tg a” (DONIN. 2015, p.21).

Figura 6 - Diagrama de tensdo-deformacéao simplificado do concreto
atracao

fctk
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Fonte: ABNT NBR 6118:2014
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2.2.7 Deformacdes do concreto

Neville e Brooks (2010, p.233) inferem que além da deformacgéo
decorrente do carregamento, mudancas de volume devido a retracéo e variacao
térmica sdo de consideravel importancia. Donin (2015, p.24) suscita que o
concreto, sob carregamento ou acbes de forcas da natureza, apresenta
deformacgbes que aumentam ou diminuem seu volume, podendo ou néo fissurar
as pecas de concreto. Isso porque, segundo Neville e Brooks (2010, p.233), “na
pratica, esses movimentos sdo parciais ou totalmente restringidos e, portanto,
induzem a tensao”.

Por conseguinte, destaca-se o principal perigo como sendo a presenca de
tensdes decorrentes de alguma forma de restricdo das acdes supracitadas,
porque comumente se sabe que o concreto ndo é um bom material para trabalhar
sob tensado e facilmente fica sujeito a fissuras, assim define Neville e Brooks
(2010, p.233), além de salientar que fissuras devem ser evitadas, controladas ou
minimizadas porque elas afetam a durabilidade da estrutura como também
prejudicam a estética da mesma.

Neste segmento, as deformagdes no concreto endurecido séo discernidas
por Leonhardt e Monnig (2008, p.19) da seguinte forma:

1. Deformacdes elasticas (elastic deformations), devidas ao
carregamento ou a temperatura; desaparecem completamente com a
retirada do carregamento;

2. Deformacdes plasticas (plastic deformations), devidas as
cargas elevadas de curta duragéo; ndo desaparecem totalmente com
a retirada da carga;

3. Deformacdes que sdo funcdo do tempo e das condicdes
climaticas, em consequéncia da alteracdo do gel do cimento no
concreto; dentre elas distinguem-se:

- Retragcdo (shrinkage) e expansdo (swelling) — deformacdes
independentes do carregamento, e devidas a variagdo da umidade no
gel do cimento;

- Deformacédo lenta (creep) e deformacao lenta recuperavel (creep
recovery) — deformac¢des que dependem do carregamento e que séo
devidas a variacdo de volume do gel de cimento ocasionada pelo
carregamento e descarregamento.

Quanto as deformacdes elasticas, o modulo de elasticidade do concreto,
a deformacéo transversal e o modulo de deformacéo transversal ja receberam
um tratamento nas seg¢Oes 2.2.4 e 2.2.5 respectivamente. Falta ainda tratar da
deformacédo devida a temperatura. De qualquer modo, Donin (2015, p.24)
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ressalta que “as principais deformagdes que ocorrem no concreto sdo devidas a

retracao, a deformacéo lenta e a variacado de temperatura”.

2.2.7.1 Deformacéo por variacdo de temperatura

E notério que “a variagdo da temperatura ambiente ndo se transmite
instantaneamente ao concreto, mas tem uma ac¢ao retardada sobre a variagao
de temperatura deste” (AMBROZEWICZ. 2012, p.146), essa acao de retardo se
deve a uma particularidade que todo material possui, denominada coeficiente de
dilatacdo térmica (aw), com o qual se calcula as variacdes de volume e
comprimentos das pecgas de dado material (DONIN. 2015, p.24).

Leonhardt e Moénnig (2008, p.21) conceituam o coeficiente de dilatacédo
térmica como sendo a deformacdo relativa a uma variacdo de 1°C de
temperatura, podendo adotar-se para o concreto ate entre 9.10° e 12.10 [1/°C],
se considerar a diferenca de temperatura, o coeficiente de dilatacéo térmica do
concreto pode girar em torno de 5.10 [1/°C] para temperaturas muito baixas e
22.10°% [1/°C] para elevadas temperaturas. Em contraponto, Montoya,
Messeguer e Cabré (2000, p.83) fazem a ressalva de que o coeficiente de
variacao térmica do concreto pode variar em decorréncia do tipo de cimento e
agregados, da dosagem e com a variacdo de temperatura, oscilando atw de
9,2.10°% a 11.10° [1/°C] para temperaturas entre -15°C e 50°C.

Mesmo assim, tanto Leonhardt e MoOnnig (2008) quanto Montoya,
Messeguer e Cabré (2000) concordam que pode adotar-se um valor médio como
coeficiente de dilatacdo do concreto, sendo ae=10.10°[1/°C]. A NBR 6118:2014
também admite a ado¢éo deste valor médio de ai com a ressalva de que se

considere o intervalo de temperatura entre -20°C e 150°C.

2.2.7.2 Retracéao

‘Retracdo € causada pela perda de agua por evaporagcao ou pela
hidratagdo do cimento, e também por carbonatacéo” (NEVILLE; BROOKS. 2010,
p.233), a partir disso, se percebe que a retragdo é “a diminuigdo do volume de
concreto ao longo do tempo” (DONIN. 2015, p.25) e que “a retragdo do concreto
€ uma deformacéo independente do carregamento” (AMBROZEWICZ. 2012,
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p.146). Leonhardt e M6nnig (2008, p.22) ainda corroboram a ideia de retracao

da seguinte maneira:

A retracao ocorre durante a contracdo da massa do gel, por ocasido da
evaporacao da agua nao fixada quimicamente do gel do cimento. Isso
ocorre nas pecas de concreto, independentemente do estado de
tensbes existente, dependendo somente das tensbes capilares, do
tempo ou da idade do concreto e especialmente do clima, isto &,
temperatura e umidade relativa do meio ambiente.

Montoya, Messeguer e Cabré (2000, p.79) definem os seguintes fatores
como influenciadores da retracdo, independente do grau de umidade do
ambiente: o tipo, a classe e a categoria influenciam no sentido de que quanto
mais resistente, mais retracdo dar-se-a; tamanho do moido de cimento, pois
quando menor, mais retracao ter-se-4; a presenca de finos no concreto aumenta
consideravelmente a retracdo; a quantidade de agua de amassamento esta
diretamente relacionada a retracdo, porque quanto maior a relacao
agua/cimento, maior serd a retracdo; havera aumento da retracdo com a
diminuicdo do elemento, por ser maior a area de contato do elemento com o
meio ambiente em relacdo ao volume do elemento, permitir-se-a maior
evaporacao de agua e por consequéncia, maior retracéo; concreto armado retrai
menos que concreto simples devido a acdo das barras de aco que resistem ao
encurtamento do elemento e diminuem sequencialmente o efeito de retragao.

Donin (2015, p.25) afirma que os efeitos de retracdo podem ser reduzidos
guando se tomam precaucdes em relacdo aos fatores citados no paragrafo
anterior, em especial, executar uma cura minuciosa, minimamente, nos primeiros
sete dias apds a concretagem do elemento. Essa preocupa¢do com a cura do
concreto pode ser reafirmada, ao considerar as seguintes palavras de

Ambrozewicz, que evidencia a retragdo ndo como um processo rapido.

A retracdo se processa mais rapidamente até aproximadamente trés a
guatro meses e depois mais lentamente. Pode-se admitir que, para as
dimensbes usuais, um quarto da retracéo se da aos sete dias, um terco
aos 14 dias e metade em um més, trés quartos em seis meses.
(AMBROZEWICZ. 2012, p.146).

N&o obstante, Araujo (2014a, p.49) denota que uma cura mais longa para
0 concreto pode ser benéfica quando se almeja alcancar uma satisfatéria

resisténcia a tracdo. Afinal de contas, isso evitara uma fissuragao prematura da
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peca. Outrossim, ndo se pode desprezar o emprego adequado das armaduras
com intuito de limitar a abertura de fissuras decorrentes da retracao.

Fendbmeno contrario a retracdo, denomina-se expansao, o qual ocorre,
segundo Leonhardt e Mdnnig (2008, p.24) quando a pec¢a de concreto encontra-
se submersa ou onde a umidade relativa do ar € elevada e que devido a esses
fatores, Donin (2015, p.25) afirma que a agua do exterior adentra na peca através
dos poros formados pela retracdo quimica, fazendo com que a peca de concreto
expanda-se em vez de retrair-se.

A NBR 6118:2014 permite que em casos onde ndo haja necessidade de
grande precisdo, os valores finais de deformacdo especifica de retracdo do
concreto, quando submetidos a tensbes inferiores a 0,5.fc do primeiro
carregamento, podem ser obtidos por interpolacdo a partir da tabela 8.2 da

mesma norma.

2.2.7.3 Fluéncia

A fluéncia, em consonancia a Ambrozewicz (2012, p.147) € o aumento,
ao longo do tempo, da deformacao de uma peca de concreto sob agcéo de um
carregamento constante. Ela é diretamente proporcional as tensdes aplicadas e
inversamente a resisténcia do concreto. De qualquer modo, tal deformacéo é
afetada pelos materiais que constituem o concreto, pela dosagem utilizada e as
condicdes de cura. Montoya, Messeguer e Cabré (2000, p.95) acrescentam que
a fluéncia depende do grau de umidade ambiente em que se encontra a peca,
sua espessura e composicao do concreto. Além disso, os autores ressaltam a
importancia da idade do concreto no momento do carregamento e o0 tempo
transcorrido desde quando se evidencia a fluéncia.

Araljo (2014, p.40-41) diferencia a fluéncia basica da fluéncia por
secagem, onde a primeira se desenvolve sem a transferéncia de agua entre o
concreto e o0 meio ambiente e a segunda n&o. Outra diferenciacdo entre ambas
€ dada a partir de suas ocorréncias, onde em barragens de massa se mostra
prevaléncia da fluéncia basica e em estruturas esbeltas, usuais em edificios,
percebe-se a importancia da fluéncia por secagem.

Montoya, Messeguer e Cabré (2000, p.95) afirmam que todos os

procedimentos para estimar o encurtamento de uma peca por fluéncia sédo de
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carater empirico e derivados da realizacdo de ensaios de laboratorios sobre
corpos de prova submetidos a compresséo. Logo, ndo € de se estranhar que os
métodos de célculo de diferentes normas variem a cada edigéo.

Outra peculiaridade da fluéncia é que, segundo Donin (2015, p.26), ela
ocorre no concreto mesmo quando ndo h& carregamentos externos,
diferentemente da retragao e da expansao.

A Figura 7 evidencia a fluéncia imediata do concreto (i) apos a retirada
das escoras da pecga (to), a partir disso, percebe-se que as deformagdes do
concreto tender&o ao infinito (&cc,~) devido ao acréscimo de cargas provenientes
de acdes variaveis ou simplesmente devidas aos processos executivos da obra,

0s quais correspondem a parcela de fluéncia provocada pelos fatores externos

(icc).

Figura 7 - Esquema de fluéncia e deformacé&o imediata do concreto
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Fonte: DONIN. 2015, p.26

N&o obstante, Araljo (2014a, p.41l) elucida que uma parcela da
deformacdo do concreto devido a fluéncia é reversivel, determinando assim, uma
deformacéo elastica diferida, a qual é recuperavel apos o descarregamento da
peca, e outra deformacdo plastica diferida, a qual torna-se irrecuperavel. A
Figura 9 apresenta essas parcelas da fluéncia no concreto, ressaltando que ao
se executar o desescoramento da peca (to) tem-se uma deformacgéo inicial (gci),

a qual se acresce outros carregamentos além do peso proprio da estrutura e
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entdo ocorre um descarregamento da mesma (t1) que sera proxima a
deformacdo inicial (eci) e atingir-se-4 a deformacédo eléstica diferida (ged). Se
houver continuidade de descarregamento, alcancar-se-a a deformacéo pléstica
diferida do concreto (gpd), @ qual sera residual em concordancia a Araujo (2014a,
p.42).

Objetivando reduzir as deformacgdes decorrentes da fluéncia no concreto,
a NBR 6118:2014 instiga a execucdo de pecas com armadura complementar.
Dessa forma, concomitantemente ao calculo da retracdo, o coeficiente de

fluéncia (@) também pode ser obtido a partir da tabela 8.2 da referida norma.

Figura 8 - Parcelas de fluéncia do concreto
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Fonte: ARAUJO. 2014a, p.41

2.2.8 0O aco paraconcreto armado

Pfeil e Pfeil (2009, p.1) definem que o aco € uma liga de ferro e carbono,
com outros elementos de dois tipos: os residuais quando advindos do processo
de fabricacdo; e os adicionados que objetivam aprimorar as caracteristicas
fisicas e mecanicas da liga.

Ambrozewicz (2012, p.231) infere que a liga ferro-carbono recebe uma
porcentagem de carbono variando entre 0,008% e 2,11% além de outros
elementos como silicio, manganés, fosforo e enxofre, os quais sao acrescidos
devido ao processo de fabricacdo. Contudo, Morais e Rego (2005) citados por

Donin (2015, p.27) afirmam que “os agos para concreto armado sao fabricados
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com teores de carbono entre 0,4 e 0,6%”, o0 que se justifica pelo motivo de que
‘o carbono aumenta a resisténcia do aco, porém o torna mais fragil” (PFEIL;
PFEIL. 2009, p.1).

No Brasil, a NBR 7480:2007 classifica como barra de aco, os produtos de
diametro nominal igual ou superior a 6,3 mm, obtidos exclusivamente pelo
processo de laminacdo a quente®. Concomitantemente, os fios de aco sdo
agueles de diametro nominal igual ou inferior a 10 mm, obtidos a partir de fio-
magquina, trefilacdo® ou laminacéo a frio. A depender do valor caracteristico de
resisténcia ao escoamento do acgo (fyk), a NBR 7480:2007 classifica os fios de
aco em CA-60’, fabricados por trefilacdo, e as barras em CA-25 ou CA-50,
fabricados por laminacdo a quente.

Quanto a configuracdo geométrica das barras de aco CA-50, a NBR
7480:2007 determina que as barras sejam providas de nervuras transversais
obliquas para aumentar a aderéncia da barra ao concreto; ha de ter ao menos
duas nervuras longitudinais e opostas que impecam o giro da barra. Em relag&o
a geometria dos fios de CA-60, a NBR 7480:2007 define que os fios podem ser
lisos, entalhados ou nervurados desde que atendem ao coeficiente de
conformacao superficial minimo; todavia, os diametros nominais iguais a 10 mm
necessitam de entalhes ou nervuras. Quanto as barras lisas da categoria CA-25,
a NBR 7480:2007 normatiza que a superficie deve ser obrigatoriamente lisa e
para quaisquer diametros adotar-se-a o mesmo valor de coeficiente de
conformacao superficial.

“No mercado, as barras séo geralmente vendidas em segmentos retos de
12 m, com tolerancia de até 9%. Permite-se a existéncia de até 2% de barras
curtas, porém de comprimento nao inferior a 6 m” (DONIN. 2015, p.28). Para
efeitos de célculos, a NBR 6118:2014 recomenda adotar-se 0s seguintes valores
em relacdo ao aco: massa especifica igual a 7850 kg/ms3; coeficiente de dilatacdo

térmica equivalente a 10°%/°C para variacdes de temperatura entre -20°C e

5 Segundo Pfeil e Pfeil (2009, p.8) é o processo em gque ap6s aquecido, 0 aco em placa ou tarugo
€ introduzido em laminadores desbastadores onde rolos giratérios comprimem a peca, reduzindo
a secdo da mesma e aumentando seu comprimento.

6 Morais e Rego (2005) apud. Donin (2015, p.27) definem como o processo de conformacao
mecanica que reduz o fio-maquina através da passagem por matrizes ou fieiras.

7 CA significa que o aco é destinado para uso em concreto armado e o nimero corresponde a
resisténcia caracteristica de escoamento do ago (fyk) expressa em kgf/mmz2 ou kN/cmz.
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150°C; moddulo de elasticidade igual a 210 GPa, quando o fabricante nao
apresenta ensaios para tal caracterizagao.

A NBR 6118:2014 que a capacidade de aderéncia do aco ao concreto
esta relacionada ao coeficiente ni, o qual varia em decorréncia do tipo de
superficie. Portanto, se a superficie for lisa, adota-se n1=1,0; se for entalhada,
n1=1,4; e se for nervurada, n1=2,25.

Os diagramas de tensdo-deformacgao do aco diferenciam em relagéo aos
acos laminados a quente e aos trefilados a frio. Isso se deve pelo fato de que os
acos laminados a quente, CA-25 e CA-50 apresentam um patamar de
escoamento, como mostra a Figura 9. Em contrapartida, os fios de aco, trefilados
a frio, CA-60 ndo apresentam tal caracteristica (Figura 10).

Figura 9 - Diagrama tensao-deformacé&o de acos laminados a quente
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Fonte: ARAUJO. 2014a, p.53. (Modificado pelo autor)

Figura 10 - Diagrama tens&o-deformagao de agos trefilados a frio
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Fonte: ARAUJO. 2014a, p.53. (Modificado pelo autor)
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Ha de se constatar que “o escoamento produz em geral uma deformagao
visivel da peca metalica” (PFEIL; PFEIL. 2009, p.13), 0 que permite uma exatidao
na definicdo da resisténcia no inicio do escoamento (fy). Como o mesmo ndo
ocorre nos acos CA-60, convenciona-se uma resisténcia de escoamento
correspondente a 2%o, significando que se o ago for tensionado até o valor de fy,
e tal tensdo néo for completamente retirada, 0 aco ndo voltara ao seu estado
natural pré-tenséo, pois restara nele uma deformacéo residual ou permanente
equivalente a 2%.o.

A NBR 6118:2014 define que para acos sem patamar de escoamento,
emprega-se o valor de tensdo correspondente a deformagdo permanente igual
a 0,2% de fyk.

Nota-se ainda que, de acordo com Pfeil e Pfeil (2009, p.13), a Lei de
Hooke (Equacdo 26) somente se aplica até certo valor de tensdo, o qual
corresponde ao regime elastico do aco (inclinacdo da reta), e essa inclinacao no
trecho retilineo é equivalente ao modulo de elasticidade (E).

oc=¢E (26)

Onde:

o é a tensao, em Pa;

€ € a deformacao, adimensional,

E é o modulo de elasticidade ou modulo de Young.

Ademais, os acos devem atender ao que dispde a NBR 7480:2007 quanto
as propriedades mecanicas exigiveis de barras e fios de aco destinados a
armaduras para concreto armado (Tabela 1), em relacdo a resisténcia de
escoamento (fyk), resisténcia a tracdo (fsw), deformacédo na ruptura (€uw), € 0
didmetro nominal da barra ou fio (®).

Tabela 1 - Propriedades mecéanicas dos a¢os na tracao

Categoria fyk (MPa) fstk (MPa) gukem 10 @ (%)
CA-25 250 1,20 fy 18
CA-50 500 1,10 fy
CA-60 600 1,05 fy 5

Fonte: NBR 7480:2007 apud. Donin (2015, p.30)
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Donin (2015, p.30) explicita que os valores decorrentes do diagrama de
tensdo-deformacgao e os valores supracitados na Tabela 1 devem ser obtidos
através de ensaios de tracdo. Contudo, a NBR 6118:2014 permite que para
efeitos de célculo de ELS (Estados Limites de Servico) e ELU (Estados Limites
Ultimos) pode-se adotar o diagrama tensdo-deformacéo simplificado, de acordo
com a Figura 11, para agos que apresentem patamar de escoamento (CA-25 e
CA-50), desde que o intervalo de temperatura esteja entre -20°C e 150°C.

Figura 11 - Diagrama de tensao-deformagéo simplificado
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Fonte: NBR 6118:2014

Observando-se a Figura 11, percebe-se que “as deformacdes ultimas (eu)
sédo limitadas a 10%. (10 mm/m) para tracdo (alongamento), e 3,5%. para
compressao (encurtamento)” (DONIN. 2015, p.30). E aplicando-se a Lei de
Hooke (Equacéo 26) no trecho elastico, a deformacao correspondente ao inicio

do escoamento do aco correspondente ao inicio de escoamento € dada por:

. = fya 27)
y Es
fo- fyi (28)
y

Ys

Com isso, Donin (2015, p.30) ressalta que a deformacdo de inicio de
escoamento (gyd) € igual a 1,04%o para aco CA-25, 2,07%0 para CA-50 e 2,58%o
para CA-60.
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2.3 Principios teodricos

Obviamente que para se dimensionar a estrutura de uma obra, deve-se
levar em consideracéo as forcas que atuam sobre a estrutura, tais forcas sao
designadas como acdes, as quais geram uma reacao na estrutura. Assim sendo,
€ notorio que para se elaborar um projeto de qualidade, deve-se ter dominio das
composic¢des das cargas atuantes sobre dada peca estrutural.

2.3.1 Cargas

No gue concerne a NBR 6120:1980, as cargas sao classificadas entre
permanentes (g) e acidentais (q). Caracterizando as cargas do primeiro tipo, o
peso proprio da estrutura mais o peso de todos os elementos construtivos fixos
e instalacbes permanentes. Caracterizam as cargas acidentais, aquelas que
podem atuar sobre a estrutura em funcéo de seu uso (pessoas, moveis, veiculos,
etc.).

Como a pesquisa se refere a lajes de concreto armado, as composi¢oes
de carga devem estar de acordo com as normas NBR 6120:1980 e NBR
6118:2014. A partir disso, se percebe que para o dimensionamento de uma laje,
as acodes atuantes sao: peso proprio acrescido de outros pesos provenientes da
construcdo, como piso, forro ou paredes divisérias, 0s quais caracterizam as
cargas permanentes (g); e cargas decorrentes do uso da laje, que configuram as
acidentais (q).

A NBR 6118:2014 permite que o peso especifico de uma estrutura de
concreto armado seja estimado em 25 kN/m3. Concomitantemente, as cargas
provindas de forro, piso ou paredes que estejam descarregando na laje devem
estar de acordo com a tabela 1 da NBR 6120:1980.

2.3.2 Acoles

A NBR 8681:2004 define como ag¢0es, as causas que provocam esforgos
ou deformacdes nas estruturas, de maneira simplificada, tais forcas e

deformacdes inerentes as acdes séo consideradas as agdes em si. A partir disso
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diferencia-se as deformacdes como ac¢les indiretas e as ac¢des diretas como
forgas.

Posteriormente, a NBR 8681:2004 diferencia quatro tipos de acdes que
podem aplicar-se as estruturas: permanentes, variaveis, excepcionais e
acidentais. Deste modo, entende-se que acdes permanentes sao referentes ao
carregamento constante que pode variar minimamente em torno da vida média;
acodes variaveis condizem com valores que variam significativamente em torno
da vida média, da vida da construcdo; acdes excepcionais possuem curta
duracéo e baixa probabilidade de ocorréncia durante a vida da construcdo, mas
nao devem ser desprezadas no projeto; e agdes acidentais sédo decorrentes de
cargas acidentais que acometem a estrutura em fungcéo do seu uso (podem ser
pessoas, mobiliario, veiculos, etc.).

Logo, a NBR 6118:2014 delimita que as acbes permanentes diretas sédo
de valores de ocorréncia constante ou que de valores que aumentam com 0
tempo, devido a isso, seus valores representativos devem ser desfavoraveis
para a seguranca. De forma direta, as acdes permanentes sédo constituidas pelo
peso proprio, peso de elementos construtivos de elementos fixos e de
instalagfes permanentes, além dos empuxos permanentes; de forma indireta, as
acOes sao constituidas pela retracédo e fluéncia do concreto, deslocamento de
apoio e imperfeicbes geométricas.

Em outro viés, as acfes variaveis, de acordo com a NBR 6118:2014, séo
consideradas diretas possuem normas técnicas brasileiras préprias e ocorrem
guando consideram cargas acidentais previstas para o uso da construcéo, acao
do vento, acdo da 4gua e ac¢les variaveis durante a construcdo. Serdo indiretas
guando considerarem as variacfes uniformes ou ndo de temperatura e acées
dindmicas.

Em relacdo as acdes excepcionais cujos efeitos ndo possam ser
controlados por outros meios, recomenda-se que seus valores sejam
particularmente tratados de acordo com Normas Brasileiras especificas, assim
determina a NBR 6118:2014.

Comumente se sabe que os valores de acdes sobre uma estrutura sao
dependentes de diferentes caracteristicas que tal peca exercerd na obra,
contudo, a representacao de tais valores no dimensionamento da pec¢a implica

em consideracdes de projetos 0s quais nomeiam-se como combinacdes. As
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combinacfes seguem um padrdo estabelecido pela NBR 8681:2004 e se
referem a caracterizacdo supracitada. Nesta perspectiva, os valores que
representardo as acdes podem ser diferenciados da seguinte forma: valores
caracteristicos (Fk), valores caracteristicos nominais, valores reduzidos de
combinacdo, valores convencionais excepcionais, valores reduzidos de

utilizagdo e valores raros de utilizagao.

2.3.3 Resisténcias

As resisténcias caracteristicas dos materiais (concreto e a¢o) ndo sdo
empregadas diretamente em dimensionamentos de projetos, ou seja, a favor da
seguranca, tomam-se as resisténcias caracteristicas dos materiais e aplicam-se
um fator de reducao da resisténcia em prol da seguranca. Deste modo, a NBR
6118:2014 recomenda que a resisténcia de célculo seja adotada a partir da
resultante da equacao 29, considerando que a idade do concreto seja igual ou
superior a 28 dias.

fea = fc_k (29)

YC

Onde

fca € a resisténcia de calculo do concreto;

fck € a resisténcia caracteristica do concreto;

Yc € 0 coeficiente de minoracdo da resisténcia do concreto.

Quando a idade do concreto € inferior a 28 dias, emprega-se a equacao
30 para determinacao da resisténcia de calculo do concreto.

_fog g o (30)
e Y
Considerando que a relagao B1 seja fekj/fck, dada por:

fcd

1
28\2
B1 =expys 1—(—)

t (31)

Onde
s=0,38 para concreto de cimento CPIIl e CPIV;
s=0,25 para concreto de cimento CPI e CPII;

s=0,2 para concreto de cimento CPV-ARI.
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t=idade efetiva do concreto, em dias.

Da mesma forma que a resisténcia do concreto tende a ser minorada, a
resisténcia caracteristica do aco também tem de ser minorada, desta forma,
aplica-se a equacéo 32 para minoracao da resisténcia do aco.
fox (32)

d =~

Ys
Onde

fya € a resisténcia de calculo do aco;

fy

fyk € a resisténcia caracteristica do aco;

yYs € 0 coeficiente de minoracéo da resisténcia do aco.

Os coeficientes de ponderagfes das resisténcias devem ser minorados,
no que concerne a NBR 6118:2014, de acordo com a equacao 33:

Ym = Ym1-Ym2: Yms3 (33)

Onde:

ym1 € a variabilidade da resisténcia dos materiais envolvidos;

ym2 € a diferenca entre a resisténcia do material no corpo de prova e na
estrutura;

ym3 compde os desvios gerados na construcao e as aproximacoes feitas
em projeto do ponto de vista das resisténcias.

Ademais, a depender do Estado Limite, de Servico ou Ultimo, os
coeficientes de ponderacdes das resisténcias assumem diferentes valores.
Deste modo, a Tabela 2 apresenta os coeficientes de ponderacdo das
resisténcias do concreto e do aco para os ELU (Estados Limites Ultimos),
enquanto que para os ELS (Estados Limites de Servico), a NBR 6118:2014
determina que as resisténcias nao sejam minoradas (ym=1,0) porque as mesmas

devem ser consideradas no calculo a partir de ensaios de laboratorio.

Tabela 2 - Coeficientes de ponderacéo das resisténcias para ELU

Combinacdes Concreto (yc) Aco (ys)
Normais 1,4 1,15
Especiais ou de Construcéo 1,2 1,15
Excepcionais 1,2 1,0

Fonte: NBR 6118:2014
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2.3.4 Estados-limites

Para os efeitos de carregamento na estrutura e em relagdo aos limites
esperaveis da estrutura, a NBR 8681:2004 define que os estados limites ultimos
(ELU) devem ser considerados e sao caracterizados por: perda de equilibrio,
global ou parcial, admitindo-se a estrutura como um corpo rigido; ruptura ou
deformacéo plastica excessiva dos materiais; transformacgdo da estrutura, no
todo ou em parte, em sistema hipostatico®; instabilidade por deformacéo; e
instabilidade dindmica. A mesma norma ainda ressalta que em casos
particulares, deve-se considerar outros estados limites ultimos.

Quanto aos estados limites de servico (ELS), a NBR 8681:2004 determina
gue esses estados sejam caracterizados por: danos ligeiros ou localizados, que
comprometem a estética ou durabilidade da estrutura; deformacdes excessivas
que afetem a utilizacdo ou estética; e vibracdo excessiva desconfortavel. Além
disso, os estados limites de servico decorrem de combinacdes de trés diferentes

ordens de grandeza e permanéncia na estrutura:

a) combinacdes quase permanentes: combinacdes que podem atuar
durante grande parte do periodo da vida da estrutura, da ordem da
metade deste periodo;

b) combinagcbes frequentes: combinagbes que se remetem muitas
vezes durante o periodo de vida da estrutura, da ordem de 10° vezes
em 50 anos, ou que tenham duracgdo total igual a uma parte nédo
desprezivel desse periodo, da ordem de 5%;

¢) combinacBes raras: combina¢des que podem atuar no maximo
algumas horas durante o periodo de vida da estrutura. (ABNT NBR
8681:2004).

E evidente que tanto os estados limites de servicos quanto os estados
limites Ultimos sao critérios que devem ser atendidos por norma como critérios
de seguranca das estruturas. A fim de atendé-los, deve-se supor combinacdes
de acdes atuantes na estrutura, para que a pior das hipéteses seja coberta no

dimensionamento estrutural.

8 Quando o nimero de incégnitas € menor que as equagdes de mecénica geral.
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2.3.5 Ponderacgbes

Incialmente, deve-se ter em maos, os valores de célculo (Fd) das acdes
permanentes ou variaveis. Para isso, a NBR 6118:2014 infere que seja tomado
o valor caracteristico da agdo (Fk) e multiplicado por um coeficiente de
ponderagao (yr), 0 qual é calculado pela seguinte equacao 34:

Y£ = Yf1-Ye2- Vi3 (34)

O coeficiente yr=yrn.yr3s deve ser consultado na tabela 11.1 da NBR
6118:2014 (Tabela 3), enquanto que yr2 deve ser retirado na tabela 11.2 (Tabela

4) da mesma norma.

Tabela 3 — Coeficientes yr=yr1.ys3

Carregamentos | Permanentes (Q) Variaveis (q) Recalques de
apoio e retracao
D F G T D F
Normais 1,4 1,0 1,4 1,2 1,2 0,0
Especiais ou 1,3 1,0 1,2 1,0 1,2 0,0
de construcéo
Excepcionais 1,2 1,0 1,0 0,0 0,0 0,0
Onde

D é desfavoravel:
F é favoravel;
G representa cargas em geral;

T é referente a temperatura.

Fonte: NBR 6118:2014 (Adaptada pelo autor)

A NBR 6118:2014 ressalva que para as cargas permanentes de pequena
variabilidade, referidas ao peso proprio da estrutura, por exemplo, especialmente
quando se tratam de pré-moldadas que ha um controle mais rigido de fabricacgéo,
o coeficiente de carregamento para cargas permanentes desfavoraveis venha a
ser adotado igual a 1,3. Outra ressalva da mesma norma é referente ao

coeficiente de ponderacdo de acbes no estado-limite ultimo para elemento
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esbeltos, como lajes em balanco de espessura inferior a 19 cm, pois nesse caso,
os esforcos solicitantes de célculo devem ser multiplicados por outro coeficiente,

denominado coeficiente de ajustamento (yn).

Tabela 4 - Valores do coeficiente yr2

Acoes yr2
Yo | W2
Cargas Edificios residenciais 0,5 | 03
acidentais Edificios comerciais e de escritorio 0,7 | 0,4
em edificios Biblioteca, arquivos, oficinas, e garagens 0,8 | 0,6
Vento Pressao dinamica do vento nas estruturas em 0,6 | 0,0
geral
Temperatura | Variagdes uniformes de temperatura em relacdo | 0,6 | 0,3
a média anual local

Fonte: NBR 6118:2014 (Adaptada pelo autor)

Para concepcéo dos coeficientes de ponderacao das a¢Oes para estado-

limites de servico, a NBR 6118:2014 infere que seja adotado yr=ys2, considerando

a Tabela 5.
Tabela 5 - Coeficiente yr2 das agdes no ELS
Valor do Tem valor variavel conforme o que deseja se verificar, de
coeficiente ys acordo com a Tabela 11.2 da NBR 6118:2014
1 Para combinacoes raras
L 41 Para combinacdes frequentes
L & Para combinacfes quase permanentes

Fonte: NBR 6118:2014 (Adaptada pelo autor)
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2.3.6 Combinacgobes

A NBR 6118:2014 delimita que um carregamento € definido pelas acdes
que tém probabilidade ndo despreziveis de atuarem simultaneamente sobre a
estrutura, durante um periodo de tempo preestabelecido. As combinacfes de
acOes devem ser feitas com intuito de considerar os efeitos mais desfavoraveis
a estrutura, considerando a NBR 6118:2014, a verificagdo de seguranga em
relacdo aos ELS e ELU deve ser realizada em funcéo de combinacdes ultimas e
de servico respectivamente.

Nessa perspectiva, a NBR 8681:2004 suscita como critérios de
combinagbes que as cargas permanentes sejam consideradas em sua
totalidade, enquanto que as acfes variaveis sejam consideradas em parcelas
qgue produzem efeitos desfavoraveis a seguranca.

Logo, quanto as combinacgdes Ultimas, a NBR 6118:2014 define trés tipos:
normal, especial ou de construgcéo e excepcional, as quais serdao apresentadas
na Tabela 6, a incluir as formulas de determinacdo de suas solicitacbes nas
estruturas; enquanto que as combinagdes de servico classificam-se de acordo
com a sua permanéncia na estrutura, podendo ser quase permanentes,

frequentes e raras, e podem ser calculadas de acordo com a Tabela 7.

Tabela 6 - Combinacdes Ultimas

ELU Célculo das solicitacdes

Esgotamento

da capacidade
P Fq = Yg- ng + Yeg: FSgk + Yq- (Fqlk + Z lIJ0]'-1::(1]'1()
resistente para

elementos &q: Y& Teq

Normais | estruturais de

CAa
Perda de S(Fsq) = S(Fphq)
equilibrio como Fsq = Ygs- Gsk + Ra

corpo rigido Fnd = Ygn- Gnk * Yq- Qnk — Ygs- Qs,min
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Especiais ou de
P Fa = Ve Fgic+ Veg Feg + Vo (Fque + Z oy Fogi)
construcao °
+ Yeq- lIJOS- quk

Excepcionais ?
P Fq = vr. ng Tt Yeg- Fsgk + Fqlexc +Yq- 2 ll-’oj . quk

+ Yeq- LpOs- quk

Onde

Fq € o valor de célculo das ac¢des para combinacéo ultima;

Fgk representa as acdes permanentes diretas;

Fek representa as acfes permanentes indiretas como a retracao Fegk € variaveis
como a temperatura Feqk;

Fqk representa as agfes variaveis diretas das quais Fqik € escolhida principal;
Yo, Yeg, Ya, Yeq Ver tabela 11.1 da NBR 6118:2014;

Woj, Woe ver tabela 11.2 da NBR 6118:2014;

Fsd representa as acoes estabilizantes;

Fnd representa as acdes nao estabilizantes;

Gsk € 0 valor caracteristico da acdo permanente estabilizante;

Rd € o esforgo resistente considerado estabilizante, quando houver;

Gnk € 0 valor caracteristico da a¢do permanente instabilizante;

Qnk = Quk + 222 Woj - Qj;

Qnk € o0 valor caracteristico das a¢fes variaveis instabilizantes;

Qik €& o valor caracteristico da acgédo variavel instabilizante considerada
principal;

Woi e Qk sdo as demais a¢des variaveis instabilizantes, consideradas com seu
valor reduzido;

Qsmin € 0 valor caracteristico minimo da agéo variavel estabilizantes que

acompanha obrigatoriamente uma acéo variavel instabilizante.

@ Em geral, devem ser consideradas inclusive combina¢des onde o efeito
favoravel das cargas permanentes seja reduzido pela consideragéo yg=1,0. No
caso de estruturas usuais de edificios, essas combinacdes que consideram yg

reduzido (1,0) ndo precisam ser consideradas.
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b Quando Fqik ou Fglexc atuarem em tempo muito pequeno ou tiverem

probabilidade de ocorréncia muito baixa, Woj pode ser substituido por yz;. Este

pode ser o0 caso para acdes sismicas e situacdo de incéncio.

Fonte: NBR 6118:2014 (Adaptada pelo autor)

Tabela 7 - Combinacfes de servico

ELS

Descricao

Célculo das solicitacdes

Combinacdes
quase

permanentes

(CQP)

Todas as agdes sao
consideradas com
seus valores quase

permanentes

(W2.Fak)

Fd,ser = z ng,k + 2 lpzj . qu'k

Combinacdes
frequentes de

servico (CF)

A variavel principal
Fq1 € tomada em
seu valor frequente
W1.Fqik € todas as
demais acles
variaveis sao
tomadas com seus
valores quase

permanentes W2.Fqk

Fd,ser = Z ng,k + ;. 1:"qlk + lIJZj- quk

Combinacdes
raras de
servi¢o (CR)

A acdao variavel
principal Fq1 €
tomada em seu
valor caracteristico
Fqik € todas as
demais agdes sao
tomadas com seus
valores frequentes

W1.Fgk

Fd,ser = z ng,k + l:qlk + Z lIjlj -quk

Onde
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Faser € 0 valor de célculo das acbes permanentes para combinacdes de
servico;
Fqik € 0 valor caracteristico das ac¢des variaveis principais diretas;

WY1 é o fator de reducéo de combinagéo frequente para ELS;

Y, é o fator de reducédo de combinacdo quase permanente para ELS.

Fonte: NBR 6118:2014

Araujo (2014b, p.171) delimita que para o célculo de flechas em lajes,
deve ser considerada a combinagdo quase permanente do carregamento, e
guando se trata de edificios residenciais, emprega-se a equacao 35.
po=g+03.q (35)
Onde
po vem a ser Fad,ser;
g sdo as cargas permanentes;

g € a carga acidental com valores caracteristicos.

2.3.7 Estadios de calculo

Os estadios de calculo do concreto, segundo Donin (2015, p.55) “sao os
estagios de tensédo pelo qual um elemento fletido passa, desde o carregamento
inicial até sua ruptura”. Ha trés estadios, entretanto, dentro do primeiro estadio,
existe duas subdivisdes:

Campos Filho (2014, p.1) diferencia-os da seguinte maneira: O estadio la
€ caracteristico do concreto néo fissurado onde as tensfes sdo proporcionais as
deformacdes; o estadio Ib também se caracteriza pelo concreto néo fissurado,
contudo as tensdo ndo sdo mais proporcionais as deformacdes na zona
tracionada; o estadio Il se caracteriza pela formacao de fissuras, quando o
concreto ndo resiste a tracdo e as tensdes tornam-se proporcionais ha zona
comprimida; ja o estadio Ill condiz com a n&o proporcionalidade de tensdes as
deformagcbes e hd o esmagamento do concreto, correspondendo assim a

plastificagdo do mesmo.
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2.4 Modelos de calculo simplificados

Atualmente, existem varios modelos de célculo para se verificar a flecha
de determinada peca ou elemento estrutural, mas muitos dos modelos
conhecidos estéo relacionados a verificacdo da flecha imediata da estrutura, o
que nao € de tao dificil determinacdo. Entretanto, modelos de calculos que
prevejam de forma simplificada o comportamento de um elemento em relacdo a
flecha diferida no tempo séo escassos ou de dificil aplicabilidade.

Consecutivamente, Aradjo (2004a, p.2) aponta que para se efetuar um
calculo rigoroso das deformacdes em pecgas de concreto armado, deve-se
considerar a ndo-linearidade fisica do material. Para isso, é necessaria a ado¢ao
de diagramas de tensdo-deformacdo compativeis com o0s resultados
experimentais. Ademais, ndo se pode excluir os efeitos de fluéncia e retracdo do
concreto, deste modo, percebe-se a necessidade do emprego de modelos
reolégicos com diferentes niveis de sofisticacdo. Mas o que contrapde essa
colocacao do autor é que modelos lineares sdo costumeiramente empregados
para estimativa do céalculo das flechas em projetos de concreto armado, e nem
sempre se disp8e de uma analise numérica para realizar tal aferi¢éo.

Buscando estabelecer uma comparagédo entre métodos de calculo de
flechas em lajes de concreto armado simplificados, excluiu-se dela, os métodos
como: Método do Elementos Finitos e Método dos Elementos de Contorno, que
tém em suas metodologias analises computacionais. Ademais, cabe por ora,
elencar e diferenciar a Férmula de Branson e o Método Bilinear, os quais
apresentam uma metodologia de célculo simplificada para previsdo do
comportamento das deflexdes considerando outras parcelas além da imediata
em elementos estruturais.

Junges (2011) elencou a féormula de Branson e o método bilinear como
principais para verificacdo simplificada da flecha. A partir dessas metodologias,
a autora fez diferenciagfes entre a formula de Branson de acordo com a NBR
6118:2007, conforme comentarios da NB-1 e conforme a ACI. Quanto ao método
bilinear, a diferenciagéo foi realizada de acordo com o CEB em “Design Manual
on Cracking and Deformations” e o CEB-FIP Model Code 1990. Entretanto, dos
métodos selecionados, ela optou em trabalhar com a férmula de Branson

segundo a norma vigente (NBR 6118:2007), a férmula de Branson de acordo
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com a NB-1 do IBRACON e o método bilinear sem considerar a incorporacéo do

efeito de fluéncia do concreto no calculo como recomenda o CEB-FIP 1990.

2.4.1 Formula de Branson

O método simplificado de Branson, de acordo com Junges (2011, p.42)
foi proposto em 1963, adota uma férmula de inércia equivalente ponderada entre
os estadios | e Il do concreto. Essa metodologia foi primariamente empregada
pelo ACI (American Concrete Institute) para célculo da flecha imediata, a qual

ainda o recomenda, bem como a NBR 6118:2014.

(EDeq = ECS.{(%)B Ao+ [1 - (%)31 -III} < Ege. 1, (36)

Onde
lc € 0 momento de inércia da se¢éo bruta de concreto;

li € 0 momento de inércia da secdo fissurada de concreto no estadio |l,

S

E
calculado com a, = =

cs

Ma é 0 momento fletor na se¢éo critica do vao considerado, ou seja, 0
momento maximo;

Mr € o momento de fissuracdo do elemento estrutural;

Ecs € 0 modulo de elasticidade secante do concreto.

Para se calcular o momento de fissuracdo do elemento estrutural,
emprega-se a seguinte equacao:

a. fe. ¢ (37)
M. =
r Yt
Onde

a é o fator que correlaciona a resisténcia a tracdo na flexdo com a
resisténcia a tracao direta, podendo ser adotado 1,2 para se¢fes T ou duplo T e
1,5 para sec¢des retangulares;

fct € a resisténcia caracteristica do concreto a tracao;

Yt é a distancia entre o centro de gravidade e a fibra mais tracionada da
secao.

A equacgéo 38, segundo a NBR 6118:2014, deve ser empregada para o
calculo da flecha diferida no tempo
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_ N (38)
~1+50.p

Onde

or € o efeito da flecha diferida no tempo;

o

¢ € um coeficiente em fungdo do tempo que deve ser obtido de acordo
com a Tabela 8 ou calculado através das seguintes expressoes:
A& = §(t) — §(to) (39)
&(t) = 0,68 (0,996%).t932 para t < 70 meses (40)
p' é a taxa geométrica da armadura longitudinal de compresséo, calculada
pela equacao 41.

I _ AS, (41)
P =pd

Em que

As’ é a area da secdo transversal da armadura longitudinal de
compressao;

b € a largura da secéo;

d é a altura util.

Tabela 8 - Valores do coeficiente § em fungéo do tempo

Tempo

(t) 0| 05 1 2 3 4 5 10 20 40 | 270
meses

Coeficiente | 0 [ 0,54 | 0,68 (0,84 | 0,95|1,04 112|136 164|189 2
&(t)

Fonte: NBR 6118:2014

2.4.2 Método bilinear do CEB

O método bilinear do CEB segundo Araujo (2006, p.11) “permite analisar
o comportamento de lajes de concreto armado até a ocorréncia do primeiro
escoamento da armadura, no ponto mais solicitado da laje”. Neste método,
Junges (2011, p.45) afirma que
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a flecha é estimada por um valor intermediario entre o valor da flecha
calculada com rigidez no estadio | e a flecha com rigidez do estadio Il
puro, utilizando o coeficiente de distribui¢cdo { para fazer a interpolagéo
e assim considerar a colaboracdo do concreto entre fissuras. Esta
férmula também é utilizada para se obter uma curvatura média e entao

obter-se a deformagéo.

W=>0-0.W, +W, (42)
Onde
W1 é a flecha calculada no estédio | do concreto;
W: é a flecha calculada no estadio Il do concreto;
¢ € o coeficiente de distribuicdo para fazer a interpolacdo entre os
estadios.
O coeficiente ¢ varia, devendo ser considerado da seguinte maneira:
Para Ma < My, ¢=0;
Para Ma > Mr:

M,
¢(=1- ,31-32-M_ (43)

Onde
Ma é 0 momento atuante na secao critica;
Mr € o momento de fissuragdo na sec¢ao critica, considerando a armadura
de célculo na inércia no estadio 1), calculado pela equacao 37;
for. It (44)
Yt
Sendo

M, =

fct € a resisténcia do concreto a tracéo, expresso em MPa, de acordo com
a equacao 11:

B1 é coeficiente que caracteriza a qualidade de aderéncia das barras de
aco, calculado através da equacéo 45.

B2 é o coeficiente que representa a influéncia da duracdo da aplicacdo ou
da repeticao de carregamento solicitante, podendo ser igual a 1 para o primeiro
carregamento ou 0,5 para cargas de longa duracdo ou de elevado numero de
ciclos de carregamento.

__1 (45)
~2,5.k

Onde

B1

K1 é adotado 0,4 para barras de alta aderéncia ou 0,8 para barras lisas.
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Junges (2011, p.46) afirma que para a maioria das aplicacdes praticas f =
Bl' Bz = 0,5

Nota-se, todavia, que esse modelo bilinear ndo incorpora no célculo os
efeitos de fluéncia e retracdo, por esse motivo, é interessante a pesquisa que

seja seguido o método bilinear do CEB-FIP 90, abaixo descrito:

Para Ma < Mr:
W=>0+¢@)W, (46)
Para Ma > Mr:

W= (2)3 1. (1 = 20. pr)- Wo (47)

Onde

Wo € a deflex@o eléstica calculada com Ecs.lc;

Ma é 0 momento fletor da secdo mais solicitada;

h é a altura da secéo transversal da viga;

d é a altura util da secéo;

pcm € a taxa média de armadura comprimida, calculada pela equacgéo 41,

¢ é o coeficiente de fluéncia.

pm pode ser calculado de acordo com o diagrama de momentos fletores
para vigas continuas (Figura 12) e seguindo a equacao 48.

P A 48
Pm=Pag+PLH 00T (48)

Onde

pa € pb correspondem as taxas de armadura tracionada/comprimida nos
apoios direito e esquerdo da viga;

lae Ib correspondem aos comprimentos estimados;

n € o fator de corre¢ao, o qual adiciona ao calculo os efeitos de fluéncia e

retracao do concreto com a armadura tracionada (pwm), em consonancia a Tabela
9.
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Figura 12 - Defini¢cbes de lo, la € Ib pelo diagrama de momento fletor

Mp
Ma'\
Asa 2 Asb
- : __._.A_s;____ )
"aI, !o - [ ’b
1 1
/

Fonte: CEB-FIP (1990) apud. Junges (2011)

Tabela 9 - Fator de correcdo segundo CEB-FIP 90

pm (%) | 0,15 0,2 0,3 0,5 0,75 1,0 1,5

n 10 8 6 4 3 2,5 2

Fonte: CEB-FIP (1990) apud. Junges (2011)

2.5 Algumas pesquisas

Junges (2011, p.50) aponta como precursor o estudo comparativo
desenvolvido por Branson em 1968, o qual, estatisticamente, ensaiou 107 vigas
para verificacdo de flechas imediatas e 30 vigas para verificacdo das flechas
diferidas ao longo do tempo. Os resultados foram comparados com a formula da
inércia equivalente, demonstrando que a variacdo do método em relacdo ao
experimento girava em torno de 20% para mais ou para menos.

Em 1993, Ghali, citado por Junges (2011, p.50) analisou e criticou o
meétodo simplificado do American Concrete Institute (ACI), apresentando que a
férmula de Branson € imprecisa em casos em que a taxa de armadura € baixa
ou a relacdo Ma/Mr é proxima a 1 ou também quando momento atuante é
constante ao longo da maior parte do comprimento da viga. A adocao de uma

rigidez equivalente ao longo de toda sec¢éao do elemento estrutural constitui o erro
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do método, pois se sabe que ela é variavel. Logo, o autor sugere que 0s
resultados sejam aferidos a partir de uma interpolagdo da curvatura entre os
estadios | e Il do concreto, ou seja, que eles sejam deduzidos de uma curvatura
média, bem como o método bilinear do CEB-FIP de 1985.

Ghali (1999) apud. Junges (2011, p.50-1) recomenda o uso de um modelo
de calculo de flechas em vigas de concreto armado ou protendido sustentado
nas premissas teéricas de equilibrio e compatibilidade, com intuito de melhor
prever o comportamento das deflexdes imediatas e ao longo do tempo. O estudo
comparou os resultados de flechas pelo modelo sugerido com resultados a partir
do método simplificado do ACI 318/2005 e com resultados experimentais de
outros autores.

Araujo (2004) analisa processos simplificados para o célculo de flechas
em vigas de concreto armado. No estudo, ele compara um modelo nédo-linear
com o método bilinear do CEB, com a férmula pratica do CEB/90 e com o calculo
de flechas segundo a NBR 6118:2003 (Férmula de Branson). A partir disso, o
autor concluiu que tanto os resultados das flechas iniciais do método bilinear
como do método adotado pela entdo NBR 6118:2003 eram condizentes com 0s
resultados da analise nao linear. Por outro lado, enquanto se constata uma
concordancia entre o método bilinear e a férmula pratica do CEB em relacao a
analise ndo-linear no que concerne a verificacdo das deformac¢des ao longo do

tempo, o método da NBR 6118:2003 n&o apresenta tal caracteristica porque ele

[...] ndo reproduz satisfatoriamente os efeitos das deformacdes
diferidas do concreto em resposta das vigas de concreto armado. Esse
método subestima as flechas das vigas pouco solicitadas, quando elas
ainda se encontram no estadio I, ou no inicio do estédio Il (na regido
de formagdo das fissuras). Por outro lado, o método da NBR-6118
superestima as flechas das vigas mais solicitadas, em um estado de
fissuragdo mais adiantado. (ARAUJO. 2004, p.9-10).

Por conseguinte, Araujo (2004, p.10) recomenda a utilizacdo do método
bilinear ou da formula pratica do CEB/90 para o céalculo de flechas em vigas de
concreto armado em detrimento do método proposto pela NBR 6118:2003.

Flério (2004) analisa a metodologia para projeto e execucéo de lajes pré-
moldadas com nervuras unidirecionais devido a grande aplicabilidade desse
elemento construtivo em edificagbes brasileiras de pequeno porte. Além da
analise referida ao detalhamento, ha a preocupacdo com as deformacdes da
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peca considerando a fluéncia e fissuragcdo do concreto. A partir disso, o autor
chega a conclusao de que h4 uma necessidade de discutir processos voltados a
determinacdo de esforcos e deslocamentos das lajes pré-fabricadas, pois ha
uma gama de hipéteses que se consideradas distintamente levam a uma gama
maior ainda de resultados divergentes. Alias, Florio (2004, p.201-2) sugere que
sejam desenvolvidas mais pesquisas com escopo no estado de deformacéo
excessiva do concreto.

Em 2005, Araujo propds um melhoramento do método simplificado do ACI
para calculo de flechas em vigas de concreto armado. Antes de discorrer sobre
o melhoramento do método em si, o autor afirmou que tal melhoria poderia ser
estabelecida se fosse considerado a colaboracéo das areas de a¢o no calculo
do momento de ruina da secéo.

Referente ao melhoramento do método do ACI, o autor ainda conclui que:

0 modelo proposto tem o propdsito de eliminar os erros do método do
ACI. Como foi apresentado, ele reproduz os resultados obtidos através
de analise ndo-linear tdo bem quanto os resultados experimentais.
Além de, o modelo proposto preservar a simplicidade do método do
ACI, o que facilita seu emprego no projeto estrutural. (ARAUJO. 2005,
p.59).

Borowski (2005) em sua dissertacé@o sobre célculo de deslocamentos em
lajes nervuradas concluiu que as recomendacdes da NBR 6118:2003 para as
caracteristicas do concreto e agco apresentavam valores mais conservadores,
alcancando carregamentos mais baixos e estruturas mais deformaveis, ao

mesmo tempo em que em lajes nervuradas unidirecionais autor afirma que:

os resultados numéricos obtidos com o elemento Poutre indicaram uma
rigidez superior na maior parte do carregamento da pecga,
apresentando flechas superiores as experimentais somente no trecho
em que a armadura encontra-se em escoamento (BOROWSKI. 2005,
p.94).

Todavia, Borowski (2005, p.93) ressalta que “a simplificacdo de lajes
nervuradas em lajes macicas com espessura equivalente ndo € aplicada a
simulagdes numéricas plasticas”, isso porque as dimensdes das sec¢des
influenciam no calculo dos deslocamentos, a medida que em estruturas

elasticas, a inércia da se¢ao tem grande importancia para o calculo de flechas.
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Matsui (2006) apud. Junges (2011, p.51) comparou os resultados de
ensaios de vigas de concreto armado sob carregamento de curta duragao do
ponto de vista n&o-linear com resultados de flechas calculadas a partir do modelo
simplificado na NBR 6118:2003, resultando em discrepancias entre a parte
experimental e os resultados obtidos através do método simplificado.

Em contrapartida, Silva (2006) apud. Junges (2011, p.52) também
constatou entre os resultados de flecha para vigas de concreto armado quando
comparou os modelos da antiga NBR 6118:1978 com a NBR 6118:2007, o
método bilinear do CEB 1985 e o método do ACI. Entretanto, em suas analises,
0 autor averiguou para delimitacdo da flecha imediata, o0 modelo do ACI e da
NBR ficam bem proximos dos obtidos em ensaios. Além disso, também se
percebeu divergéncias de resultados de flecha diferida ao longo do tempo em
relacdo ao uso do método da antiga NBR 6118:1978.

Araujo (2006, p.18) conclui que o método bilinear para analise de lajes de
concreto armado € satisfatorio tanto para a avaliacdo de deformacdes em lajes
macicas como em lajes nervuradas, considerando que lajes nervuradas podem
vir a ser analisadas como laje macica de espessura equivalente. Além disso, o
modelo bilinear tente a apresentar satisfatoriamente os resultados experimentais
nos estadios | e Il, até o principio do escoamento das armaduras.

Diaz (2008) apud. Junges (2011, p.52) ensaiou 277 vigas hiperestaticas e
isostaticas com secfes retangulares ou T e 810 medidas de flechas. Ao se
comparar os deslocamentos imediatos e os diferidos no tempo, o autor confirmou
0s resultados obtidos por Branson em 1968.

Araujo (2008, p.4) afirma que o célculo da flecha da laje sob analise é
subestimado devido ao emprego da metodologia tradicional, haja vista que em
paralelo ao Método dos Elementos Finitos (MEF), a flecha calculada
tradicionalmente correspondeu a 63% do que a obtida a partir do MEF. Isso
corrobora seu estudo publicado em 2004.

Consecutivamente, Aradjo (2009, p.79) afirma o método simplificado
(método bilinear do CEB) para céalculo da flecha para lajes macicas é adequado,
mesmo havendo um erro quanto a flecha inicial, o qual € compensado pela
consideracao da fluéncia no estadio I.

Pereira (2009) apud. Junges (2011, p.53) analisou a redistribuicdo de

esforcos em vigas continuas para solicitagbes de servico e também a flecha
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obtida por diferentes modelos de célculo, concluindo que modelo momento-
curvatura do CEB-FIP apresenta comportamento mais flexivel que o modelo da
NBR 6118:2007, enquanto que o modelo bilinear apresentou resultados
préximos aos da NBR 6118:2007.

A partir de uma analise numérica e experimental de vigotas pré-moldadas
em concreto armado com armadura em formato de trelica espacial para emprego
em lajes nervuradas, Santos e Piana (2010) comparam os resultados dos
ensaios dessas vigotas com os modelos de calculo simplificados de momento-
curvatura de Ghali e Frave (similar ao modelo bilinear) e de Branson e com a
analise ndo linear através dos softwares SAP2000® e ANSYS®. A conclusdo em
que chegaram foi de que sob a analise dos esforgos ultimos, o modelo de calculo
proposto pela NBR 6118:2003, de Branson, mostrou-se satisfatorio, com valores
préximos aos dos experimentais.

Junges (2011) correlacionou modelos simplificados para calculos de
flecha em vigas biapoiadas ou continuas de concreto armado com o modelo do
ANALEST® e concluiu que o “método simplificado mais eficaz para vigas
continuas de concreto armado é o Branson-lbracon” (JUNGES. 2011, p.279)
enquanto que os métodos da NBR 6118:2007 e bilinear nao foram de bom
desempenham porque consideram uma rigidez equivalente a partir de uma
secdo de referéncia. Nao obstante, concluiu-se que para vigas biapoiadas de
concreto armado, os métodos bilinear e da NBR 6118:2007 apresentaram
precisdo proxima ao modelo ANALEST, de referéncia, sendo portanto, indicados
para a afericdo de flechas nessa situacao.

Araujo (2011) retoma a discussao com foco na consonancia que ha entre
o método bilinear do CEB com a analise ndo linear em detrimento da
discordancia entre o método da NBR 6118:2007 e a analise ndo linear. Devido a
isso, 0 autor prop6s duas férmulas praticas baseadas no método bilinear para o
calculo de flechas em vigas de concreto.

No ambito da UNISC, Oliveira (2015) desenvolveu uma andlise tedrica e
experimental do método de dimensionamento de lajes nervuradas unidirecionais
em concreto armado, objetivando comparar 0s carregamentos suportados por

analise experimental em nervuras; Kist (2016) similarmente a Oliveira (2015)

9 Software idealizado para vigas por Chimello (2003).
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realizou uma analise tedrica experimental de laje pré-moldada com vigotas de
concreto armado; Barbieri (2016) também estabeleceu analogamente a Oliveira
(2015) uma analise de tedrica e experimental de lajes unidirecionais em concreto
armado com vigotas trelicadas.

Esses trés dultimos trabalhos constituirdo a analise comparativa de
métodos simplificados para verificagdo de deflexdes em lajes deste trabalho e
para tanto, denominar-se-80 casos, correspondendo a caso 01 o estudo de
Oliveira (2015), caso 02 o protétipo de Kist (2016) e caso 03 a pesquisa de
Barbieri (2016). Vale ressaltar que todos os trés casos correspondem ao estudo
de lajes nervuradas unidirecionais de concreto armado e que, de uma forma ou
de outra, foram construidas, a sua particularidade metodoldgica com vigotas de

concreto armado, tavelas de EPS.
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3 METODOS E TECNICAS

O estudo iniciou-se com uma pesquisa de cunho bibliografico, objetivando
conceituar a flecha em lajes de concreto armado, especialmente quando a
aplicabilidade de modelos de calculos simplificados e sua consonancia ou
dissonancia a resultados experimentais. Isso é devido a necessidade de verificar
se o modelo de calculo para verificacdo de flechas, proposto pela NBR
6118:2014, tem coeréncia com resultados apresentados e além disso, discernir
a coeréncia de outros modelos simplificados recomendados na literatura ou em
normas internacionais.

No entanto, para se verificar o que esta evidenciado no paragrafo anterior,
foi necessario o seguimento de determinadas etapas de pesquisa que estardo
apresentadas no seguimento deste capitulo.

Assim, esse capitulo apresentara sequencialmente o porqué da escolha
de trés casos no item Definicdo dos casos, bem como uma explanacéo
pormenorizada das particularidades dos trés casos. Seguidamente, apresentar-
se-a o artificio matematico empregado para compilar os dados referentes a cada
pesquisa em apenas um tracado de diagrama momento X deformacé&o. Logo,
discorrer-se-a acerca da necessidade de elencar e discernir os modelos de
calculo simplificados pertinentes a este estudo e o porqué de suas escolhas.

Apbs a definicdo dos casos, far-se-a a aplicacdo dos mesmos para cada
caso, ou seja, tomar-se-ao os respectivos dados das pesquisas e calcular-se-a
a aplicacédo de cada método simplificado de calculo de flechas para cada caso.
Por conseguinte, realizar-se-a a explanacdo de como comparar o
comportamento de tracados de diagramas momento X deformacdo obtidos
através dos métodos simplificados para cada caso e notar-se-a a necessidade
de compara-los com referéncia aos momentos de calculo no ELU e ELS de cada
laje experimental.

Ao cabo dessa sequéncia metodoldgica, apresentar-se-40 novos
diagramas de momento X deformacéo para os estudos de Oliveira (2015), Kist
(2016) e Barbieri (2016), onde se perceberd quatro tracados diferentes (um
experimental; um referente a formula de Branson, como recomenda a NBR

6118:2014; um referente ao Método Bilinear do CEB; e um referente a formula
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pratica do CEB) que estardo cortados por duas constantes (uma referente ao
momento de célculo para ELU e outra referente ao momento de célculo para
ELS). E partir desses novos diagramas, poder-se-a discorrer comparativamente
sobre a aplicabilidade e funcionalidade dos modelos de calculo com respaldo

nos resultados experimentais.

3.1 Defini¢cdo dos casos

Optou-se em analisar 0 comportamento dos protétipos ensaiados por
Oliveira (2015), Kist (2016) e Barbieri (2016) devido a disponibilidade de alcance
as leituras de deslocamentos experimentais dos mesmos, haja vista que os trés
foram realizados na UNISC e facilmente se teria acesso a tais dados importantes
a esta pesquisa a qual carece de resultados experimentais para que se
estabeleca a comparagdo entre os modelos de célculo simplificados para
deflexdes.

Reforcando a ideia exposta no item 2.5 desta pesquisa, o caso 01
corresponde aos resultados experimentais dos prototipos de Oliveira (2015), o
caso 02 aos resultados do protétipo de Kist (2016) e caso 03 aos resultados dos
prototipos de Barbieri (2016).

Ademais, os trés autores cujas pesquisas foram elencadas para serem
analisadas neste trabalho perceberam através de seus experimentos, a
necessidade em se estudar, principalmente, o0 modelo tedrico de Branson, o qual
havia apresentado grande discrepancia quando em comparacao aos resultados

experimentais de deflexdes.

3.1.1 Caso 01

Oliveira (2015) produziu quatro nervuras com vigotas pré-moldadas de
concreto armado, provenientes da industria e fabricadas com traco de
1,00:3,3450:3,600:0,581 respectivamente com cimento CP V ARI, areia natural,
brita O e agua potavel. As capas das nervuras foram moldadas in loco com trago
de 1,00:2,649:2,677:0,569 correspondendo a cimento CP V ARI, areia natural,
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brita 1 e Agua potavel, com teste de slump?igual a 120mm + 20mm e resultando
em uma constante de capa igual a 5,0 cm. O aco utilizado na producao das
vigotas foi CA-60.

Cada nervura apresentava mesma sec¢ao: 2,60m de comprimento, 39cm
de largura, 12 cm de altura e 11 cm de altura util. As tavelas empregadas eram

de EPS, perceptiveis no corte transversal de uma das nervuras (Figura 13).

Figura 13 - Secéo transversal das nervuras do caso 01
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Fonte: Oliveira. 2015, p.62

Apoés a cura do concreto das nervuras, os protétipos de Oliveira (2015)
foram submetidos a ensaio de flexdo em um equipamento EMIC® GR048.
Contudo, foram instalados deflectbmetros somente nas nervuras 01 e 02 e em
dado momento, para ndo comprometer a integridade desses equipamentos, 0s
ensaios de ambas nervuras tiveram de ser interrompidos para a remocdo dos
deflectbmetros. Esse procedimento acabaou fazendo com as leituras de flechas
nas nervuras 01 e 02 fossem interrompidas em dado instante e ndo pudessem
mais ser aferidas com mesma precisdo anterior. Em seguida, as leituras de
deflexdes nas nervuras 03 e 04 foram realizadas sem o auxilio de deflectdbmetros
e frente a néo interrupcao do ensaio, obteve-se mais leituras de flechas para as

composic¢des dos diagramas dessas nervuras.

10 Slump test ou Ensaio de Abatimento em concreto € um método normatizado pela NBR NM
67:1998, aplicavel aos concretos plasticos que apresentem um assentamento igual ou superior
a 10 mm e serve para determinar a consisténcia do concreto fresco através da medida de seu
assentamento (ABNT. 1998, p.2).
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A Tabela 10 evidencia as cargas de ruinas e oS momentos de rupturas
alcancados por cada nervura. Estes dados sdo de mais valia quando
comparados entre si, e se pode averiguar que ndo ha uma discrepancia de
resultados entre os ensaios realizados devido a pouca variacdo das cargas de
ruinas e dos momentos de ruptura alcancados por cada nervura. A média das
cargas de ruina experimental dos ensaios foi de 5,829 kN e o desvio padrao foi
de 0,055, simultaneamente, o desvio padrdo dos momentos de ruptura foi de
0,025 kN.m (OLIVEIRA. 2015) e a média foi de 2,623 kN.m. Dados os quais

confirmam a veracidade dos ensaios.

Tabela 10 - Carregamentos e momentos de ruina do protétipo 01

Nervura Carga de ruina (kN) Momento de ruptura (kN.m)
Nervura 01 5,769 2,596
Nervura 02 5,873 2,643
Nervura 03 5,780 2,601
Nervura 04 5,893 2,652

Fonte: Oliveira. 2015, p.68

Consecutivamente, Oliveira (2015) tracou os diagramas de momento X
deformacéo de seus protétipos. A Figura 14 compila as curvaturas dos quatro
ensaios e partir dela, percebe-se que os resultados das nervuras 01 e 02 alcanca
seu maximo no momento de ruptura de cada uma.

E conveniente observar que ha uma similaridade entre as curvaturas de
digrama dos prototipos ensaiados por Oliveira (2015) e que mesmo a nervura 03
apresentado um pequeno desvio préximo ao momento de 2,5 kN.m, ndo se tem
uma discrepancia entre elas.

Por fim, Oliveira (2015, p.76) constatou que o modelo tedrico estipula
maiores niveis de flecha para determinados carregamentos, sendo mais
expressivos nas nervuras 01 e 02 devido ao uso de deflectbmetros os quais
elevaram o nivel de precisdo dos ensaios quanto as verificacbes das felchas

experimentalmente.
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Figura 14 - Diagrama momento X descolamento do caso 01
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Fonte: Oliveira. 2015, p. 67

3.1.2 Caso 02

Kist (2016) construiu uma laje em escala real com uso de vigotas pré-
moldadas de concreto armado, com intuito de determinar a resisténcia do
elemento estrutural e seus respectivos deslocamentos para comparar o método
de calculo proposto pela NBR 6118:2014 com o método experimental.

As vigotas foram produzidas por uma empresa do ramo e, para tanto, o
traco empregado foi 1,00:3,45:3,60:0,581 sendo respectivamente cimento CP V
ARI, areia média natural, brita 0 e agua potavel. O aco empregado foi CA-60.
Para a execucao da laje, justapds-se quatro vigotas intercaladas com tavelas de
EPS. Logo, realizou-se a concretagem da capa com concreto de traco
1,00:2,50:3,33:0,517 sendo respectivamente cimento CP V ARI, areia média
natural, brita 1 e agua potavel, com teste de slump 140mm+20mm que resultasse
em uma constante de 4 cm. Por esse Vviés, a laje moldada por Kist (2016, p.55)
possuia um vao teorico 1I=3,50 m e uma largura de atuacao de cada nervura igual
a 0,39 cm.
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Tendo em vista que a laje ndo poderia ser ensaiada no equipamento
EMIC® GR048 do laboratério de estruturas da UNISC. Fez-se uma contencéo no
entorno da laje com chapas de compensado e colocou-se uma lona de boa
qualidade que ndo permitisse o vazamento de agua, pois o carregamento do
elemento estrutural com coluna de agua. Anterior ao carregamento, foram
instalados sete deflectémetros para leituras mais precisas de deslocamentos e
ao lado deles, sete réguas comuns para leituras mais grosseiras caso houvesse
inviabilidade na utilizacdo de algum deflectdbmetro, ou mesmo para leituras apés
a remocao dos equipamentos antes do colapso da estrutura e possivel perda
dos mesmaos.

O ensaio da laje realizado por Kist (2016) tornou nitida a diferenca
existente entre o modelo experimental, modelo esperado de ruptura e o célculo
de projeto. Haja vista que a carga de ruptura experimental alcancou um valor
igual a 2,886 kN enquanto que o esperado de ruptura era de 1,74 kN e o calculo
de projeto era igual a 0,99 kN. Comparando os momentos, 0 momento de ruptura
experimental foi igual a 4,419 kN.m, enquanto que o momento esperado de
ruptura foi de 2,66 kN.m e o momento de calculo do projeto igual a 1,52 KN.m.

Em relacéo as leituras de deslocamentos na laje ensaiada por Kist (2016),
os sete deflectbmetros empregados evidenciaram uma similaridade
comportamental da estrutura, ndo permitindo a dubiedade do ensaio. Logo,
pode-se estabelecer sete curvaturas diferentes no diagrama de momento X
deslocamento dessa laje, evidenciadas na Figura 15. Kist (2016, p.64) sustenta
a ideia de que o momento de fissuracéo real € bastante acima do célculo, por
volta de 177,31% acima do calculado.

Kist (2016) concorda com Oliveira (2015) ao afirmar que o modelo tedrico
proposto pela NBR 6118:2014 estipula maiores valores de flecha para
determinados carregamentos e que se houvesse um aprimoramento da
metodologia de calculo, poder-se-ia executar estruturas com maior viabilidade

econdmica.
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Figura 15 - Diagrama momento X deslocamento do caso 02
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Fonte: Kist. 2016, p.58
3.1.3 Caso 03

Barbieri (2016), realizou uma analise similar a Oliveira (2015), entretanto
a autora moldou quatro nervuras com vigotas trelicadas, fabricadas na industria
com cimento CP V ARI, areia média, brita 1, agua portavel e aco CA-60. A capa
das nervuras foi concretada in loco com traco para 1 m3 de concreto composto
por 290 kg de cimento CP V ARI; 450 kg de areia grossa; 450 kg de areia média;
700 kg de brita 1; 300 kg de brita 0; 175 kg de agua potavel; e 2,5 kg de aditivo
polifuncional, com teste de slump entre 140 mm e 180 mm.

Os protétipos possuiam 2,0 m de comprimento, secdo transversal
segundo a Figura 16, com largura de 41,5 cm, altura igual a 12 cm, altura util

igual a 11 cm e altura da capa de concreto igual a 4,0 cm.
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As guatro nervuras foram submetidas a ensaio de flexdo no equipamento
EMIC® GRO048 do Laboratério de Estruturas da UNISC, e os resultados
referentes as cargas de ruptura e momentos de ruptura estdo apresentados na
Tabela 11.

Figura 16 - Sec¢éo transversal das nervuras do caso 03
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Fonte: Barbieri. 2016, p.58

Ao se analisar os resultados expostos na Tabela 12, percebe-se que a
meédia experimental das cargas de ruptura foi de 8,398 kN e o desvio-padrao das
nervuras foi de 0,571 (BARBIERI. 2016, p.64). Quanto aos momentos, nota-se
uma média igual a 3,212 kN.m e desvio-padréo igual a 0,218 (BARBIERI. 2016,
p.65).

Tabela 11 - Resultados experimentais do caso 03

Nervura Carga de ruina (kN) Momento de ruptura (kN.m)
Nervura 01 7,568 2,895
Nervura 02 8,861 3,389
Nervura 03 8,644 3,306
Nervura 04 8,520 3,259

Fonte: Barbieri. 2016, p.62

Assim como no caso 01, este caso ndo apresenta notorias variagfes de

resultados quanto as cargas de ruinas e os momentos de ruptura de cada
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nervura ensaiadas. Isso denota uma coesao entre 0s ensaios realizados para 0s
diferentes protétipos da autora.

Sequencialmente, Barbieri (2016) tracou o diagrama momento X
deslocamento para cada nervura, apresentado na Figura 17. Seguindo a logica
conclusiva dos casos 01 e 02, a autora também apontou a ocorréncia de
menores valores de deslocamentos através do modelo de calculo quando

comparados ao comportamento experimental das estruturas.

Figura 17 - Diagrama de momento x deslocamento do caso 03
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Fonte: Barbieri. 2016, p.61.

Devido a similaridade metodoldgica entre os casos 01 e 03, Barbieri
(2016, p.70) fez um breve comparativo entre os resultados alcangados nos
ensaios e concluiu que ndo ha diferenca consideravel de valores em relacéo ao
momento de célculo e em relagdo ao momento esperado de ruina, portanto ndo

haveria interferéncia das trelicas de aco do caso 03 nas nervuras.
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3.2 Tracados dos diagramas de momento X deslocamento dos casos

Como os casos 01 e 03 apresentam quatro curvaturas de diagrama de
momento X deslocamento devido ao ensaio de quatro nervuras para cada um,
optou-se por tracar apenas um diagrama de momento X deslocamento para cada
caso. Isso é justificado pela ideia de que as nervuras devem trabalhar juntas para
a constituicdo de uma laje e ndo isoladamente. Ou seja, mesmo que as nervuras
tenham sido ensaiadas unitariamente, considerar-se-a para analise desta
pesquisa que elas compdem uma unica laje e que estejam sendo solicitadas
igualmente.

Desta forma, foram pegos os resultados dos ensaios laboratoriais de cada
caso e calculado uma média aritmética tanto para os deslocamentos, como para
0s momentos dos casos. De qualquer modo, os dados pertinentes aos estudos
sao extensos e com intuito de ndo negligenciar uma apresentacdo dos mesmos
para os tracados dos respectivos diagramas, alguns pontos de importancia foram
elencados e estdo apresentados nas Tabelas 12, 13 e 14. Onde a Tabela 12
apresenta dez pontos selecionados dentre os dados experimentais do estudo de
Oliveira (2015); a Tabela 13 mostra dez pontos dentre os dados do protétipo de
Kist (2016); e a Tabela 14 traz dez pontos selecionados dentre os dados do
estudo de Barbieri (2016).

Neste segmento, apds a média aritmética das leituras de deslocamentos
e momentos de ambos os casos, tragou-se os diagramas de momento X
deslocamentos para o caso 01 e caso 03, apresentados respectivamente nas
Figuras 18 e 20.

Seguindo a mesma légica apresentada para os casos 01 e 03, para o caso
02 foi tragcada uma média aritmética das leituras de deslocamentos e momentos
atuantes dos sete deflectometros utilizados para a realizacdo do ensaio de
carregamento de coluna de 4gua da laje. A partir disso, a Figura 19 apresenta o
diagrama de momento X deslocamento para a média aritmética calculada para

as leituras experimentais do caso 02.
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Tabela 12 - Amostra de dados referentes ao caso 01

Nervura 01 Nervura 02 Nervura 03 Nervura 04

M f M f M f M f
(KN.m) (mm) (kN.m) (mm) (kN.m) (mm) (kN.m) (mm)
0,135 0,0004 0,191 0,000 0,0000 0,0000 0,033 0,0001
0,502 04511 0,368 0,1750 0,019 0,0888 0,06 0,0886
0,824 1,1181 0,502 0,3754 0,06 0,2296 0,098 0,2295
1,0 1,589 0,572 0,5052 0,098 0,3296 0,13 0,3303
1,252 2,4692 0,693 0,7342 0,177 0,5047 0,172 0,5045
1,503 4,004 0,898 1,227 0,335 0,8779 0,27 0,8736
2,001 6,8332 1,154 19311 0,544 1,4137 0,414 1,4078
2,252 9,9659 1,317 2,6488 0,73 1,9905 0,577 1,9853
2,378 12,063 1,484 3,1868 0,851 2,3879 0,703 2,3828
- - - - 2,545 30,855 2,55 34,414

Fonte: Oliveira (2015).

Tabela 13 - Amostra de dados referentes ao caso 0211

Deflectbmetros
01 02 03 04 05 06 07

M f M f M f M f M f M f M f
0,00 0,00 0,00 0,00 000 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
0,22 128 0,29 132 022 219 0,22 139 029 184 0,22 155 0,29 240
049 281 066 361 049 3,71 049 296 066 4,00 049 3,11 0,66 4,60
0,72 411 096 553 0,72 5,00 0,72 428 09 591 0,72 443 0,96 6,60
099 591 131 821 099 6,72 099 6,10 1,31 857 099 6,26 1,31 9,50
1,03 6,31 137 880 103 7,11 103 650 137 918 103 6,66 1,37 98
152 999 299 273 152 106 152 10,7 329 329 202 178 203 157
157 104 329 308 157 109 1,57 11,1 358 365 224 208 209 16,2
1,62 10,7 3,58 353 161 111 161 11,5 4,06 475 246 238 215 16,6
1,70 11,2 43 743 1,70 115 1,70 126 43 765 3,05 342 269 188

Fonte: Kist (2016).

11 Devido a grande quantidade de dados a serem apresentados na Tabela 13, suprimiu-se as
unidades dos momentos e flechas que estdo apresentados em kN.m e mm respectivamente.
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Tabela 14 - Amostra de dados referentes ao caso 03

Nervura 01 Nervura 02 Nervura 03 Nervura 04
M f M f M f M f
(KN.m)  (mm) (kN.m) (mm) (KN.m) (mm) (KN.m) (mm)

0,00 0,000 0,00 0,000093 0,00 0,00 0,00 0,000
0,2689 0,446 1,1389 2,2382 0,5022 0,4436 0,2214 0,4346
0,50226 0,73851 1,198 2,4546  0,8503 10,7345 0,3678 0,7205
0,75142 1,411 1,27 2,6867 09017 1,3836 0,6802 1,377
1,0045 2,5594 1,321 2,8857 1,2813 2,4495 0,9056 2,482
1,1073 3,0225 11,3446 2,9743 1,5067 3,268 11,0757 3,2213
1,1508 3,2767 1,3921 3,179 2,005 5,834 1,5739 5,4949

1,202 3,496 1,4237 3,4201 2,6576 9,2651 2,2067 8,8028

1,222  3,5622 1,447 3,5312 29977 11,736 2,6062 11,061
1,2576 3,7054 1,483 3,6886 3,306 16,922 3,1124 15,877

Fonte: Barbieri (2016).

Figura 18 - Diagrama de momento X deslocamento do caso 01
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Fonte: Autor (2017).
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Figura 19 - Diagrama de momento X deslocamento do caso 02
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Figura 20 - Diagrama de momento X deslocamento do caso 03
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Fonte: Autor (2017).

3.3 Definicdo dos modelos simplificados

Optou-se por comparar os resultados experimentais de deslocamentos
dos trés casos com os resultados teoricos de flecha obtidos através da formula
de Branson, a qual é indicado pela NBR 6118:2014, com os resultados tedricos
obtidos através do Método bilinear do CEB e também com a férmula pratica do

CEB, com o intuito de evidenciar qual dos métodos simplificados mais se
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assemelha ao comportamento real das lajes quanto aos deslocamentos das
mesmas.

Poder-se-ia ainda estabelecer uma comparac¢do com modelos numéricos,
mas isso descaracterizaria o objeto do estudo desta pesquisa que pretende

estabelecer uma analogia entre diferentes métodos tedricos simplificados.

3.4 Aplicagcao dos modelos simplificados nos casos

Visando esclarecer o modo como foram empregados os modelos de
calculo simplificados, tomou-se o caso 01 como exemplo a ser seguido nas
metodologias. Para tanto as etapas de célculo apresentadas a seguir foram
também executadas para os casos 02 e 03, portanto, eles ndo sofrerdo todo
discernimento de célculo e somente se tera seus resultados para posterior

andalise.

3.4.1 Aplicagéo daférmula de Branson

E necessario que seja aplicada a Equacéo 36 para afericdo da flecha
tedrica através deste método, assim, primeiramente deve-se determinar o valor
do Momento de ruina através da Equacéo 37. Sabe-se que a=1,2 por se tratar
de uma secao T; fet € obtido através da Equacdo 11; Ic € a inércia da secdo,
todavia Oliveira (2015) optou por calcular a inércia para capa e para a vigota,
resultando assim em uma inércia equivalente para cada secao da nervura; e Yt
€ a distancia entre o centro de gravidade e a fibra mais tracionada da secao.
Com esses dados calculados, segundo Oliveira (2015, p.64), alcanca-se um
Mr=0,585 kN.m.

Consecutivamente, calcula-se o momento atuante (Ma). Para isso,
Oliveira (2015) empregou 0 modelo de vigas bi-apoiadas com dois pontos de
aplicacdo de carga equidistante de seus apoios (Equacédo 49) e encontrou
Ma=2,623 kKN.m para uma carga P=2,914kN e a=0,9 m.

M, =P.a (49)

Em seguida, calcula-se o momento de inércia do concreto na segao
fissurada (ln) aplicando a Equagé&o 50, como recomenda Pinheiro e Muzardo
(2014), Oliveira (2015, p.65) encontrou 11=174,83 cm*.
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b.x,3
IH = 1_22 + O(e.As. (d - Xz)z

Onde:

b € a base da secdo;

(50)

X2 € a posi¢ao da linha neutra para a se¢éo fissurada;

0e € um coeficiente obtido pela divisdo de Es por Ecs;

As € a area de aco da secéao;

d € a altura util da secéao.

Por fim, calcula-se a rigidez equivalente através da Equacéo 36 e no caso
do ensaio de Oliveira (2015) encontrou-se Eleq=567889,89 kN/cm?.

3.4.2 Aplicagdo do método bilinear do CEB

Objetiva-se aqui, encontrar um valor de flecha através da Equacéo 42,
para tanto, € necessario delimitar o valor do coeficiente de distribuicdo (¢) para
interpolacdo entre os estadios, o qual serd igual a zero quando 0 momento
atuante (Ma) for menor que o momento de ruina (Mr), em caso contrario em
devera ser calculado pela Equacédo 43 quando Mr<Ma.

Logo, esse método solicita que se empregue a Equacdo 44 para
determinacdo do momento de ruina, com isso o caso 01 passa apresentar um
Mr=0,488 kN.m. Logo, para se calcular W1 e W2 empregam-se as férmulas de
flechas maximas da teoria classica de resisténcia dos materiais, o que difere é
que para a flecha W1 ndo se considera a secéo fissurada e para Wz ja se faz tal
consideragcdo. Como o caso 01 se trata de uma laje biapoiada com dois
carregamentos pontuais equidistantes, pode-se por analogia empregar a
Equacédo 51 para calculo da flecha.

P.a (51)
_ 2 2
f_24.E.I'(3'1 4.a%)

Ao fim disso, aplica-se todos os valores obtidos na Equacao 42 e ter-se-a

os valores de flechas segundo o método bilinear do CEB. A exemplo, Ma=0,787
kKN.m > M=0,4878 kN.m, calcula-se ¢=0,69; W1=0,515 mm e W>=1,109 mm, o

gue resulta em uma flecha igual a 0,925 mm.
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3.4.3 Aplicacéo da formula pratica do CEB 90

Esse método consiste na utilizacdo das Equacdes 46 ou 47 para
verificacdo dos deslocamentos e é preferivel ao anterior porque incorpora em
seu calculo os efeitos da fluéncia e retracdo do concreto.

Identifica-se inicialmente qual momento (Ma ou Mr) é maior e se escolhe
qual Equacdo (46 ou 47) deve ser utilizada para verificacdo da flecha.
Considerando entdo que Mr=0,4878 KN.m < Ma=0,787 kN.m, aplicar-se-4 a
Equacéo 47 e de acordo com a Figura 13: h=12 cm e d=11 cm. Percebe-se
também que ndo ha area de aco sendo comprimido na sec¢ao, portanto pecm=0;
também se nota que para calcular pmemprega-se a Equacao 48, mas que devido
a falta de armadura a compressao pm sera igual a taxa de armadura da secéo e
verificando a Tabela 9, ter-se-a para valor de pm=0,42%, n=5 por interpolagao.

Depois disso, emprega-se neste caso a Equacdo 52 para afericdo da
constante C e por fim, calcula-se W¢ pela Equacdo 53. Resultando em C=
287212,9 e Wc=0,051544414 cm, para que finalmente se retorne a Equacéo 47
e se obtenha a flecha igual a 3,35 mm.

P.a (52)
— 2 2
C——24 .(3.1° — 4.a%)

C (53)

3.5 Calculo de momentos para analise comparativa

Depois de definidos os casos e os métodos simplificados a serem
comparados, teve-se de definir de qual modo eles seriam mais bem comparados
entre si com intuito de se identificar a eficacia ou ineficacia dos métodos em
relacdo aos resultados experimentais.

Assim, adotou-se 0os momentos de calculo para os estados limites Ultimos
de cada caso, calculados pelos proprios autores, os quais, similarmente
seguiram o seguinte raciocinio para obtencdo desse valor: em consonancia a
NBR 12655:2015, tomaram o fck do concreto apds o rompimento dos corpos de
prova e fyk para o aco CA 60; adotaram os coeficientes yc=1,4 e ys=1,15 (de

acordo com a Tabela 2) e empregaram os dados de suas pesquisas nas
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Equacdes 29 e 32, para que enfim se calculasse 0 momento de acordo com a
Equacao 54.
Mg = As.fjq.(d — 0,4.%) (54)

Destarte, os momentos de célculo encontrados para os estados limites
altimos das pesquisas foram iguais a 1,58 kN.m (OLIVEIRA. 2015), 2,13 kN.m
(KIST, 2016) e 1,519 kN.m (BARBIERI, 2016).

Entretanto, € notdrio que no dimensionamento de lajes em concreto
armado, o momento de célculo para ELU é desconsiderado em detrimento do
momento de calculo para ELS, ou seja, a comparacao entre os valores de flechas
serd mais logica ao se considerar os momentos de calculo para os estados
limites de servico de cada caso.

Sendo assim, quando se faz a composicdo de cargas para uma laje
convencional de concreto armado, estima-se que cerca de 70% da carga seja
representado pelas cargas permanentes (g) e 30% compete as cargas variaveis
(q). Por conseguinte, para se tornar mais perceptivel, adotar-se-a um exemplo
hipotético logo a seguir.

O peso proprio de uma laje nervurada é igual a 180 kgf/mz2, acrescentado
a esse valor uma carga de 105 kgf/m2 devido ao contrapiso, 40 kgf/m? referente
a um piso ceramico e 40 kgf/m2 referente ao revestimento de forro, que totalizam
um peso proprio igual a 365 kgf/m2. Adota-se uma carga variavel igual a 150
kgf/mz2, referente a uma laje de dormitério ou sala, segundo a NBR 6120:1980.
Ao se somar as cargas permanentes com a variavel tem-se uma carga igual a
515 kgf/mz.

Assim, para se calcular o momento de calculo para os estados limites
altimos (ELU), comumente, se tomaria os valores de cargas e se aplicaria
coeficientes de ponderagdo, para dimensionar a laje ao pior carregamento
possivel, ou seja, multiplicar-se-ia tanto as cargas permanentes como as cargas
variaveis por 1,4. O que de certa forma seria igual ao que se apresenta na
Equacéo 55.

Fa@Lyy = 1,4 Fx (55)

Todavia, como ja explicitado anteriormente, ndo é usual em projetos de
concreto armado, verificar os deslocamentos para os estados limites ultimos,

mas para os estados limites de servico. Portanto, ainda no seguimento do
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exemplo hipotético, para se calcular o carregamento daquela laje para ELS,
aplicar-se-ia a Equacgao 35. O que significaria que as cargas permanentes nao
seriam multiplicadas por nenhum coeficiente de ponderagao e que apenas 30%
das cargas variaveis seriam consideradas para este estado. E que em valores,
seria 0 mesmo que considerar aproximadamente 79% de Fk para se ter o valor
de Fa nos ELS.

Afinal de contas, se 70% da carga total da laje é referente as cargas
permanentes e 30% as cargas variaveis, para ELU ter-se-ia 0 que mostra a
Equacéo 56.

FaELuy = 70%. 1,4 + 30%. 1,4 (56)

Enquanto que para ELS, ter-se-ia 0 que apresenta a Equacao 57:

FaELs) = 70%.1,0 + 30%.0,3 (57)

A diferenca de resultados entre as Equacgfes 56 e 57 é de 79%, ou seja,
as acdes de célculo para ELS representa 79% do valor das ac¢des de célculo
para ELU, como pode ser transcrito na Equacdo 58, onde Fq para ELS
representa 79% de Fq para ELU.

Facersy = 0,79. Fx (58)

Quanto aos momentos em si, considerando que a laje fosse biapoiada,
aplicar-se-ia a Equacdo 59, proveniente da teoria classica de resisténcia dos
materiais. E para a carga total da laje igual a 5,15 kN/m2 em um vao hipotético
de 5 m, ter-se-ia um valor de momento para ELU igual a 22,53 kN.m. Enquanto
gue para as mesmas condicfes de carregamento 0 momento para ELS seria
igual a 12,81 kN.m.

_P. 12 (59)

M=——
8

Por fim, nota-se que dividindo o momento de célculo para ELS pelo
momento de calculo para ELU, tem-se uma diferenca aproximada de 56% do
valor de momento dos ELU para o valor de momento dos ELS. Isso evidencia
que € aceitavel adotar 56% do valor do momento de célculo de ELU como
momento de calculo para ELS nos trés casos.

Entdo, para se tracar a constante de momento de calculo para os estados
limites de servigos nos diagramas de momento X deslocamento dos trés casos
sob analise, tomou-se apenas 56% do valor de momento de célculo para os

estados limites ultimos, ja supracitados.
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3.6 Diagramas de momento X deslocamento

Considerando o que foi exposto no item 3.4, novos diagramas teoricos de
momento X deslocamento foram tracados de acordo com as metodologias sob
analise para cada caso. Desta maneira, toraram-se as Figuras 18, 19 e 20 e se
tracou os diagramas tedricos referentes aos calculos de flechas para a formula
de Branson de acordo com a NBR 6118:2014; para o método bilinear do CEB e
para a férmula pratica do CEB, correspondendo assim, as Figuras 21, 22 e 23.
Optou-se também por acrescentar uma constante em cada diagrama que
corresponde ao momento de calculo de projeto de cada caso, porque através

dali seréo realizadas as comparacfes entre 0s modelos tedricos.

Figura 21 - Diagrama momento X deslocamento caso 01
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Fonte: Oliveira, 2015. Modificado pelo autor.



Figura 22 - Diagrama momento X deslocamento para o caso 02
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Fonte: Kist, 2016. Modificado pelo autor.

Figura 23 - Diagrama momento X deslocamento caso 03
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Fonte: Barbieri, 2016. Modificado pelo autor.
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4 ANALISE DOS RESULTADOS

4.1 Quanto ao momento dos estados limites ultimos

A primeira analise realizada foi em relacdo aos resultados de flechas
obtidos pelos métodos simplificados e os resultados experimentais para a faixa
de momento dos estados limites Gltimos. Desta maneira, ao se observar a Figura
21, referente ao caso 01, nota-se que a formula de Branson juntamente com o
método bilinear do CEB superestimam a secdo da laje principalmente na faixa
de momentos entre 0,5 kN.m e 1 kN.m e posteriormente mantém determinada
coeréncia com os resultados experimentais. Por outro lado, a férmula pratica do
CEB subestima a sec¢do desde o inicio do carregamento até a proximidade de
1,5 kKN.m, para que apdés o momento de célculo dos ELU, esse método passe a
superestimar a laje.

Em relacdo ao caso 02, a Figura 22, mostra que a férmula de Branson
superestima a laje incialmente, mas passa a subestimar a mesma em seguida,
juntamente com os demais métodos simplificados. Percebe-se também que
nenhum dos métodos ensaiados chegou proximo da média experimental.

A Figura 23, apresenta o diagrama de momento X deslocamento referente
ao caso 03 e a partir dela pode-se averiguar qgue em boa parte das leituras de
deslocamentos até o momento de célculo para os estados limites dltimos, a
curvatura das médias experimentais tende a permanecer entre as curvaturas do
método de Branson e do método bilinear do CEB, 0s quais estao superestimando
a laje em boa parte, e a formula pratica do CEB, a qual esta subestimando-a na
maior parte das leituras.

Nesta l6gica, tomando como referéncia o deslocamento de 6,296 mm dos
resultados experimentais na ordenada de momento de calculo para os estados
limites dltimos (1,58 kN.m) do caso 01, dividir-se-do os outros deslocamentos
tedricos para esta ordenada, a fim de gerar os graficos comparativos de barras.

Deste modo, a Figura 24 apresenta os valores percentuais de flechas
tedricas aferidos para o caso 01, considerando que o deslocamento de 6,296
mm correspondesse a flecha unitaria. A partir dela, pode-se perceber que o

método linear do CEB foi 0 que mais se aproximou da flecha experimental para
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o valor do momento de calculo MdELu)=1,58 kN.m, apresentando um valor de
flecha tedrica 2% acima do experimental. Em seguida, a férmula préatica do CEB
apresentou um bom comportamento também, sendo que a diferenca entre a
flecha tedrica e a flecha experimental foi de 6% acima da experimental. Por outro
lado, a flecha calculada pela férmula de Branson, recomendada pela NBR
6118:2014, foi o método simplificado que mais destoou, apresentando uma
flecha tedrica 18% maior que a flecha experimental do caso 01.

Figura 24 - Esquema comparativo de flechas tedricas do caso 01 (ELU)

1,2

1,15
1,1
1,05
) l l
0,9
exp Fexp/FCEB xp/ FCEB prat. NBR

Fonte: Oliveira, 2015. Modificado pelo autor.
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Por conseguinte, a Figura 25 apresenta o esquema comparativo de
flechas tedricas obtidos através dos métodos selecionados para o caso 02.
Percebe-se inicialmente que para este caso, as metodologias simplificadas
apresentaram grandes discrepancias quando comparadas com os resultados
experimentais para a laje. O método bilinear do CEB que apresentou melhor
comportamento no caso 01, para o caso 02 apresentou um acréscimo da flecha
tedrica igual a 110% em relacdo a flecha aferida experimentalmente para o
momento de calculo para os estados limites dltimos de 1,194 KkN.m.

Analogamente, a férmula pratica do CEB que também apresentou
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empregabilidade para o calculo de flechas no caso 01, resultou no caso 02 em
uma flecha 125% maior que a experimental para o mesmo valor de momento. Ja
a férmula de Branson também apresentou uma flecha teérica 79% acima da
experimental.

Percebe-se que para o caso 02, o método simplificado que mais se
aproxima dos resultados experimentais € o recomendado pela NBR 6118:2014,

mas ainda assim, subestima demasiadamente a estrutura.

Figura 25 - Esquema comparativo de flechas tedricas do caso 02 (ELU)
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Fonte: Kist, 2016. Modificado pelo autor.

Por fim, a Figura 26 apresenta o0 esquema comparativo para os resultados
de flechas tedricos para comparacdo com o resultado de flecha experimental do
caso 03. Neste caso, o momento de calculo para os estados limites ultimos é
igual a 1,519 kN.m. Percebe-se que ao contrario do que fora exposto nos casos
anteriores, as flechas tedricas calculadas para o caso 03 nao ultrapassam o valor
da flecha aferida no ensaio, ou seja, apenas de aproximam daquele valor.

Destarte, 0 método bilinear do CEB apresentou uma flecha muito aguém
da experimental, representando apenas 58% do valor dessa. Ja a formula pratica
do CEB foi a que apresentou resultado de flecha tedrica mais proxima da flecha

real, atingindo um valor de 91% da flecha experimental. Também apresentando
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um comportamento intermediario, a formula de Branson resultou em uma flecha

igual a 76% da flecha aferida experimentalmente.

Figura 26 - Esquema comparativo tedricos de flechas do caso 03 (ELU)
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Fonte: Barbieri, 2016. Modificado pelo autor.

0,91

E notdria a variacdo dos resultados de flechas tedricas donde que para
cada caso, uma das metodologias obteve melhor desempenho em detrimento
das demais. Todavia, é perceptivel que para os trés casos, 0 método bilinear do
CEB apresentou resultados de flecha sempre menores que a férmula préatica do
CEB. Em contrapartida, a formula de Branson segundo a NBR 6118:2014 nédo
apresentou um comportamento similar entre os trés casos, haja vista que ora ela
alcancava resultados muito além dos outros métodos e ora apresentava

resultado abaixo de algum.

4.2 Quanto ao momento dos estados limites de servico

Embora a comparacdo dos resultados de flechas para o momento
calculado referente os estados limites Ultimos seja valida apenas para
elucidacéo, a comparacéao dos resultados de flechas para 0 momento de calculo
referente aos estados limites de servico € bem mais apropriada e condizente

com a realidade na pratica de dimensionamento de lajes de concreto armado.
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Portanto, a Figura 27 apresenta as divergéncias entre os resultados de
flechas aferidas experimentalmente e obtidas teoricamente para 0 momento de
calculo referente aos estados limites de servico (0,885 kN.m) do caso O1.
Percebe-se entdo que a flecha calculada pelo método bilinear do CEB alcangou
apenas 56% do valor da flecha experimental, bem como a flecha calculada
segundo a NBR 6118:2014 alcangou 69% do valor da experimental, enquanto
que a flecha obtida através da formula préatica do CEB ultrapassou em 51% o

valor da flecha experimental.

Figura 27 — Esquema comparativo teérico de flechas para o caso 01 (ELS)
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Fonte: Oliveira, 2015. Modificado pelo autor.

Neste seguimento comparativo, a Figura 28 mostra o esquema
comparativo entre os resultados de flechas tedricas e experimental do caso 02
em relacdo ao momento de calculo referente aos estados limites de servico da
laje, o qual é igual a 1,193 kN.m. Logo, é perceptivel que todos os métodos
simplificados ultrapassaram o valor de flecha obtido experimentalmente. Sendo
que o método bilinear do CEB resultou numa flecha 89% maior que a
experimental; a formula préatica do CEB em 114% a mais que a experimental; e
a formula de Branson em uma flecha teorica 63% acima do valor da flecha

aferida experimentalmente.
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Figura 28 - Esquema comparativo tedrico de flechas para o caso 02 (ELS)
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Fonte: Kist, 2016. Modificado pelo autor.

Por fim, a Figura 29 trata de apresentar o esquema de comparacao entre
os resultados de flechas obtidos teoricamente e a aferida experimentalmente em
relagdo ao momento de céalculo para os estados limites de servigo (0,851 kN.m)
do caso 03. Os resultados de flechas alcancados pelo método bilinear do CEB e
pela férmula de Branson segundo a NBR 6118:2014 ficaram muito aquém do
valor de flecha verificada experimentalmente neste caso em relacdo o momento
de calculo para os ELS. E fato que ndo havia acontecido em nenhum caso
anterior, onde os valores teoricos ficaram tdo abaixo do valor experimental de
flecha.

Nota-se que o método bilinear atinge um valor de flecha igual a 25% do
valor obtido experimentalmente, enquanto que a formula de Branson chega a
33% do mesmo valor. De maneira ou outra, ante ao experimento, nenhuma de
ambas metodologias simplificadas teria valia.

Por outro lado, ainda em relacdo ao caso 03, a flecha calculada atraves
da formula pratica do CEB, que ultrapassou em 56% o valor da flecha
experimental em relacdo ao momento de calculo para os estados limites de
servico, seria 0 Unico método de calculo simplificado, sob anélise, empregéavel

para verificacao de flecha em laje, nesse caso.
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Figura 29 - Esquema comparativo teérico de flechas para o caso 03 (ELS)
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Fonte: Barbieri, 2016. Modificado pelo autor.

Ao fim desses esquemas comparativos, pode-se evidenciar uma
coeréncia conservadora dos resultados tedricos obtidos através da férmula
pratica do CEB em detrimento dos outros métodos simplificados sob analise, os
quais resultaram em grandes divergéncias em relacdo aos resultados
experimentais.

Nota-se ainda, que em relagdo ao caso 02, todos os métodos
simplificados tendem a subestimar a laje. Isso ndo ocorre nos outros casos
porque nesse caso, o protoétipo de laje foi concebido em tamanho real enquanto

gue para o caso 01 e 03, houve ensaios de nervuras somente.
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5 CONSIDERACOES FINAIS

A pesquisa procurou identificar diferentes modelos de calculo
simplificados para verificacdo de flechas aplicaveis a lajes de concreto armado,
discerni-los e estabelecer uma comparacdo entre seus resultados com o0s
resultados experimentais de trés casos. Desta maneira, elencaram-se como
meétodos simplificados para calculo de flecha em laje, 0 método bilinear do CEB,
a férmula prética do CEB e a formula de Branson de acordo com a NBR
6118:2014.

Consecutivamente, elencou-se trés estudos ja realizados na UNISC sobre
lajes de concreto armado, mais especificamente, analise de lajes nervuradas
unidirecionais de concreto armado. E sobre os resultados experimentais desses
estudos, aplicaram-se as metodologias simplificas supracitadas e
estabeleceram-se comparacfes entre os resultados tedricos de flechas com os
valores de flechas aferidas experimentalmente, e de antemé&o, pode-se concluir
gue nédo ha explicitamente um método simplificado que melhor se assemelhe ao
comportamento real das lajes.

Para melhor evidenciar as comparacgdes, primeiramente se realizou a
analogia entre os resultados de flechas, tanto experimental quanto teoricas, em
relacdo ao momento de calculo para os estados limites ultimos e posteriormente,
em relacdo ao momento de célculo para os estados limites de servico. Pode-se
concluir que a comparacao entre os resultados de flechas para o momento de
calculo referente aos ELU nao serve de parametro porque no dimensionamento
de lajes de concreto armado, as flechas sédo aferidas para um carregamento
condizente aos estados limites de servigo, ou seja, a comparacéao dos resultados
de flechas para o momento de célculo referente ao ELS é de mais valia ao
estudo. E de fato, onde se pode ter uma melhor compreensdo de qual melhor
método simplificado analisado em relacdo aos casos estudados foi dada a partir
da comparacdo dos resultados de flechas para o momento de céalculo em
referéncia aos ELS.

Com base no estudo realizado, considerando os resultados experimentais
adotados como casos analisados, pode-se concluir que € evidente que nenhum

dos métodos simplificados seja fidedigno ao comportamento real das estruturas
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e para tanto, eles carecem de melhorias, especialmente a formula de Branson,
sugerida pela NBR 6118:2014, que foi 0 que mais apresentou discrepancia entre
0s trés casos. Por este viés, nota-se que a formula préatica do CEB foi 0 método
gue menos apresentou discrepancia entre os resultados aferidos teoricamente
entre os trés casos, mesmo que no caso 02 ela tenha apresentado certa
divergéncia.

Notou-se também que quaisquer dos métodos simplificados ndo foi
precisamente desenvolvido para analise de flechas em condi¢des reais de lajes
de concreto armado, pois quando se analisa o diagrama de momento X
deslocamento do caso 02, a qual foi moldada em tamanho real enquanto que
para 0s outros casos, foram ensaiadas nervuras individualmente (tamanhos
possiveis de ensaios em prensas laboratoriais), percebe-se que, tanto em
relacdo ao momento de calculo para ELU como para ELS, todos os métodos
simplificados atenderiam a necessidade de verificagdo da flecha, mas estariam
subestimando muitissimo a laje em questéo.

Vé-se também que todas as lajes analisadas eram nervuradas
unidirecionais de concreto armado e seria interessante avaliar 0 comportamento
de lajes de diferentes secdes (macicas, alveolares, cogumelo, etc.) e o
desempenho desses métodos tedricos para cada tipo de se¢cdo com intuito de
efetivamente promover-se uma melhoria nas metodologias de calculo.

Ainda, ao se observar os diagramas de momento X deslocamento dos
casos analisados, percebe-se que de modo geral, o método bilinear do CEB e a
formula de Branson segundo a NBR 6118:2014 apresentam uma rigidez inicial
acima da rigidez inicial real dos casos. Assim, seria pertinente, desenvolver uma
analise mais aprofundada dos modelos, com intuito de melhora-los nessa
estimativa de rigidez inicial elevada em comparacéo a real. De mesma forma,
ambos métodos simplificados tendem a apresentar perdas mais significativas
apos o inicio da fissuracdo do concreto das lajes.

Outrossim, embora sendo muito conservador e ndo se considere o efeito
de fluéncia do concreto, a férmula pratica do CEB, dentre os métodos
simplificados estudados e em relacéo aos resultados experimentais comparados
€ 0 meétodo para afericdo de flechas em lajes de concreto armado mais seguro

para os niveis usuais de cargas de servico.
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