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RESUMO

Este trabalho trata do estudo de estabilidade das
configuragoes de equilibrio de pilares esbeltos de concreto
armado, submetidos a flexao normal composta. Alem disso, faz-
-se um estudo comparativo de estabilidade, obtengao de car-
ga critica, dimensionamento e elaboragao de diagramas de in
teragao para dimensionamento de pilares esbeltos, no estado
limite Ultimo de instabilidade, usando-se a teoria do méto-
do geral e o processo aproximado do pilar padrao. Apresen-
tam-se algoritmos detalhados para programagcao dos processos
acima citados, e em particular da aplicagao do processo a-
proximado do pilar padrao na obtencao de diagramas, momento
fletor-forga normal-curvatura.

Finalmente, sao dados programas para microcomputa
dor do tipo IBM-PC, elaborados em linguagem PASCAL. Estes
programas, correspondentes aos algoritmos citados, sao fa-
cilmente adaptados para quaisquer outras aplicagoes correla
tas. '

Cabe registrar que os efeitos causados pela defor

magao lenta nao foram incluidos neste trabalho.



ABSTRACT

In this work, the study of the stability of equi
librium configurations of the concrete slender columns, sub
jected to compound bending, is dealt. It is also made a com
parative study of the stability analysis, critical load de-
termination, design of slender columns for the ultimate 1li-
mite state of instability and interaction diagrams for co-
lumn dimensioning, using the exact method and the approxi-
mated model column method. Algorithms are presented for pro
gramming of the shown processes and also for the aplication
of the model column process for the determination of ..ben-
ding moment-axial force-curvature diagrams.

Finally computer codes written in PASCAL langua-
ge are given for mictrocomputer of IBM-PC type. These pro-
grams, corresponding to the algorithms presented, are easily
to be changed for other related uses.

It's opportune to say that creep effects were not

considered in this work.
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1. INTRODUGAO

1.1 - Generalidades

O0s estudos ligados a estabilidade de colunas iso

ladas sao de fundamental importancia para analisar e pro-

jetar estruturas de concreto armado. Dentre suas aplica-

coes destaca-se a analise da estabilidade dos elementos

estruturais planos aporticados e indeslocaveis, onde as bar

ras comprimidas sao normalmente analisadas no plano da es-

trutura como pilares isolados.

A analise destes pilares de concreto armado tor

na-se um tanto complexa
-linearidade geométrica,
sica dos materiais. Por

nos de instabilidade se

pois, além da consideracgao da nao-
tem-se ainda a nao linearidade fi-
outro lado, sabe-se que os fenome

manifestam de forma repentina e vio

lenta, mesmo quando as agoes nao sofrem acréscimos bruscos.

Assim sendo, praticamente todas as estruturas nao tem capa

cidade de aviso de ruina iminente para este tipo de estado

limite ultimo, fato este que deve ser levado em conta na

seguranga imposta no projeto (ZAGOTTIS, 1980).



As exigencias feitas pela norma brasileira NBR~-
6118 e pelo codigo modelo do CEB/FIP (1978) quanto a o-

brigatoriedade, ou nao, da consideragao dos efeitos de 28
ordem e quanto aos processos de calculo recomendados para
a verificagao da seguranga e dimensionamento de pilares es

beltos, estao resumidas nas tabelas 1.1.1 e 1.1.2 respec-

tivamente.

EXIGENCIAS DA NBR-6118

PROCESSOS DE CALCULO

INDICE DE | CONSIDERAGAO
ESBELTEZ (A)| DAS DEFORMA-|EXATO(MET. SIMPLIFICADQ SIMPLIFICADO
GOES GERAL) (PILAR PADRAO)| (ITEM 4.1.1.3¢)
A<40 Dispensavel
40<)<80 Obrigatoria |Dispensavel | Permitido Permitido
80<\<140 |Obrigatoria |[Dispenmsavel | Permitido Nao permitido
140<)<200 |Obrigatdria |Obrigatdria | Nao permitido | Nao permitido

Nao se deve usar indice de esbeltez superior a 200

Tab. 1.1.1 - Exigencias da NBR-6118 para verificagao de pilares

EXIGENCIAS DO CEB-1978

PROCESSOS DE CALCULO
INDICE DE CONSIDERAQZ.O~ EXATO (MET.GERAL) SIMPLIFICADQ
ESBELTEZ (}) DAS DEFORMAGOES (PILAR PADRAO)
A<25 Dispensavel
25<A<140 Obrigatoria Dispensavel Permitido
140<A<200 Obrigatoria Obrigatoria Nao permitido

Nao se deve usar indice de esbeltez superior a 200

Tab. 1.1.2 - Exigéncias do CEB-FIP para verificagao de pilares

Com relagdo aos estudos de instabilidade de bar-

ras de concreto armado, poucas publicagoes foram feitas no
~Brasil, podendo-se citar, por exemplo: FUSCO (1981) , HOFFMANN
(1978) e ZAGOTTIS (1980). Além destes, pode-se citar ainda
alguns trabalhos de mestrado: AUFIERO (1977), BUCHAIN(1979),

BURKE (1974) e MARCOTTI (1984).




Dentre as publicagaes estrangeiras que tratam do
assunto, destaca-se o manual de flambagem e instabilidade
do CEB/FIP (1978) (boletim n? 123).

Os efeitos da deformagao lenta nao foram inclui-
dos nos estudos deste trabalho, pois a inclusao destes efei
tos & relativamente simples, podendo ser considerado como
um simples aumento das deformagoes (encurtamentos) no calculo
das curvaturas ou como um aumento da excentricidade inicial,

conforme o caso em analise.

1.2 - Objetivos

Os principais objetivos deste trabalho sao:

- expor, de forma simples, os conceitos de instabilidade;

~ desenvolver programas de computador, nos quais os rotei-
ros utilizados sao bem definidos e de facil adaptagao pa-

ra quaisquer outros usos correlatos;

- expor a teoria do metodo geral e a teoria do pilar padrao

ao alcance de iniciantes no assunto;

- fazer o estudo comparativo entre as teorias citadas, no
tocante a obtengao de abacos para dimensionamento, estudo
da carga critica e estabilidade de pilares isolados esbel

tos, e

- contribuir para a informatizacao dos calculos de pilares
isolados esbeltos, no estado limite ultimo de instabilida
de, atraves de programas para microcomputador do tipo IBM-

-PC.



1.3 - Apresentagao do trabalho

Para deixar mais claras as hipoteses basicas ado-

tadas neste trabalho, sem necessidade de
3 bibliografia usada para a confecgao do
se,no Capitulo 2,as hipoteses de calculo
o estudo dos diagramas tensao-deformagao
e concreto, com os respectivos diagramas

na elaboragao deste.

grandes consultas
mesmo,apresentam-
onde se destaca
dos materiais,ago

de calculo usados

No Capitulo 3,encontram-se as nogoes basicas so-

bre o comportamento de barras comprimidas, enfocando-se o

estudo da curvatura e das possiveis configuragoes de equi

librio de uma barra solicitada a compressao centrada e ex-

céntrica, no regime elastico linear e nao-linear.

Nos Capitulos 4 e 5, o leitor pode encontrar, res

pectivamente, o estudo dos diagramas momento-normal-curva-

tura e os metodos para analisar e projetar pegas comprimi-

das, no estado limite ultimo de instabilidade, com suas de

vidas aplicacoes. Em cada um dos referidos capitulos,da-se

uma pequena descrigao de sua finalidade, quando necessario,

estende-se a estudos tedoricos e dedugoes

matematicas rele-

vantes, apresentando sugestoes, recomendacoes e algoritmos

para solugses de problemas atraves do uso de computador.

No Capitulo 6, faz-se uma analise comparativa dos

resultados obtidos com o metodo geral e com o processo do

pilar padrao, no tocante aos abacos de dimensionamento,es-

tudo da estabilidade e carga critica de pilares 1isolados,

comentando-se, guando necessario, a confiabilidade dos re-

sultados obtidos com o processo do pilar padrao.

No Capitulo 7,encontram-se alguns exemplos . re-

solvidos com o uso dos programas apresentados no Apendice

onde,dentro do possivel, procurou-se confrontar os resulta-

dos com os de outros autores.

No Capitulo 8,expoem-se as conclusoes finais a

que se chegou, durante o desenvolvimento deste trabalho.




No Apendice, apresentam-se os programas desenvol-
vidos em linguagem PASCAL com uso de equipamentos tipo IBM-

-PC.



2. HIPOTESES DE CALCULO

Inicialmente, serao feitos alguns estudos preli-
minares a respeito dos diagramas, tensao-deformagao, dos
materiais ago e concreto, pois e a partir deles que se
torna possivel estabelecer o equilibrio, entre os esforgos
resistentes e atuantes, relacionando-os com a posigao de-
formada da pega. Neste estudo, o leitor podera encontrar os
diagramas, tensao-deformagao dos materiais acima citados,
elaborados com base em ensaios de laboratorio, com seus res-
pectivos diagramas de calculo, usados neste trabalho e con
siderados pela norma brasileira, NBR-6118. Além disso, se-
rao vistas, aqui, as hipoteses basicas adotadas para o di-
mensionamento de pecas de concreto armado, relativas ao es
tado de deformagoes de tais pegas quando supostas no esta-

do limite dltimo.

2.1 - Diagrama tensao-deformagao (0-€) para o concreto

Apesar do uso corrente do concreto como mate-
rial estrutural, o conhecimento de suas propriedades fisi-
cas exatas e comportamento sob varias combinagoes de ten-

soes & ainda um assunto de interesse de muitos centros de



pesquisa. Por outro lado, sabe-se que, durante o carregamen
to, o concreto sofre nao so deformagoes elasticas,mas também
inelasticas e,dependendo do tempo, deformagoes causadas por
alteragoes microestruturais.

Atraves de ensaios constata-se que as curvas ten-
sao-deformagao para o concreto, submetido a compressao a-
xial, tém um comportamento proximo ao do elastico linear,pa
ra tensoes até 307 da maxima tensao de compressao (KOTSOVOS
e NEWMAN, 1977) . Para tensoes acima desse valor, o concreto
comega a plastificar, originando um diagrama curvo que se
acentua ao aproximar-se da maxima tensao de compressgo. De-
pois desse pico, a curva decresce ate ocorrer a ruptura do
material, quando €& atingido um estado limite Ultimo de .de-
formagao (RASCH, 1958).

Observa-se ainda, na fdigura 2.1.1 ,que todos os pi-
cos estao localizados nas imediagoes da deformagao 27. . Ve-
se tambeém que os concretos de alta resistencia teém um com-
portamento mais quebradigo,levando a tensao do ramo descen-
dente da curva a decrescer mais rapidamente do que nos concre
tos de baixa resistencia.

A forma curva do diagrama, 0-¢ do concreto, esta
associada ao mecanismo do surgimento das microfissuras que
sao,por sua vez, influenciadas por um grande numero de paré

metros, dos quais enumeram-se os principais (SANTOS, 1977):

- resistencia do concreto;

- idade do concreto quando do carregamento;

- modo de colocagao da carga;

- duragao do carregamento;

- forma da secao transversal;

- posigao da linha neutra (compressao centrada ou

excentrica).

RASCH propos a obtengao do diagrama, 0-€ na fle-
xao, a partir dos diagramas 0-€e obtidos experimentalmente

na compressao axial.




o
f'e 364 MPa
2z 4 & 8 1 12 € %o
Fig. 2.1.1 - Curvas 0O-€ para concretos de

diferentes resistencias, sub
metidos a compressao axial.

Embora se tenha apresentado apenas um resumo do
comportamento do concreto, pode-se ver em textos mais com-
pletos sobre esse assunto que O concreto e um material que
nao obedece a lei de HOOKE, conforme mostra o diagrama O-€,
resultante de ensaios, figura 2.1.1 (CHEN and SALEEB,1982).
Entretanto, para efeito de diensionamento pratico, simplifi
cam-se as distribuigbes curvas de tensoes no concreto, que
ocorrem na zona comprimida da pega, admitindo-se que, no es
tado limite ultimo, a relagao tensao/deformagao de calculo

¢ dada por um diagrama parabola-retangulo, na regiao de com

pressio e, mnulo na regiao de tragio, uma vez que qual-
quer resistencia do concreto a tragao @ desprezada, figu-
ra 2.1,2.

Algebricamente, a relagao o-¢ de calculo pode ser

expressa por:

o, = -0,85fcd para —0,QOZ>€c>-0,0035 ~(2.1.1)




0 |

0’.5 fcd e } ﬁ
| |
! I
| I
1 |
1 |
! i
1 |
| |
I I
| |
z | S

-0,002 - -0,0035

Fig. 2.1.2 - Diagrama tensao-deformagao
de calculo para o concreto.

Q
It

850f ,(1+250e )e para 0>€_>-0,002 (2.1.2)
c. = 0 para €. >0 (2.1.3)

0 coeficiente 0,85 recomendado por todas as mnor-
mas mais recentes, como fator de redugao da resistencia ca-
racteristica do concreto, deve-se, sobretudo, a ensaios fei
tos por H. Rish (Boletim n® 36, CEB-1962). Tais ensaios per
mitiram concluir que a redugao de resistencia do concreto
devida a cargas de_longa duragao pode, simplificadamente,ser
tomada da ordem de 157 daquela correspondente a carregamen-
tos de curta duragao.

Os valores -0,002 e -0,0035 correspondem aos limi
tes maximos de deformagoes permitidos para o concreto e se-
rao tratados com mais detalhes em 2.3.3. Quanto ao sinal ne
gativo, o mesmo e mantido para caracterizar encurtamentos
e tensoes de compressao, evitando-se analises particulares
para atribuir o sinal dos esforgos resultantes e, facilitan
do portanto os calculos automatizados.

' 0 uso do diagrama parabola-retangulo, figura 2.1.2,
para representar a relagao tensao/deformagao no concreto, con
duz a um calculo pratico sem grandes complicagoes, sendo in

clusive valido para qualquer forma de segao transversal.

2.2 - Diagramas tensao-deformacao (0-€) para os agos

De acordo com a configuragao do diagrama tensao-
-deformacao, obtida em ensaios dellaboratorio, os agos divi

dem-se em duas classes:




- Ago classe A, laminado a quente, com escoamen-

to definido, caracterizado por patamar no diagrama tensao-

-deformpagao, figura 2.2,1,

oy

Fig. 2.2.1 - Diagrama tensao-deforma-
gao para o ago classe A.

- Ago classe B, encruado por deformagao a frio,
com tensao convencional de escoamento, definida por uma de

formagao permanente 2% , figura 2.2.2.

ol
€
4 -
0| 2%
Fig. 2.2.2 - Diagrama tensao-deforma-

¢ao para o ago classe B.
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Nos agos classe A, o limite de elasticidade, 0
limite de proporcionalidade e a tensao de escoamento do pon
to A da fig. 2.2.1, sao praticamente coincidentes.

Nos agos classe B, o ponto A define o limite de
proporcionalidade e o ponto B corresponde a tensao de es-
coamento convencional.

Tanto para os agos classe A quanto para osde clas
se B, a NBR-6118 adota o modulo de deformagao longitudinal,

Es’ igual a 210000 MPa, e admite ainda um comportamento na

compressao simétrico ao comportamento na tragao.

2.2.1 - Diagrama de calculo do ago classe A

A NBR-6118 permite simplificar o diagrama carac-
teristico 0-¢£ do ago classe A, figura 2.2.1, adotando-se o
diagrama tipico de material elasto-plastico perfeito, figura

2.2.3, obtido dividindo-se as ordenadas dafigura 2.2.1 por

um coeficiente de minoragao, Y_.

A s e e o e s o o e

-3,5%o

53 0
‘ 10%o
|
I
i
|
|
|
|
|
1

Fig. 2.2.3 - Diagrama tensao-deformagao de calculo para o

ago classe A.
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No diagrama o-¢ da figura 2.2.3, observa-se que
a tensao varia linearmente até a deformagao especifica al-
cangar o limite de escoamento € g° mantendo-se constante
deste ponto em diante. Com relagao ao maximo alongamento e
encurtamento especificos permitidos, limitou-se em 10%Z e
-3,5% , respectivamente, valores estes prescritos na NBR-
-6118,

2.2.2 - Diagrama de calculo do ago classe B

No caso do ago classe B, segundo a NBR-6118, o
diagrama adotado para a relagao 0-€ de calculo & o apresen

tado na figura 2.2.4, no qual se destacam tres trechos:

TRECHO 1 - Linear ateé um valor da tensao o, = 0,7fyd;
TRECHO 2 - Curvo, entre o ponto definido pela tensao
OS = ()’7fyd. e o ponto correspondente a tensao de es

coamento convencional, cuja expressao analitica
¢ dada, segundo a NBR-6118,por uma parabola do

2Q grau, isto e,

o lo_|

s 1 s 2 s
E = = 4+ = ( -0,7)". (2.2.1)
s ES 45 fyd IU l
s
ou em sua forma inversa
> - 22,5f
g = S . f [0,7 - yd
s yd E
legl s
s
2 1
+ b/(zz’Sfyd/Es_Q’7) +45]€S|—0,49 }\(2;2.2)
onde fyd = fyk/Ys sendo fyk a re31§tenc1a caracterls

tica do ago, e
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TRECHO 3 - Patamar de escoamento valido a partir do ponto

onde a tensao g atinge o valor fyd'

o,
o PARABOLA 00 27 OMAV E0.(2.2.8)
TRECHO § _
"
|
|
|
i
|
|
|
|
3
|
30%e
Fig. 2.2.4 - Diagrama tensao-deformagao de calculo para o

ago classe B.

0 inicio do patamar de escoamento convencional

corresponde a uma deformagao especifica dada por

2% + fyd/ES (2.2.3)

Também para os agos os sinais, das tensoes de
compressao e encurtamentos serao negativos, e as tensoes
de tragao e alongamentos positivos, pelos motivos anterior

mente citados.

2.3 - Hipoteses relativas ao estado de deformagoes

As hipoteses basicas adotadas para o dimensiona-
mento e verificagao de segoes transversais de pegas de con

creto armado, no estado limite ultimo, relativo a ruptura
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do concreto ou a deformagao plastica excessiva do ago, po-

dem ser resumidas nos seguintes itens:

2,3.1 - Manutencao da segao plana

As secoes transversais planas, antes do carrega-
mento, permanecem planas até a ruptura, implicando em uma

distribuigao linear das deformagoes na segao.

Com esta hipotese, as deformagoes normais especi
ficas sao, em cada ponto, proporcionais a sua distancia a
linha neutra da segao; inclusive quando a pega alcanga o

estado limite ultimo, desde que se tenha, segundo FUSCO (%D,
uma relagao 2,/d>2, sendo % a distancia entre as segoes de

momento fletor nulo e d a altura util da segao transversal.

2.3.2 - Solidariedade dos materiais

A deformagao especifica em cada barra da armadu-
ra € a mesma do concreto adjacente, pois admite-se a per-

feita adereéncia entre o ago e o concreto.

2.3.3 - Encurtamentos maximos do concreto e alongamentos

maximos das armaduras

Mostrou-se no item 2.1 que na compressao axial
os concretos atingem picos maximos de tensces para deforma
goes de 2% . Contudo, na flexao simples, sua maxima capaci
dade de absorver momentos fletores e proxima da deformacgao
de 3,5% , variando na compressao excentrica, conforme figu
ra 2.3.1.

Para a armadura tracionada o limite de deformagiomé
ximo permitido foi arbitrado em 10% , valor este que esta
muito aquem da ruptura dos agos. Entretanto, tal valor

leva o concreto a atingir sua capacidade maxima no que



=15~

£
5
B

¥ /I'J'

tucuurnututd?]

Fig. 2.3.1 - Deformagao do con
creto comprimido.

diz respeito a aberturas de fissuras, comprometendo a
capacidade de resistencia da pega.

Para melhor entender os limites descritos para
as deformagoes em uma pega de concreto armado,sintetizam-se,
na figura 2.3.2, todas as possiveis configuracoes ultimas
do diagrama de deformagoes especificas, ao longo de uma se

cao transversal.

Seglo .
Tronsversal ALONSAMENTOS o ENCURTANENTES

Fig. 2.3.2 - Dominios de deformagoes.
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Na figura 2.3.2 estao definidos seis dominios de
deformacoes. Os dominios 1 e 2 sao fixados pelo ponto A,sen

do caracterizados por:

DOMINIO 1 - Tragao axial e tragao com pequena excentrici-

dade,sem tensoes de compressao, e

DOMINIO 2 - Flexao simples ou composta sem ruptura do con-
creto comprimido e com o maximo alongamento per

mitido na armadura. .

Os dominios 3, 4 e 4a sao fixados pelo ponto B, sendo ca-

racterizados por:

DOMINIO 3 - Flexao simples com segao normalmente armada ou
flexao composta, com a simultaneidade de escoa
mento do ago tracionado com tensao de ruptura

no concreto,

DOMINIO 4 -~ Flexao simples com segao super-armada ou fle-
xao composta, com o concreto atingindo a tensao

de ruptura antes que o ago entre em escoamento, e

DOMINIO 4a- Flexao composta com as armaduras comprimidas.

- . - . 3 -
0 dominio 5 esta fixado pelo ponto C, estando nele inclul-
do o caso de compressao nao-uniforme, sem tensoes de tra-

gao.

Os diagramas de deformagoes referentes aos dife-
rentes dominios variam desde a reta a, correspondente a tra
¢ao uniforme, ate a reta b, correspondente a compressao u-
niforme.

E oportuno mostrar que a partir dos valores limi
tes 10% , 3,5% e 2% , dados na figura 2.3.2,podem-se enqua
drar os 6 dominios estudados em apenas 3 regices bem defi-
nidas, figura 2.3.3.

A regiao I e definida pelo limite de deformacgao

"de 10% na armadura mais tracionada, podendo a fibra de con-

creto menos tracionada variar entre deformagoes de 3,5% e
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ALONGAMENTOS ENCURTAMENTOS

Fig. 2.3.3 - Regioces de deformagoes.

107, , mostradas na figura 2.3.3, englobando assim os domi-
nios 1 e 2, anteriormente definidos. A segunda regiao e ca-
racterizada pela deformacao maxima (encurtamento), 3,5% da
fibra mais comprimida da pega, podendo as deformagoes na ar-
madura mais tracionada variar entre 107, e zero, assim a re-
giao II engloba os dominios 3, 4 e 4a. A regiao III e carac-
terizada pelo encurtamento maximo de 2% , para as fibras dis
tantes 3/7 de h da borda mais comprimida da peca, coincidin-
do portanto com o dominio 5, sendo usada para pegas totalmen

te comprimidas.
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3. NOQEES BASICAS SOBRE O COMPORTAMENTO DE BARRAS COMPRIMI-
DAS

Encontra-se neste capitulo, um estudo de barras
fletidas, com o emprego da expressao exata e simplificadada
curvatura. Alem disso, mostra-se aqui como a consideragao
da linearidade ou nao-linearidade fisica dos materiais afe-
ta o diagrama de momento intermo-curvatura.

Faz tambem parte deste capitulo o estudo das pos
siveis configuragoes de equilibrio de uma barra fletida,des
tacando-se a caracterizacao ou nao do fenomeno da instabi-
lidade em barras esbeltas, submetidas a compressao centrada
e excentrica.

Os estudos aqui desenvolvidos sao de fundamental
importancia para entendimento dos capitulos subsequentes,po
dendo ser encontradosem literaturas especializadas: FUSCO
(1981); ZAGOTTIS(1980); CEB/FIP(1978) , contudo, sao apre-
sentados neste texto,para evitar grandes consultas as refe-

rencias citadas.

3.1 - Relagoes basicas

Considerando-se a barra da figura 3.1.1,verifica-

se que seu eixo, inicialmente reto, sob agao de carregamen-




tos crescentes, torna-se uma curva, denominada linha elas-

tica, devido ao fato de as segoes transversais da barra se

v ~ » »
deformarem. Dai, desprezando-se as deformagoes axiais e ad

mitindo-se a validade da hipotese citada em 2.3.1l,além da
consideragao de pequenos deslocamentos, & possivel, com o
auxilio da figura 3.1.2, colocar a curvatura de uma segao
transversal qualquer, da barra fletida, em fungao da defor

magao de uma fibra genérica, €, assim:

1/r = 92 - % (3.1.1)

Fig. 3.1.1 - Deformada de uma_barra
submetida a felxao com
posta.

De outra forma, sabe-se, do calculo diferencial,

que a expressao exata da curvatura & dada por:

2 2
_ dv/dx
1/r = 377 (3.1.2)

[1+(dv/dx)2}"

Na expressao acima, para pequenos deslocamentos,

. - 2
casos usuais da pratica, pode-se desprezar o termo (dv/dx)",
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" /e
- - ]
y
e -
€y
a) Posiglo deformoda b) DeformagcSes
Fig. 3.1.2 - Curvatura na flexao.
em presencga da unidade, resultando a equagao diferencial
simplificada da curvatura
1/r = dzv/dx2 (3.1.3)

Igualando as expressoes (3.1.1) e (3.1.3) e con-
siderando a figura anterior, com as convengoes de sinais ne
la indicadas, pode-se escrever a derivada segunda da elasti
ca, dzv/dxz, em fungﬁo das deformagaes das fibras extremas
da segao transversal, assim:

2 € ,—E

_d"v _ el “c2 ‘
l/r = 7 = T (3.1.4)

dx

No caso de barras de concreto armado, com deforma
goes extremas €, mo concreto comprimido e €, na armadura de

tragao, resulta

1/r =4 ¥ - 8 _¢ (3.1.5)
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onde d representa a altura util da segao transversal,

Admitindo-se comportamento eldstico linear dos ma
teriais, as tensoes e deformagoes serao dadas pelas conheci
das expressoes da Resisténcia dos Materiais (TIMOSHENKO.,1970) ,
possibilitando escrever a equagao diferencial simplificada

da curvatura (3.1.3), como uma fungao linear do momento in

terno resistente,

d2v MI
llr =‘—.7=ﬁ (301.6)
dx’

sendo esta, a equagao diferencial da linha elastica das bar

ras fletidas, no regime elastico linear.

Por outro lado, para materiais que tenham um com-
portamento elastico nao-linear, figura 3.1.3a, ou elasto-
plastico, figura 3.1.3b, caso do concreto armado, as ten-
soes nao mais serao proporcionais as deformagoes. Com isto,
as expressoes da Resisténcia dos Materiais nao mais serao

validas, e consequentemente, nem a expressao (3.1.6).

ol o

DESCARGA

@) Material eldstico ndo-linear b) Maoterial elosto - pidstico

Fig. 3.1.3 - Diagramas tensao-deformagao.

Embora o concreto tenha um comportamento elasto-

plastico, com relagao tensao-deformagao dependente da histd
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ria do carregamento aplicado, o diagrama proposto pela NBR-
6118 apenas considera uma relagao biunivoca entre essas .duas
grandezas, para qualquer que seja o instante considerado,
desprezando, portanto,possiveis efeitos residuais.
Considerando valida a distribuigao de deformagoes,
dada na figura 3.1.4, podem-se calcular as curvaturas das se-
goes transversais de barras fletidas, usando-se a expressao
(3.1.4) ou qualquer outra relacao compativel com a citada

figura. Por exemplo:

l/r = ——— (3.1.7)

Al

LUAVIZ#]A
L

— ——| . . ; . —’L'“‘h

—tL.N

y>0
—

Deformagdes Tensles Secdo Transversal

Fig. 3.1.4 - Dlstrlbulgao de tensoes e deformagoes numa se-

¢ao homogenea de matérial elastico nao-linear.

Conforme ja citado, devido a resposta nao-linear
dos materiais, o momento interno resistente nao mais sera u

ma fungao linear da curvatura, isto € ,
1/r # M7 /EI

passando a ser dado pelo calculo direto da resultante de

tensoes correspondente a momentos

h/2
MI =/ Ovy.dA (3.1.8)
-h/2
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o que permite concluir que, devido a nao-linearidade fisica

dos materiais, figuras 3,1.3, o momento interno resistente
- ~ ~ .
passara a ser uma fungao nao-linear da curvatura,

As figuras 3.1.5 a e b mostram os esbogos dos

diagramas, momento interno resistente - curvatura, para bar

ra no regime elastico linear e elastico nao-linear, respec-
tivamente. O caso nao linear tera um estudo completo no Ca-

pitulo 4, devido a suaimportancia no estudo de instabilidade

de barras comprimidas.

M, | " |
H
1 ’Wﬁ
ux=/o.y TY AN 3
-h/
2
LN 3
’l/r ] :l/r
a) Regime eldstico linear b) Regime eidstico ndo-linear
Fig. 3.1.5 - Diagramas de momento interno-curvatura.
3.2 - Consideragoes sobre o uso da expressao exata da curva
tura

0 uso da expressao exata da curvatura (3.1.2), Pa
ra calcular os deslocamentos do eixo de uma barra fletida,
afeta diretamente o momento externo quando se consideram
os efeitos de 22 ordenm.

Para que o leitor possa perceber claramente o com
portamento da fungao momento externo, na compressao excén-
trica ou centrada usando a expressao acima citada, admi-
tem-se as configuragoes fletidas de equilibrio dadas nas fi

guras 3.2.la e b.
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] [ v PoPer

]
—— ——— —— — ——— —— i Aot el _._.‘b-
'

a) ¢e#£0 ble=0

Fig. 3.2.1 - Configuragoes fletidas de equilibrio.

Para a barra fletida da figura 3.2.l1a o momento
externo atuante e dado, em cada ponto, por

M, = P(e+v) (3.2.1)

cujo valor maximo vale

M, = P(e+a) (3.2.2)

Considerando a relagao (3.2.1) e a expressao exa
ta da curvatura (3.1.2), pode-se chegar a relagao momento
externo-curvatura, que necessariamente & uma relagao nao 1i
near, cujo diagrama tem a forma indicada na figura 3.2.2a.

Particularizando o estudo anterior, para o caso de
compressao centrada, e = 0, figura 3.2.1b, obtém-se um dia-
grama do tipo mostrado na figura 3.2.2b, ficando constatada,
também aqui, a nao-linearidade da fungao momento externo-cur
vatura.

Chama-se aatm@Eo;mra o fato de que a considera-

¢ao da expressao exata da curvatura em nada afeta o momen-
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.c’ I
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Pe ) y
l/ r
- /T I ot
I.n'/g' i
ale# O blex=0
Fig. 3.2.2 - Diagrémas momento ‘externo-curvatura,
to interno resistente, pois, conforme estudo feito no item

3.1, o mesmo depende somente da consideragao da linearidade
ou nao-linearidade fisica dos materiais da barra.

Apesar do uso da equagio exata da curvatura (3.1.2)
nao ser o objetivo deste trabalho, serao ressaltadas as situa

-~ - . - .

¢oes onde seu uso for necessario. Alem disto, apresenta-se
em 3.4 o estudo das possiveis configuragoes de equilibrio
considerando os diagramas de momento extermo-curvatura, ob-

tidos anteriormente com uso da citada equagao.

3.3 - Consideragoes sobre o uso da equagao diferencial sim-

plificada da curvatura

Os estudos de barras fletidas, de concreto armado,
levando-se em conta os efeitos de 22 ordem, com o uso da ex
pressao simplificada da curvatura (3.1.3), satisfazem os ob-
jetivos deste trabalho e evitam as dificuldades dos proble-
mas matematicos decorrentes do emprego da equagio exata
(3.1.2).

Inicialmente, serao consideradas as aplicagoes da
equagao simplificada da curvatura, acima citada, nos estu-

dos de barras esbeltas, no regime elastico linear, submeti-




-26-

das a flexao-composta, Em seguida, serao particularizados
tais estudos para o caso de compressao centrada. Em ambos
os estudos serao mostradas as particularidades decorrentes
da utilizagao da equagao simplificada (3.1.3), no lugar da
equagao exata (3.1.2).

Para se atingirem os objetivos  propostos,  con-
sidere-se inicialmente configuragao fletida da barra da figu
ra 3.2.1la e a expressao do momento externo (3.2.1). Com is
to, e considerando a manutengao do equilibrio dado pela con

digao
M =M (3.3.1)

em cada secao da barra, pode-se escrever a equagao diferen
cial simplificada da curvatura (3,1.6), no regime elastico

linear

l/r = —5 = - ————— | (3.3.2)

2 P
-2 (3.3.3)
chega-se a equagao
d2 2 2
Z + kv + ke = 0 , (3.3.4)
dx

cuja solugao geral, segundo o calculo diferencial, €

v(x) = Clsenkx + Czcoskx - e (3.3.5)

Impondo-se as condigoes de contorno da barra da
figura 3.2.la, chega-se facilmente a expressao da flecha mé

xima



- (l-cosk?l),e

T (3.3.6)

Vé-se que, o uso da equagao diferencial simplifi-
cada da curvatura (3.1.3), na flexao composta, regime elas-
tico linear, permite o calculo das flechas da configuragao
fletida de equilibrio, equagao (3.3.5). Contudo, quando
coskf > o, tal uso 1leva a uma indeterminagio, conforme mostra
a equagao (3.3.6).

No caso de compressao ;entrada, admite-se inicial
mente que,sob agao de um carregamento crescente, pode ser
atingido um estado limite, a partir do qual, no regime elég
tico linear, a forma estavel de equilibrio passa a ser a
configuragao fletida, com C, # 0, figura 3.2.1b.

Particularizando o estudo anterior para o casode
compressao centrada, isto e, fazendo e = 0 na equagao (3.3.2),
obtém-se, para solugcao da equagao diferencial simplificada
da linha elastica, segundo o calculo diferencial, a expres-
sao

v(x) = Clsenkx + Czcoskx (3.3.7)
onde, impohdo-se as condigoes de contorno da barra da figu-

ra acima citada, obtém-se

ara x 0 » v=0, 1logo C, =0 (3.3.8)
P 2

para x £ —+ dv/dx = 0, 1logo C.,kcosk& =0 (3.3.9)

1

Como C1 deve ser obrigatoriamente nao-nulo, para que exis
ta a configuragao fletida de equilibrio na compressao .cen-

trada, a equacao (3.3.9) s0O se verifica para

cosk® = 0 ' (3.3.10)

onde o menor valor do arco que verifica a equagao acima &

k& = w/2 (3.3.11)
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Substituindo a expressao (3.3.11) em (3.3.3), obtem-se

2
(3.3.12)
(28)
que representa o menor valor da carga capaz de levar a

barra da figura 3.2.1b a atingir um estado limite, a par-
tir do qual a forma reta de equilibrio e instavel. A par-
tir deste valor da carga, chamado rde carga critica de Euler,

Pér’ ou carga de flambagem, surge a configuragao fletida de

equilibrio estavel, que so e determinada com o emprego da

expressao exata da curvatura.

0 denominador (22)2 representa o quadrado do com
primento de flambagem, para o caso estudado. Para quaisquer
outras vinculagSes, chega-se a mesma carga critica,desde que
esta seja escrita em termos do comprimento de flambagem 2e

da barra

P = : (3.3.13)

Do estudo feito, chama-se a atengao para 0s resulta
dos obtidos com a utilizacao da equacao simplificada da cur
vatura (3.1.3), pois, para coskf*0, as flechas obtidas com
uso da equacao (3.3.6) tenderiam aoinfinito, levando-se a a
creditar que a carga critica de Euler teria algum signifi-
cado fisico na flexao composta, figura 3.3.1.

Este fato contudo nao & verdade, conforme se com-

prova, utilizando a equagao exata da linha elastica

2 2 .
1/r = d v/dx 575 = K2y - ke, (3.3.14)
, 2 /2 1
[1+(av/an)?]
ou, a figura (3.3.2) obtida desta, onde se verifica que,

‘na flexao composta de pilares, no regime elastico linear jao
ocorrera problema de instabilidade de equilibrio, conforme

sera mostrado com mais detalhes em 3.4.
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Fig. 3.3.1 - Flechas na flexao composta,
utilizando a equagao simpli
ficada da curvatura.

a
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' Vh:O,l
[
n=0,05
| .
/h=0,01
|
3
H
- P
T 1 /%r
Fig. 3.3.2 - Flechas na flexao composta

utilizando a equagao com-
pleta da curvatura.

Com relagao a compressao centrada, o uso da equa-
gao simplificada da curvatura (3.1.3), na expressao da li-
nha elastica, permite, como se viu, o calculo da carga cri-
tica,mas tem o inconveniente de tornar as flechas da confi
guragao fletida de equilibrio indeterminadas, figura 3.3.3,
cujo calculo requer o uso da equagao exata da curvatura

(3.1.2).

B~ L ~ et o e
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Fig. 3.3.3 - Emprego da expressao simplifi-
cada da curvatura na compres-
sao centrada.

3.4 - Estabilidade e instabilidade das configuracoes fleti-

das de equilibrio-regime elastico linear

Os estudos ligados a estabilidade e instabilidade
das configuragoes fletidas de equilibrio, para o caso de fle
xao composta, figura 3.2.la, no regime elastico linear, com
a consideragao da expressao exata da curvatura, serao fei-
tos comparando-se graficamente o diagrama de momento ex-
terno-curvatura da figura 3.2.2a com o diagrama de momento
interno resistente-curvatura que, no regime elastico linear,
e dado pela figura 3.1.5a.

Desta comparagao, figura 3.4.1, constata-se que,
para qualquer valor do carregamento, admitindo-se que nao
ocorra ruptura do material, existira sempre uma configuracao
de equilibrio caracterizado por

1.1

r r

tal que Me'= M (3.4.1)

(o) 1

ou melhor, havera sempre o cruzamento dos diagramas de Me e

MI.
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Fig. 3.4.1 - Estabilidade na flexao composta-
regime elastico linear.

flo) 'rl1)

Para verificar se esta configuracao fletida & de

equilibrio estavel ou instavel, basta dar pequenas pertur-

bagoes de posicao a configuragao de equilibrio % = %(o)"

mostrada na figura 3.4.1., Assim sendo, levando a barra da
figura 3.2.la a ocupar a posigao tal que % = %(1), verifi
ca-se na figura 3.4.1 que MI > Mg, significando que a bar
ra tende a voltar a configuragao de equilibrio % = %(0)'LS
vando agora a barra.a ocupar a posigao tal que % = %(2), ve

rifica-se também, na mesma figura,que M; < M_ , significan-
do que a barra tende a voltar a configuracao de equilibrio

% = %(o)' Deste estudo pode-se concluir que a configuragao

de equilibrio caracterizada por % = %(o)’ figura 3.4.1, e
estavel, nao existindo, pois, o fenomeno da instabilidade.
Particularizando o estudo anterior, para o caso
de compressao centrada no regimevelistico linear, figura
3.2.1b, tém-se as possiveis configuracoes de equilibrio,mos
tradas na figura 3.4.2. Estas configuragoes foram obtidas
comparando-se o diagrama de momento externo-curvatura , dado
na figura 3.2.2b, com o diagrama de momento interno resis-

tente-curvatura, anteriormente citado.

Analisando as possiveis configuracoes de equili-

brio, mostradas a seguir atraves dé raciocinio analogo ao usa

do na flexao composta, constata-se que, para valores do car
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o) m;>m, b) m; =m, chm<m,
Fig. 3.4.2 - Configuragoes possiveis de equilibrio na com-
pressao centrada - regime elastico linear.

regamento, tais que mj z ™, figura 3.4.2a e b, existe u-
- 3 0 had - . - . !
ma unica configuragao possivel de equilibrio para a barra

da figura 3.2.1b que & a forma reta, caracterizada por
% = 0, a qual e de equilibrio estavel. Entretanto, quandoo

carregamento atingir valores, tais que mj < m_ , tem-se,con

forme mostra a figura 3.4.2c, duas configuragoes possiveis
. . . 1 1
de equilibrio, uma caracterizada por T = 0 e outra por T =
1
r(o)’
Com relagao a configuragao reta, caracterizada

por = 0, figura 3.4.2c, verifica-se que,

Rl

1 1 1 ‘
v =40 | STy M M, (3.4.2)

ou seja, a barra tende a se afastar da configuragao reta
de equilibrio estavel, passando a uma configuragao reta de
equilibrio instawvel. Diz-se, para esta situagao, que a bar
ra atingiu um estado limite de equilibrio, sendo a carga
correspondente a esse estado limite chamada de carga criti
ca ou carga de flambagem, cujo estudo foi feito em 3.3.
Com relagao a configuragao fletida, caracteriza-
da por % = %(o)’ pode-se dizer que a mesma se deve ao fa-

to de que, para suportar agses externas, P > Pcr’ o eixo da

i L et A~ SRV e ot e
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barra flete, figura 3.2.1b, sendo esta a unica forma que
a barra encontra para produzir esforgos internos capaz de
resistir aos esforgos externos,

Com raciocinio analogo ao feito para a verifica-
cao da estabilidade da configuragao fletida de equilibrio

na flexao composta, chega-se a conclusao de que, tambem na

compressao centrada, regime elastico linear, a forma fleti
=1 B

r (o)
Resumindo o estudo da'compress;o centrada, pode-

da de equilibrio e estavel.

-se dizer que, quando o carregamento ultrapassar a carga
. . ~ 1 . -
critica, a configuragao reta T - 0 deixa de ser estavel,
passando a ser instavel e, ao mesmo tempo, surgem novas con

figuragcoes de equilibrio possiveis. Tal fenomeno & denomi-

nado flambagem que e caracterizado pelo aparecimento de um
ponto de bifurcagao do equilibrio, figura 3.4.3.

a
1 4
FORMA FLETIDA
ESTAVEL
FORMA RETA FORMA RETA ~l1’,
ESTAVEL INSTAVEL P
1 cr
PONTO DE BIFURCAEAD
oo eouiLismiO
Fig. 3.4.3 - Flambagem na compressao axial,

regime elastico linear.

3.5 - Flexao composta de barras esbeltas no regime elasti-

co nao-linear

Os estudos que aqui serao desenvolvidos merecem

atencao especial, por serem o centro de interesse deste tra

balho.
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Inicialmente, segundo estudo feito no item 3.1,
o fato de se considerar a nao-linearidade fisica dos mate-
riais da barra leva a uma relagao nao-linear do  momento
resistente-curvatura, conforme mostrado na figura 3.1.5b.

Por outro lado, admitindo-se que na flexao compos

ta a linha elastica seja senoidal, figura 3.5.1, tem-se

<
[}
V]

sen %— X (3.5.1)
e [

~ - .
Esta funcao e nula na extremidade da barra e tem
o maximo valor coincidente com a solugao da equagao diferen
cial aproximada da curvatura (3.3.7), constituindo uma apro

ximagao satisfatoria, em muitos casos praticos de engenha-

ria.

! | —v=a un-"-;'l‘-
i ]
|

i ! f,

I
|
|
I
|
{
|
—1
3
Fig. 3.5.1 - Flexao composta com linha e-

lastica senoidal.

Com isto, a expressao simplificada da curvatura
(3.1.3) pode ser dada pela segunda derivada de (3.5.1),

isto e,
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2 Y oo (e )? 5,2
T ;;T (T[ ‘e) oV (30 ’ )

de onde resulta, em valor absoluto
_ 2
v= (b /m) (3.5.3)

Sendo as rotagaes dv{dx despreziveis em face
da unidade, pode-se escrever a equagao do momento externo

(3.2.1) como uma fungao linear da curvatura,

M, = P.e + P.(Re/ﬂ)z.llr (3.5.4)

equacao esta que leva ao diagrama de momento externo-cur-
vatura da figura 3.5.2,

1

il A

Fig. 3.5.2 - Diagrama de momento externo-curvatura
na flexao composta com uso da equagao
simplificada da curvatura.

Na figura 3.5.3 estao representados os diagramas
momento externo-curvatura e momento interno-curvatura, to-
mados respectivamente das figuras 3.5.2 e 3.1.5b.

Ve-se que, enquanto o carregamento for menor que

a carga critica, havera sempre o cruzamento dos diagramas
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LI | "

AUPTURA B0
MATERIAL

'QWVf !

Fig. 3.5.3 - Instabilidade na flexo-compressao.

de Me e M caracterizando, conforme procedimento descrito ?

I’
em 3.4, uma configuragao fletida de equilibrio estavel. g
Quando o carregamento atinge o valor critico, a reta M, tan ,
gencia a curva de M, resultando uma configuragao de equi-
librio que, com o mesmo procedimento ja descrito anterior-
mente,verifica-se tratar de uma configuragao fletida de e-
quilibrio instavel.
Ultrapassado o valor Pcr’ verifica-se na figura
3.5.3 que o equilibrio & impossivel,uma vez que a reta M,
e a curva My tém andamentos divergentes.
Do estudo feito, pode-se dizer que a considera-
gEo da nao-linearidade fisica dos materiais desencadeia,
na flexao composta, o fenomeno da instabilidade que,no ca
so, e caracterizado pelo aparecimento de um ponto de tan-
gencia dos diagramas de M, e MI’ a partir do qual o equili
brio e impossivel.
0 comportamento de uma barra submetida a flexao
composta, no regime elastico naé-linear, pode ser visuali-
zado na figura 3.5.4, onde o ponto B nao corresponde a u-
ma mudanga da configuragao de .equilibrio estavel, mas, sim,

a uma reversao do andamento das deformagSes (FUSCO,1981).



§ - PONTO DE REVERSAD
®AS DEFORMACOES

-
o s e v - - — —

cr

Fig. 3.5.4 - Deformagoes na flexao composta - regi
me elastico nao-linear.
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4. DIAGRAMA MOMENTO FLETOR - FORGA NORMAL - CURVATURAOPNié)

A determinagao exata da relagao M-N-1/r @ de
fundamental importancia para dimensionamento e estudo da
estabilidade das pegas de concreto armado onde a nao-linea
ridade fisica e geometrica nao podem ser negligenciadas.

Encontram-se, neste capitulo, as expressoes mate-
maticas e o estudo dos limites para variagao dos parametros
necessarios para determinagao da relagao acima citada. Alem
disso, apresenta-se o algoritmo que foi usado para elabora-
cao do programa dado no Apendice. Esse programa calcula o]
momento fletor que uma dada segao de concreto armado absor
ve, em fungao da curvatura que a deformagao da barra  pro-
duz, na segao considerada, devido a cada forga normal fixa-

da.

4.1 - Estudo da relagao eixo neutro-curvatura

Admitindo-se a validade da hipotese dada em 2.3.1
e respeitando os limites Ultimos de deformagoes do concre-
"to e do ago, pode-se escrever, considerando a posigao defor
mada de uma segao transversal de concreto armado, figura

4.1.1, a expressao que leva a curvatura da segao ao valor

maximo permitido,

|
|
§
|
§
¥
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3,57oo +107% (4.1.1)

1.
T d ’

que em sua forma adimensional fica:

h _0,0135 4.1.2

T (1-6) ( )
onde,

5 = (4.1.3)

sendo, d' a distancia do centro de gravidade da armadura a-

té a borda mais proxima da segao e h a altura da segao trans

versal.
€ Ay
c2£3,5%o [/'
\" LN
R L l..(:.ﬁd h
\ d
Ay

Fig. 4.1.1 - Deformagoes maximas permitidas numa segao de

concreto armado.

‘Para caracterizar uma posigao generica do diagra-
ma de deformagao de uma segao, figura 4.1.2, & necessario,
além de admitir a distribuigao linear de deformagoes,adotar
um valor para a curvatura da seg;o, tal que o valor maximo
dado pela expressao (4.1.1) nao seja ultrapassado. Aléem dis
so, € necessario adotar a profundidade da linha neutra atra
ves da atribuigao de um valor para o coeficiente adimensio-

nal Bx definido por:
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B = (4'104)

X

=l b

onde o valor de Bx e adotado dentro do intervalo ]- o, + w[
e x'e a distancia da fibra extrema mais comprimida da se-

¢ao, ate a linha neutra, orientada conforme figura 4.1.2.

" [

€
T
LN
" .
N ) - L.C6.
<
L f
\.A.
Fig. 4.1.2 - Posigao genérica de uma secao de concreto

armado, apos a deformacgao.

Com isto, tem-se determinada uma posigao generica
de uma secao. apos a deformagao, conforme mostrado na figu-

ra 4.1.2.

4.2 - Compatibilidade de deformagseé
§

A figura 4.2.1, mostra as deformagoes de uma se-
cao de concreto armado, juntamente com o sistema de coorde-
nadas considerado.

Por compatibilidade geometrica das deformagSes,fi

gura 4.2,1, tem-se:

fe2 _ e _ _ s 317 (4.2.1)
wx Y7 h-d'-x = h-x

onde
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5& TRACAD

h—

\\\\‘._—

‘o
Fig. 4.2.1 - Diagrama genérico de deformagoes de uma segao
de concreto armado.

€.p ~— representa a deformagao especifica na borda de concre

to com maior deformagao de encurtamento;

Es - representa a deformagao especifica na armadura tracio
nada;
83/7— representa a deformagao especifica na fibra de concre
. 3 » . .. ~
to, distante 7 h, da borda mais comprimida da secgao;
€ - representa a deformagao em uma fibra generica, distan

te y do centro geométrico da segao.

A igualdade (4.2.1) permite escrever a deforma-
cao da fibra generica € em fungao da deformagao do concre-
to

(y-y )

em fungao da deformagao na armadura ,

e (y-y,)
€ = —_T—h—d = ’ . (4.2-3)

ou em funcao da deformagao da fibra distante 3/7 h da borda

mais comprimida,

(y-yo)
€= 8397 T3

—7- h-x

(4.2.4)
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Usando ainda a figura 4.2.1, podemse escrever as

deformagSes €c2’ es e €3/7, em fungﬁo da curvatura 1/r da

secao,
- -1
€C2 - T X 1 (4-2.5)
1 '
ey = $(h-d'-x), (4.2.6)
1.3 .
E:3/7 = ?(7’ h X) » (4'207)

Substituindo qualquer uma das expressoes (4.2.5),
(4.2.6) ou (4.2.7), em (4.2.2), (4.2.3) ou (4.2.4), respec-
tivamente, chega-se a expressao da deformacao especifica de

uma fibra generica ¢, em funcao da curvatura 1l/r
e = L(y-y ) (4.2.8)
- o e 2.
Considerando-se a figura 4.2.1, pode-se escrever
y, = X~h/2 (4.2.9)
Substituindo (4.2.9) em (4.2.8) e usando-se, a-
lem de (4.1.4), a expressao que define, em termos adimensio
nais, a posigcao da fibra generica da segao,
B = y/h (4.2.10)
y
tem-se:
- b L (4.2.11)
e = (B, + 3 B,)

Fazendo-se,
B+ 1/2 =B, (4.2.12)
y o

e substituindo-a em (4.2.11), chega-se a
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R =2

c = 2 (B,"8,) (4.2.13)

Esta ultima expressao permite calcular a deforma-
cao em uma fibra genérica da segao transversal, para uma da

~da curvatura e posigao da linha neutra.

4.3 - Estudo do intervalo de variagao do parametro Bx

Viu-se, no item 4.1, que o intervalo de variagao
do parametro B € de -® a +~, Entretanto, para evitar que
os limites Ultimos de deformagoes, dados em 2.3.3, sejam ul
trapassados, deve-se estreitar o intervalo acima citada. Is
to sera feito atraves da definigao de valores limites ad-
missiveis para a profundidade da linha neutra Bx da manei-
ra como segue:

Considerando a segao transversal dada na figura
4.3.1 juntamente com o eixo Bx que define, em termos adi
mensionais, a profundidade da linha neutra, tem-se defini-

dos tres intervalos:

a) Bx £ 03; b)) 0K Bx <1 ; c) Bx > 1.

A analise de cada um dos intervalos acima defini-
dos, sera desenvolvida a partir de uma dada curvatura da
secao transversal 1/r.

Para Bx < 0, o estado deformado da segEo transver
sal da pega € caracterizado pela regiao I do diagrama dado
na figura 2.3.3, ficando o limite inferior de Bx’ isto e, a
profundidade da linha neutra, determinada pela deformagao Gl
tima de tragao no ago, e, = 10% , uma vez que a segao trans
versal estara inteiramente tracionada, conforme ilustra a
figura 4.3.2.

A posig@o da fibra que da a condigao limite de

'deformagao para o caso em estudo, figura 4.3.2, pode ser

determinada, em termos adimensionais, pela expressao
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B0

o
(1 T
») h
1
¢}
B, N
Fig. 4 3.1 - Intervalos de variagao

do parametro B

L.N: . g1MITE INFERIOR OE By

B 1N
|

A,
- \
T ——=%«
%&
4— L.C6
5& By y
(+) (+)
T——— —
—tp-d
\A'
Fig. 4.3.2 - Deformagoes em uma segao inteiramente tra
cionada.
_ n/2-4' _ 4
By o 1/2 h (4.3.1)
que, substituida em (4.2.12), resulta
B = 1-6 (4.3.2)




Para que o limite ultimo de deformagao de tragao
no ago nao seja ultrapassado, a expressao (4.2.13), que da

a deformagao de uma fibra genérica da segao, deve obedecer

a seguinte inequagao:

£ =

1

(50—%3 < 10% (4.3.3)

Substituindo-se (4.3.2) em (4.3.3), obtem-se a ex

pressao que da o limite inferior do intervalo para varia-
cao do parametro B,» denotado aqui por Bxi

107
B.s >"B”%‘+ 1-6 (4.3.4)

Para 0 < Bx € 1, o estado deformado da segao trans
versal da peca & caracterizado pela regiao II do diagrama
dado na figura 2.3.3, ficando,pois, um limite superior de
B determinado pela deformagao dltima de compressao, na fi
bra de concreto da borda mais comprimida, €, = -3,5%. , 'uma
vez que a segao transversal estara parcialmente comprimida,

conforme ilustra a figura 4.3.3.

—T—— — ‘p’
\_ —+
, L TA,
Fig. 4.3.3 - Deformagoes em uma segao parcialmente comprimi

da.
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A posigao da fibra, que da a condigao limite de
deformagds, € = -3,5% , & dada, sepundo a expressds(4.2.10)
e figura 4,3.,3, pelo valor adimensional

By = -1/2 (4.3.5)

que, substituido na expressao (4.2.12), resulta

B =0 ' (4.3.6)

Para evitar que o limite Gltimo de deformagao de
compressao na fibra de concreto da borda mais comprimida
da secao, €c = -3,5% , seja ultrapassado, a expressao(4.2.13)

deve obedecer a seguinte inequagao:

h
€ = —
r

(BO-BX) > - 3,5% (4.3.7)

Substituindo-se (4.3.6) em (4.3.7), obtem-se a ex
pressao que da um limite superior do intervalo para variagao
do parametro Bx, denotado aqui por Bxs

1

Bg < §L§§L (4.3.8)

1

Finalmente, para Bx > 1l, o estado deformado da se
cao transversal da pega & caracterizado pela regiao III do
diagrama dado na figura 2.3.3, sendo,nesse caso, um segundo
limite superior de B_, determinado pela deformagao ultima
de compressao na fibra de concreto, distante % h a partir
da borda mais comprimida, €3,7 -27% , cuja posicao na se-
¢ao transversal & dada, segundo a expressao (4.2.10) e a

figura 4.3.4, pelo valor

sy = - 1/14 (4.3.9)

que substituido em (4.2.12) da




Fig. 4.3.4 - Deformagoes em uma segao inteiramente comprimi-
da.
Bo = 3/7 (4.3.10)

Para atender a condigao de deformagao citada an-
teriormente, a expressao (4.2.13) deve obedecer a seguinte inequacao,
h
e =— (B -B.) > - 2% (4.3.11)

T o X
Substituindo (4.3.10) em (4.3.11), obtem-se um se
gundo limite superior para variagao de Bx, denotado aqui por

B8 e dado pela expressao
xs,

27
Bxsz < h/T + 3/7 (4.3.12)

Do estudo feito, conclui-se que a escolha da ex-
pressao (4.3.8) ou . (4.3.12), para determinar o limite supe
‘rior do parametro Bx, que sera denotado por Bxs’ depende de
qual dos limites de deformagoes de compressao, dados na fi-

gura 2.3.3, €& atingido primeiro.
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4.3.1 = Exemplo numerico

Para melhor entender o exposto no item 4.3, apre-
senta-se um exemplo numerico, mostrando como se determina
os valores que limitam o intervalo para variagao do parame-
tro Bx, que da a profundidade da linha neutra, respeitan-
do os limites @ltimos de deformacoes dados em 2:3:3.

Considera-se, para tal, o seguinte problema:

Deterﬁinar, para a segao transversal da figura

4.3.5, o intervalo de variacao do parametro Bx, para o0s se

guintes valores da curvatura 1l/r:

a) 1/r = 2,5x10°°
_ -5
b) 1/r = 8,75x%x10
-4
c) 1/r = 1,25x10
Tais valores foram convenientemente escolhidos

para possibilitar que os limites ultimos de deformagoes no

concreto, dados em 2.3.3, pudessem ser alcangados.

J////,—--—A.=30cm'
-

[ 3cm
40¢cm
\ Sem
lbcmW\\\¥-.—A.'30cu3
I )
Fig. 4.3.5 - Segao transversal de uma

barra de concreto armado.

Usando-se as expressoes (4.3.4), (4.3.8) e (4.3.12),

respectivamente, obtém-se os resultados mostrados na tabela 4.3.1.
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Tabela 4.3,1 - Valores limites de Bx

LIMITE INFERIOR DE LIMITE SUPERIOR DE Bx(Bxs)
R Bx(Bxi)
_ 0,010 _ 0,0035 0,002
CASO h/l’ BXi 2> - h/r + 1-6 Bxs1$ —h—F_ BXS2$ _171'— + 3/7
a |0,001 -9,075 3,5 2,43
b |0,0035 -1,93 . 1 1
c 0,005 -1,075 0,7 0,83

Interpretando-se graficamente os resultados obti-
dos anteriormente tém-se:

Para o caso a, o estado deformado da segao trans-
versal correspondente a cada um dos limites de Bx esta da-
do na figura 4.3.6. Nessa figura, observa-se que o limite
inferior de BX fica determinado pela relacao h/r = 17., e pela
deformagao ultima na armadura, 10% . Quanto ao limite supe-

rior, vé-se que o mesmo fica determinado pela deformagao ul

B, (=)
s
/‘ %, =0,001
0 I
§Qh
—
h
—— /
1 \ /’ %.o’wl
€, 210 %o
A, * P 7 Breo * Bug"2:43
| / (Limire surgmion ot B0
f by b +0,001
B+ ' 'tf‘ ‘
—— Byey =38
a)Segpdo Transversal ») DeformacBes

Fig. 4.3.6 - Extremos do intervalo do parametro Bx (caso a).
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tima, 2% , da fibra de concreto distante 3/7h da borda mais

comprimida da segao, e pela relagao citada.
Conélui-se,portanto, que o intervalo para varia-

cao do parametro B,» respeitando os limites Gltimos de de-

formagoes, dados em 2.3.3, e, neste caso,
-9,075 < Bx £ 2,43

Para o caso b, o estado deformado da segao trans-
versal correspondente a cada um dos limites de Bx esta da-
do na figura 4.3.7. Nessa figura, o limite inferior de Bx
fica determinado com .raciocinio analogo ao feito para o ca-
so a. Com relagao ao limite superior, ve-se que a relagao a
qui considerada, h/r = 3,5%,leva as deformagoes ultimas, na
fibra mais comprimida da segao, 3,5% , e na fibra distante
3/7h da borda mais comprimida da segcao, 2% , a serem atingi
das ao mesmo tempo, havendo,portanto,coincidencia entre os
dois limites calculados pelas expressoes (4.3.8) e (4.3.12).

Conclui-se, portanto, que o intervalo para varia-
gao do parametro By respeitando os limites ultimos de de-

formagoes, dados em 2.3.3, e,neste caso,
-1,93 < BX < 1

Bxt#) Bys =-193 (LimiTe inrFEmion o B,

/»A. ", =0,0035

% =0,0036

- pam 'an: * pn *

(Lmve susemion ae B)

14— — 4
\A. €10 %o

_px(”

e) Soclo Tronsversa! ») Deformagoses

Fig. 4.3.7 - Extremos do intervalo do parametro Bx(caso b)



Para o caso ¢, o estado deformado da segao trans-
versal, correspondente a cada um dos limites de Bx’ esta da
do na figura 4.3.8, onde se observa que o limite superior
de B_,quando a secao & parcialmente comprimida, e dado pela
relagao, h/r = 5% , e peladeformagao ultima de compressao 3,5%,
na fibra de concreto mais>comprimidavda secdao. Com relagao
ao limite inferior para variagao do parametro By pode-se di

zer que o mesmo fica determinado com raciocinio analogo ao

feito para o caso a.

*

Conclui-se,portanto,que o intervalo para varia-

cao do parametro By> respeitando os limites ultimos de de-

formagoes, dados-em 2.3.3, e, nesse caso,

-1,075 £ B_ < 0,7
X

—By; =-1,075
(LIMITE NFERIOR DE p‘i

‘px(-’ “/r'0,00S

7 pxn = pus= 07
/' (LimiTE surEmion DE B

\fxsz =0,83
1 1 % =0,005

B, (+

o) Segdo Transversal $) Deformogdes
Fig. 4.3.8 - Extremos do intervalo do parametro Bx(caso c)
4.4 - Equagoes de equilibrio - secgao retangular

Considerando valida a hipotese da conservagao da

segEo plana, arbitrando-se um valor para a curvatura 1/r e
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adotando-se a profundidade da linha neutra da segEo, ou me-

lhor, adotando~se o parametro Bx, dentro dos limites discu-
tidos em 4.3, a deformagao em uma fibra genérica da  segao
transversal de uma peca de concreto armado pode ser calcula
da com o uso da expressao (4.2.13). Com isto, pode-se obter
a distribuigao das tensoes resistentes, bastando que se uti
lizem as relagoes tensao/deformagao, dadas no capitulo 2.

A partir dos valores das tensoes, assim calcula-
dos, obtém-se os esforgos resistentes da secao & serem em-
pregados nas relagoes de equilibrio..

Para o caso particular de secao retangular e ei-
xo neutro perpendicular ao plano de simetria da pega, para
se ter flexao composta reta, os esforgos resistentes,Ny (nor

mal resistente) e My (momento resistente), podem ser dados,

com auxilio da figura 4.4.1, pelas seguintes expressoes:

H& i
® ®

5% . °
° ° —1 y —Py
. (+)
€,
a) Geometria ») DeformepSes c) Tensdes @) Resultontes
Fig. 4.4.1 - Deformagoes, tensoes e resultantes ao longo

de uma segao de concreto armado.

n

N; = R, + .Z RSi (4.4.1)
1=1
n

MI = M, + 'Z Rsiysi (4.4.2)
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onde, n & o numero de barras da armadura e R e M, sao  as
resultantes de tensoes da segao comprimida de concreto arma

do, relativas a forga normal e ao momento fletor, isto e:

= ’ 0 [} []
Rc -/ ch (4 4 3)
A
c
MC = /' quc.dA ) (4.4.4)
A
c
Considerando-se as tensoes o, €8 area de cada
barra da armadura Asi,podem—se escrever as resultantes de

tensao .na armadura utilizando~se as seguintes somatorias

(4.4.5)
n n
I R ..y .= I y..0 ..A. (4.4.6)

Substituindo-se (4.4.3) e (4.4.5) em (4.4.1) e
(4.4.4) e (4.4.6) em (4.4.2), obtem-se, respectivamente,

n
= g z
NI ‘/ .dA + - Osi'A31 (4.4.7)
A i=1
[o4
n
MI = / y'oc'dA + 'Z yi.OSi'ASi (404-8)
Ac i=1

Como indicado na figura 4.4.1,podem-se colocar as
integrais de area em funcgao apenas da variavel y, transfor-

mando as expressoes (4.4.7) e (4.4.8) em

y n
N =/° b .0 .dy + L 0 _A (4.4.9)
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y n
M =./-° b -y.0 dy + £y.0 .A ., (4.4.10)
-h/2 ¢ i=

Estas expressoes permitem avaliar os esforgos in-

ternos resistentes, N_ e MI,em uma segao de concreto armado,

I
com geometria e caracteristicas:dos materiais definidas.

4.5 - Equagoes adimensionais de equilibrio

Considerando-se a distribuigao das tensoes no con-
cretg, de acordo com o diagrama parabola-retangulo, mostra-
do na figura 4.4.1 e visando simplificar o calculo das in-
tegrais de tensao indicadas em (4.4.9) e (4.4.10), separam-
-se as referidas integrais em duas parcelas. Em cada uma
das integrais, a primeira parcela refere-se ao trecho retan
gular do diagrama de tensoes, que e obtida usando-se no lu-
gar de ¢ _, a expressao (2.1.1), e os limites de integragao
Y1 € Yo correspondentes ao trecho retangular. A segunda par
cela corresponde ao trecho parabolico e & obtida wusando-
-se,no lugar de 0o 2 expressao (2.1.2), e os limites de in
tegragao Yy € Yaq» figura 4.4.1. Procedendo-se assim, obtem-
-se para os esforgos resistentes, Ny e M;, as seguintes ex-

pressoes:

y y
_ 2 3
N; = /' 0,85fcdbwdy+850fcdbw /’ (1+250€c)ecdy +
Y1 Y2
n
+ ¥ o .A . (4.5.1)
. sisi
i=1
MI = -0,85fcdbwydy+850fcdbw (1+250€C)ecydy +
Y1 Y2
n
*OLygoghg (4.5.2)
i=1
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Para o estudo de segoes de concreto armado & con-

veniente escrever as relagoes anteriores, independentes das di-

mensoes da peca, h e bw’ e da tensao de calculo fcd' Para

isso definem-se, alem dos limites adimensionais de integra-

¢ao, obtidos com uso da expressao (4.2.10) e mostrados na

figura 4.5.1, os valores adimensionais da forga normal e do

momento fletor interno-resistentes.

Ny
VI= b .h.f (4'5'3)
w cd
MI
uI= -——I;T—f_— (4-5-4)
Bw- -f.4

0
. .
. °
LI

B, 1(+)

Fig. 4.5.1 - Limites de integragao do diagrama de tensoes.

4.5.1 - Obtengao da expressao do esforgo normal resistente,

adimensional

Dividindo-se a equagao (4.5.1) por b -h.f 4 e

substituindo nessa os limites de integragao Yi» Yo & Y4
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y
pelos respectivos adimensionais 81 = Hl’ 82 = yz/h,
83 = y3/h, dados na figura 4.5.1, e ainda fazendo
dy/h = dBy, obtém-se:
g B
2 3
vi= -0,85( dBy + 850 (1+250€c)€»'d3y +
c
BI 82,
1 v ‘
"% .n.1f .E osiAsi (4.5.5)
W cd i=1
Substituindo-se em (4.5.5) a deformacgao €. pela

equacao de compatiblidade (4.2.11), chega-se a

B2 B3
vi= -0,85]21 dBy + 850/;2 [1 + 250[h/r(8y+1/2e8x)]].

1
An/r(s +1/72-8 )]dB s—L T ..A.
[ y X y bw'h'fcd =1 s1 si
(4.5.6)

Efetuando-se as operagoes aritmeticas, integran-

do, e passando-se aos limites, obtem-se:

82-82)
vi= —0,85(82—81) + 850.h/r{———§——— + k1(83—82) +
3 ,3
(B,-B) :
3 "2 2 L2 2
+ 250.h/r.[———§——— + kl‘(Bs_Bz) + kl.(BB—BZ)]}+
w n
+ de iEIOSI.nS1 (4.5.7)

onde w & definido como a taxa mecanica de armadura da se-

gao



f 'd.A
W = ?X__KE (4.5.8)
cd e

ns' e definido como sendo a relagio entre a area de uma bar
1 ——

ra e a area total das barras da armadura

n. =A./A (4.5.9)
S1 sl S

e k1 =1/2 - Bx. (4.5.10)

Fazendo ainda,

_ g2 g2

k, = (B3-85) (4.5.11)

ky = (B;-8,) (4.5.12)
_ .23 g3

k, = (B3-B) (4.5.13)

e substituindo-as em (4.5.7), chega-se a expressao,

V1= -0,85(62—81) + 850.h/r.{k2/2 + kl.k3 + 250.h/r[k4/3 +

o ..n . (4.5.14)

+ k. .k, + kz.k + w/f
3 yd ;1 Si s1

1 72 1

n Mo

i

A expressao (4.5.14) permite calcular a forga nor
mal resistente, em uma secao de concreto armado, em termos
adimensionais, para uma dada curvatura l/r e profundidade

da linha neutra Bx

4.5.2 - Obtencao da expressao do momento fletor resistente

adimensional

A equagao (4.5.2) pode ser transformada, divi-

dindo-a por bw.hz.fcd, e substituindo nessa os limites de



-58-

integracgao Y0 Yoo © Y3 pelos respectivos adimensionais,

B, = y1/h, B, = y2/h, B, = y3/h, dados na figura 4.5.1, ob-

1 2

tendo-se,

3

B2 B3
My = -0,25 B .dB +850 (1+250€ ). .B .dB +
B y oy c c y y

1 82
. 1 n P
+ — ZYSi'G . A ; (4.5.15)
b .hof  i=1°" 5P S
W cd
onde
dBy = dy/h (4.5.16)
Substituindo-se na equagao (4.5.15), a variavel

Ec pela equacao de compatibilidade (4.2.11), e procedendo-

-se de maneira analoga ao feito no item 4.5.1, chega-se a

k. .k

Mp= -0,425.k, + 850.h/r{k4/3 r 2 250.h/r.[k5/4 +
9 n
. . L o -
+ 2.k1.k4/3 + k1 k2/2}]+ w/fyd oy Osi 831 H81
» (4.5.17)
onde, alem das variaveis W, nsi, kl’ k2, k3, e k4, ja defi
nidas no item 4.5.1, definem-se ainda:
_ b _ b
kg = 83 B, (4.5.18)
_ g2 _ g2
k6 = 82 Bl ’ (4.5.19)
e B .=y ./h , (4.5.20)



-59-

variavel esta que da as coordenadas adimensionais da posi-
cao das barras da armadura, na segao transversal.
A expressao (4.5.17) permite calcular o momento

fletor resistente, em uma seggo de concreto armado, em ter-
mos adimensionais, para uma dada curvatura 1l/r e profundi

dade da linha neutra Bx.

4.6 - Definicao dos valores limites adimensionais para inte
gragao do diagrama de tensoes de compressao no comncre
to

Considerando-se os intervalos de variagao do para
metro Bx definidos no item 4.3,analisam-se agora os limites
adimensionais de integracgao, 31, By» 53, indicados na figu-
ra 4.5.1.

Para 0 < Bx £ 1, secao parcialmente comprimida,
alem do ago, considera-se a contribuigao do concreto compri
mido na obtengao da forga normal resistente. Esta contribui
¢ao @ resultante da distribuigao das tensoes de compressao
no concreto,considerada de acordo com o diagrama parabola-
-retangulo.

Para que se possam conhecer os valores adimensio-
nais das ordenadas, que dao os limites para integracao do
diagrama parabola-retangulo, define-se, para inicio do dia
grama retangular de tensoes de compressao no concreto, o va

lor adimensional, figura 4.6.1.

Bl = =-1/2 (4.6.1)
Além disso, foi visto no item 2.1 que as tensoes de com-
pressao no concreto se distribuem uniformemente até que a

fibra, distante 3/7 a partir da borda comprimida, em valor
adimensional, alcance a deformagao €. = -2% . Assim sendo,
conclui-se que o maximo valor permitido para a ordenada
adimensional 62, ou melhor, para a ordenada que limita o
fim da distribuigao retangular de temsoes de compressao no

-

concreto, segundo a figura 4.6.1, e
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B,

) %

VAR Y

'
B,

Fig. 4.6.1 - Limites adimensionais para integracgao do dia-
grama de tensoes no concreto.

ri&!!27
| /
I B, (- €., €2%o ' /

AR 2

P I : R - : : : : -l C.6.
h
" Y% , ®
(4., p,(‘f
1 )

B+
Fig. 4.6.2 - Limites adimensionais para integracao do dia-
grama de_tensoes no concreto.
B, = By + 3/7 (4.6.2)

Substituindo-se (4.6.1) em (4.6.2) obtem-se,

B, = - 1/14 (4.6.3)
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‘pl"’
Cpq" 0,88t

-0

e %

1r—- ‘LC6
——L.N
) g
+—1
63.(0)
Fig. 4.6.3 - Limites adimensionais para integracao do dia-

grama de tensoes no concreto.

Considerando-se que s0 interessa a integral den-
tro da secao, pode-se dizer que o valor minimo permitido pa
ra a ordenada adimensional Bys conforme mostra a figura 4.6.2,

e

82 = = 1/2 : . (4o6.4)

Os valores de 82 variando no intervalo
-1/2 € 82 € - 1/14 (4.6.5)
poderao ser calculados pela expressao:

- - 0,002 -
B, = -+ B - 1/2, | (4.6.6)

que foi obtida, impondo-se a deformagao €. = -2% mna equa-
cao (4.2.11) e fazendo-se By =‘82.

£ importante lembrar que os valores de Bz,calcu—
lados pela expressao geral (4.6.6), nao poderao ultrapassar

os limites dados em (4.6.5).




0 terceiro limite de integracao B,, isto e, a or

3’
denada adimensional que determina o final do diagrama para-

bolico, conforme mostram as figuras 4.6.1, 4.6.2 e 4.6.3,
coincide com a posigao da fibra com deformagao nula. Portan
to, para se obter a expressao geral, que define tal limite,
basta impor, na equagao de compatibilidade (4.2.11), defor-
macao igual a zero, resultando para By =B, a eXpressao

33 = Bx - 1/2 . (4.6.7)

onde o valor minimo permitido &

83 = -1/2 (4.6.8)

Para Bx > 1, secao inteiramente comprimida, a ex-
pressao geral (4.6.7) e a figura 4.6.4 mostram que O va-,
lor do limite adimensional 83 ultrapassa o contorno da se-
cao. Entretanto, como so0 interessa a integral dentro da se-
¢ao, impoe-se que o maximo valor permitido para a variagao

do limite de integracao em questao seja

83 = 1/2 (4.6.9)
‘pz(-)
§B,© o 0881
_* y cd cd
o T I8
VAR
S S S [ S
"1 %
B
4 i .
| B, 18,10 E /
‘p:“) ‘ | // '
— . LN
Fig. 4.6.4 - Limites adimensionais para integragao do dia-

grama de tensoes no concreto.




Para Bx € 0, segao inteiramente tracionada, os 1i

mites adimensionais de integracao deverao anular a integral
de tensao na segao de concreto, uma vez que a resisténcia
a tracao do concreto, como ja foi dito, nao esta sendo con-
siderada. Isto pode ser facilmente conseguido atraves da a-

tribuicao dos valores minimos,dados em (4.6.1), (4.6.4) e

(4.6.8) aos limites adimensionais de integragao By» B, e

83, respectivamente. Com isto, a forga normal resistente se
ra fornecida somente pela armadura da secao transversal da
pega.

4.7 - Algoritmo para o calculo do diagrama momento fletor-

-forga normal-curvatura-(u-v-h/r)

De maneira .geral, o calculo de pontos do diagrama
momento fletor-forga normal-curvatura de uma dada segao de
concreto armado, submetida a uma forga normal exige que,pri
meiramente,se descubra, para cada valor atribuido @ curvatu
ra 1/r da segao, a profundidade da linha neutra, capaz de
gerar na secao uma forga normal interna adimensional vy i-

gual, ou aproximadamente igual, a forga normal adimensional

de calculo previamente fixada Vv ou melhor, até que a e-

fix’
quacao de equilibrio seja satisfeita:

V.. =V (4.7.1)

Uma das maneiras de se resolver o problema & u-
sar o processo iterativo, para. obtencao da ordenada adimen-
sional Bx’ que define a profundidade da linha neutra, ate a
convergencia da equagao de equilibrio (4.7.1). Isto verifi-
cado, passa-se ao calculo do momento fletor interno adimen-
sional, u; na secao. '

Com o objetivo de melhor entender as operacgoes
e facilitar a programagao,avaliam-se separadamente as in-
fluencias do concreto e da armadura nos valores adimensio-
nais da forgca normal. vy e do momento fletor yj proceden-

do-se do seguinte modo:
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vi= vV, + Vv (4.7.2)

n.n "w . n

- . . . [
onde os 1ndices "'s" e "'¢' 1indicam ago e concreto, respectiva-

mente.

~

No caso de flexao simples, a equagao de equili~

brio (4.7.1) se transforma em: °*

vV . =V_ =0 (4.7.4)

sendo esta a condigao para determinar a profundidade da 1li

nha neutra.

Encontra-se no Apendice o programa que calcula
pontos para construgao do diagrama u-v-h/r, desenvolvido em
linguagem PASCAL, com uso do equipamento tipo IBM-PC.

Considerando-se uma forca normal adimensional de
calculo, previamente fixada, vfix’ apresentam-se a seguir os

passos que permitem a elaboragao do referido diagrama:

1 - Para a iteracao "i" com incremento adimensional de cur-

vatura Ai‘ define-se a curvatura adimensional (h/r)i da

secao transversal, de acordo com a expressao:

(h/r)i = (h/r)i_1 + Ai (4.7.5)

2 - Definem-se os valores extremos do intervalo, para varia-
cao da profundidade da linha neutra LN, valendo-se do

estudo feito no item 4.3.
2.1 - Limite inferior deBx

Considera-se para limite inferior de BX a expressao:

g . - - L0%
x1i h/r

+1 -8 ’ (4.7.6)
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2.2 - Limite superior de Bx

7

>7.1 - Se v = vf

Considera-se para limite superior de Bx a expressao:

Bxs = 3,5%/(h/r), : (4.7.7)

no caso desta ser menor ou igual a 1, ou,caso contra-

rio, a expressao

27%
= —— + 3/7 (4.7.8
Bxs h/r / . (4.7.8)
Calculam-se as forgas normais adimensionais resisten-
tes, vl e V,, correspondentes aos limites, inferior e

superior de Bx, respectivamente, usando-se a exXpressao

(4.5.14).

Verifica-se a normal vfix’ pertence ao intervalo defi-

nido no Passo 3.
- < . > - - » - 3 -

Se Vesx Vo ou Ve vl, o equilibrio e impossivel,
uma vez que os limites de resistencia sao ultrapassa

dos. Nesse caso, interrompe-se o procedimento.

- Se Vv for igual ou aproximadamente igual, com uma

fix
certa tolerancia, a vl ou vz,

so contrario, vai-se para o Passo 5.

passa-se ao Passo 9. Ca

Calcula-se um novo valor para Bx’ interpolando-se line-

armente .os valores .. e B_ ,
x1i XS

B = (Vfix_vl)(exs—exi) + B (4.7.9)
X VTV, xi T

Com o valor de Bx’ calculado em 5 e usando-se a expres
sao (4.5.14), obtem-se um novo valor para a forga nor-

mal intérna, adimensional, Vye

Verificar o equilibrio

jx® & menos de uma tolerancia pre-fixada,vai-
-se para o Passo 9.
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- 8e o numero de iteragoes extrapolar um valor fixado,

deve-se interromper o procedimento,

Substituindo-se convenientemente v, ou v, pelo valor de
vi calculado em 6, e Bxi ou Bxs pelo valor de Bx’ calcu
lado em 5, de forma que a forga normal fixada se encon-

\
tre dentro do novo intervalo, retorna-se ao Passo 5.

9 - Calcula-se o momento fletor adimensional resistente, em
pregando-se a expressao (4.5.17).
10- Retorna-se ao Passo 1 para novo valor de h/r.
4.8 - Exemplo de diagrama u-v-h/r
A titulo de ilustracao apresenta-se na figura
4.8.1 um diagrama.de interagao (u~-v-h/r), cujas coordenadas
foram obtidas com uso do programa confeccionado de acordo

com a aproximagao do pilar padrao, dado no Apendice.

| AEO CA-50A
o] d7h=005
w=06

0,3 4

02 1

0,1 4

o \j v A v "+ L4 Y g T

1 2 3 4 ] 6 L]

Fig. 4.8.1 - Diagrama u-v-h/r
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5. METODOS PARA ANALISE DE PEGAS COMPRIMIDAS DE CONCRETO AR
MADO

Apresenta-se, neste capitulo, o estudo tedrico do
método geral e do processo aproximado do pilar padrao, com
suas respectivas aplicagoes na analise e dimensionamento de
pecas comprimidas de concreto armado, juntamente com os al-
goritmos que foram seguidos na elaboragao dos programas a-

presentados no Apendice.

5.1 - Metodo geral

A ani3lise das estruturas de concreto armado esbel
tas, de acordo com a teoria do metodo geral, exige a comnsi-
deragao da n3o-linearidade geométrica, resultante dos deslo
camentos transversais causados pelos momentos fletores, e da
nao-linearidade fisica dos materiais que, segundo estudo fei
to no item 3.1, leva a um diagrama curvo de momento resis-
tente-curvatura. Alem disso, o calcilo dos deslocamentos do
eixo de uma barra fletida & feito integrando-se numericamen
te a equagao diferencial da curvatura (3.1.3) ao longo da
barra.

Devido ao fato de o momento fletor variar .ao lon-

go da barra, a curvatura 1/r de cada segao tambem varia, sen



do necessario, para aplicacao do matodo geral, dividir o pi
lar em segmentos, para poder, de posse da curvatura corres
pondente a cada ponto nodal, adotado na divisao do pilar,
calcular os deslocamentos do eixo da barra,integrando-se a
equagao diferencial anteriormente citada.

A figura 5.1.1 mostra um pilar gemérico, dividi-
do em elementos, juntamente com os deslocamentos transver-

sais, distribuieas da momentos flatoras & eurvaturas. Usan-
do-se a regra do trapézio, para dntegragao numérica da equa
cao diferencial da curvatura (3.1.3), obtem-se para o elemen
to j, indicado na citada figura, a expressao que da a deri-

a
vada de 1- ordem do deslocamento correspondente ao extremo

superior k do elemento generico j

k-1 . .
= I [(1/r)] + (1/:){]. h./2 + C (5.1.1)
k5=l [ 1 2 i 1

dv
dx

Integrando-se a equagao (5,1.1), obtém-se

k-1 dv,j dv,]

Essa expressao permite calcular o deslocamento do
extremo superior k do elemento genéerico j.

Para se calcular as constantes C1 e Cy, que apare
cem nas expressoes (5.1.1) e (5.1.2), basta impor as condi
goes de contorno da estrutura, correspondentesa cada casoem
analise.

Cabe salientar que os efeitos causados pela nao-
-linearidade geométrica sao incorporados as equagoes dife-
renciais que regem o comportamento das barras esbeltas com-
primidas,e a dependéncia entre curvaturas e cargas §ao le

vadas em conta, atraves de solugoes iterativas das equagoes

"diferenciais, até que o equilibrio entre esforgos externos

e internos seja verificado para todas as segoes da barra.
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e) Pilar esbelito ®) Deslocomentos c) Momentos fotais d)Curvaturas
transversais

Fig. 5.1.1 - Deslocamentos .transversais, momentes totais e
curvaturas de um pilar generico.

Pode-se dizer que a precisao dos resultados obti
dos com o método aqui tratado, depende do numero de inter-
valos para integracao da curvatura, ao longo da barra, po-
dendo-se, com o controle dessa variavel, alcangar resulta-
dos tao precisos quanto se queira.

A grande quantidade de calculos requeridos, quan
do se aplica o método geral, exige o auxilio de computador,
mas tem a vantagem de ser aplicavel a qualquer tipo de co-
luna sujeita a quaisquer carregamentos. Entretanto, neste
trabalho, serao analisadas somente as colunas engastadas -
livres ou equivalentes, ficando as barras com outros casos
de vinculacido condicionadas 3as mudangas das condigoes de
contorno, que serao usadas para o calculo dos deslocamen-

tos transversais.

5.1.1 - Estudo da estabilidade de colunas isaladas aplican

do-se a teoria do metodo geral

Para analisar a estabilidade de uma coluna, sub-

‘'metida & agao de um certo carregamento, ¢ indispensavel es
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crever as equagoes de equilibrio na estrutura deformada,pa

ra que se possam considérar os efeitos de segunda ordem. Co

mo resultado desse procedimento, a superposigao dos efei-

tos deixa de ser vElida, uma vez que O0s efeitos nao sao
mais proporcionais as agoes.

Considerando a figura 5.1.2, para ilustrar o com
portamento de uma barra, sujeita a flexao normal composta,
verifica-se que um deslocamento transversal € inicialmente

.
produzido pelas agoes das cargas externas. Como resultado
deste deslocamento o momento da carga axial N aumenta, cau
sando um novo aumento no deslocamento transversal. Se as
cargas externas sao menores do que a capacidade de suporte

da barra, este processo continua até que um estado e equilibrio seja

encontrado para todas as secoes da barra. Para procedimento de proje-

[ — T

+ <
‘ Mom. de Mom. de Mom. totais
12 ordem 22 ordem
Fig. 5.1.2 - Distribuigoes de momentos ao longo de uma bar

ra.

to, tendo em vista o estudo feito no item 3.5, € necessa-
rio, para o estudo da estabilidade, conhecer o diagrama mo
mento fletor-forgca normal-curvatura, correspondente a cada
secao da barra. Esta relagao permite encontrar um momento
interno resistente correspondente a cada curvatura da se-

cao.
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Aplicando-se a uma barra um momento externo de
primeira ordem, Mé’ por exemplo, oriundo de uma excentrici
dade da forga normal, e analisando-se uma segao desta barra
com auxilio da figura 5.1.3, observa-se que, dependendo da
intensidade desse momento, pode ser possivel encontrar, a-

traves de processos iterativos, um valor para a curvatura,
1/r,que produza um momento interno resistente, MI’ capaz

de equilibra-lo, ou melhor, capaz de verificar a igualdade

M caracterizada na citadd figura pelo ponto A. Com

= M s
] 1
isto, 0 eixo da barra flete aumentando o momento atuante,

“o"x

|

’//,-Equﬂfbﬁo Estavel

-

AM - Momento de 2! ordem

M. - Momento de 1! ordem
| § 1/
o r

ert/ l’ 1/'

Fig. 5.1.3 - Instabilidade na flexo-compressao - regi
me elastico nao-linear.

devido ao efeito de 22 ordem, conforme dito anteriormente.
Se, entretanto, for possivel encontrar uma nova curvatura

que resulte em um valor para o momento interno capaz de e-
quilibrar o novo valor do momento externo, este processo
continua, até que, caso nio ocorra a ruptura dos materiais,
seja atingido um ponto limite de equilibrio estavel, por e
xemplo, o ponto B do diagrama da figura 5.1.3, estando ve-

rificada a estabilidade da configuragao fletida de equili-

 brio, da segao em analise.

Procedendo-se assim, para todas as ségoes da bar

ra, tem-se um perfeito conhecimento da posigao fletida de

equilibrio Ba mesma.
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Com relagao ao calculo dos deslocamentos do eixo
de uma barra fletida, cabe lembrar que os mesmos sao cal-
culados, intesrando—se a equagio diferencial da curvatura
(3.1.3) ao longo da barra, o que sera feito usando-ée as
equagoes (5.1.1) e (5.1.2) e as condigoes de contorno, que

neste trabalho serao sempre dadas por:

dv -
Txlx=2 0 (5.1.3)
v(&) = a, (5.1.4)

uma vez que sao consideradas somente as barras vinculadas,
conforme figura 5.1.2.

Para efeito de programagao, sugere-se, como ori-
entagdo, para verificagao da estabilidade de colunas isola
das usando-se a teoria exposta, o algoritmo definido pelos

seguintes passos:

1 - Calculo dos momentos fletores de 12 ordem em todas as

segoes da barra, previamente definidas.

' Considerando o carregamento atuante na barra,cal
cula-se estaticamente o momento fletor atuante em cada

secao.

2 - Calcéulo das curvaturas em todas as segoes da barra pre-

viamente definidas.

Procura-se a curvatura capaz de produzir o equi
1ibrio dos esforgos atuantes, em cada segao em analise,
determinados no Passo 1, procedendo-se do seguinte mo-

do:
2.1 - Adota-se a curvatura minima adimensional

(h/r)l =0 (5.1.5)

Usando-se o algoritmo dado em 4.7 obtém-se, caso o pro

cedimento nao seja interrompido nos Passos 4.1 ou 7.2
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do algoritmo citado, alem de um esforgo normal re-

que equilibra o esforgo normal atuante,

I
o momento fletor resistente MIl da secao em analise.
2,2 - Se o momento fletor resistente, MIl, calculado em

2.1, equilibrar o momento fletor atuante na segao em

analise, vai-se para o Passo 2.10.

Adota-se em seguida a curvatura maxima adimensional,
para a segao em analise, admitindo-se que, a deforma
gao ultima de tragao no ago, 10%Z , e a deformagao ul
tima de compressao no concreto, 3,57 sejam atingi-
das ao mesmo tempo, usando-se a expressao (4.1.2),1is
to e,

(h/r)2 = 0,0135/(1-6) (5.1.6)

Considerando-se o valor de (h/r)z,etman&rsec>a1—
goritmo descrito no item 4.7, obtém-se, caso o proce
dimento nao seja interrompido no Passo 4.1 ou 7.2
do citado algoritmo, além de um esforgo normal resis
tente NIZ’ que equilibra o esforgo normal atuante,
o momento fletor M12 , da segEo, passando-se ao Pas
so 2.5 deste algoritmo. Caso nao seja possivel a de-
terminagao da forga normal, como indicado no Passo
4.1, do algoritmo acima citado, passar ao Passo 2.4

deste.

A partir dos valores (h/r)1 e (h/r)2 obtém—-se um no-

vo valor de (h/r)z, usando-se a expressEo:
(h/r)2= (h/r)1/2 + (h/r),/2 (5.1.7)

A verificagio do novo.valor de (h/r)2 e feita co
mo no Passo 2.3. Novos valores de (h/r)z, calculados
pela média dada acima, devem-se repetir ate que o e
quilibrio entre esforgo normal atuante e resistente
seja encontrado. Determina-se , em seguida, segun-
do o passo acima citado, o momento fletor resistente

M;,, da segao em analisei
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Se o momento fletor resistente _MI2 , calculado no
Passo 2.3 ou 2.4, equilibrar o momento fletor atuan-

te na segao em analise, vai-se para o Passo 2.10.

Calculo da curvatura adimensional, (h/r)z, capaz de
produzir um momento resistente M., que equilibre o

momento fletor atuante na secao.

Interpolando-se linearmente os valores (h/r)l,
MIl’ (h/r)2 e MIZ’ juntamehte com o valor do momento

fletor (M;), atuante na secao, chega-se 3 expressao

(h/x),= (b/r), -[(h/r)z - (h/r)l]  (Mg,=M,) /Oy, =M )
(5.1.8)

que da o novo valor de (h/r),.

Se .(h/r)2 = (h/r)l, parar o procedimento.

Usando-se o algoritmo dado no item 4.7, para esse no
vo valor de (h/r)z, obtém-se, alem de um esforgo nor
mal resistente, er, que equilibra o esforgo normal
atuante, um novo valor para o momento fletor resis-

tente, M _,, para a secao em analise.

Se o momento fletor resistente MIz » calculado no
Passo 2.8, equilibrar o momento fletor atuante na se

¢ao, vai-se para o Passo 2.10. Caso contrario, retor

na-se ao Passo 2.6.

Dividir o valor de (h/r),, que resultou no equili-
brio de momentos, pela altura da segao transversal
em analise, para obter o valor dimensional da curva-

tura, 1/r, da referida segao.

Voltar ao Passo 2 até que a ultima segao da barra

seja analisada, passando-se entao ao Passo 3.

3 - Calculo dos deslocamentos de todas as segoes da barra.

Integrando~-se numericamente a equagao diferen-

cial da curvatura (3.1.3), de acordo com as equagoes,
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(5.1.1) e (5.1.2), com os valores de 1/r, calculados no

Passo 2.10, e com as condigSes de contorno (5.1.3) e

(5.1.4), obtéme=se os deslocamentos de todas as S5ecoes

da barra.

4 - Corregao dos momentos fletores em todas as segoes da

barra.

Acrescentar ao momento fletor de 12 ordem de ca-
da segao, calculados no Passo 1, o momento fletor que
cada forca normal, atuante nas segoes situadas acima
da considerada, produz nesta, devido aos deslocamentos

do eixo da barra, calculados no Passo 3.

5 - Retornar ao Passo 2 se a variagao dos momentos fleto-
res for maior que uma tolerancia estabelecida. Caso

contrario, tem-se verificada a estabilidade da coluna.

5.1.2 - Calculo da carga critica, usando-se a teoria do me

todo geral

Este calculo exige uma analise especial mno que
tange aos efeitos de 22 ordem e verificagao do estado li-
mite de instabilidade de cada segao. Para tal analise e
calculo da solicitagao limite ultimo de instabilidade car-
ga critica, sera usado aqui o processo do carregamento pro
gressivo até se atingir o ponto limite de equilibrio ins-
tavel, estudado no item 3.5 e resumidamente mostrado na
figura 5.1.3.

Considerando-se uma barra de segao transversal
constante ou variavel ao longo de seu comprimento, subme-
tida 3 uma solicitagao inicial, momento fletor e forga nor
mal, é possivel, segundo o item 5.1.1, estudar a estabilida
de da configuragao fletida de equilibrio da barra. Contudo,
tendo em vista o estudo feito no item acima citado e o

diagrama da figura 5.1.3, pode-se dizer que, caso a confi-



guragao fletida de equilibrio da barra analisada seja es-
tavel, ponto B do diagrama da figura citada, & possi-
vel, atraves de um processo incremental, aumentar as soli-
citagoes iﬁiciais, até que a fungao momento externo alcan

ce o ponto C do referido diagrama. Este ponto de tangeéncia

das fungaes, momento externo e momento interno, caracteri-
za um ponto de equilibrio instavel, cuja carga correspon-
dente @ a carga limite ultimo de instabilidade, ou carga
critica. '

Chama-se a atengao para o fato de que, em cada eta
pa de carregamento, a estrutura deve ser resolvida conside
rando-se a nao-linearidade geométrica do sistema e a nao-
-linearidade fisica dos materiais. Como se sabe, isto leva
a resultados nao proporcionais entre curvatura e momento
interno resistente, sendo a solugao necessariamente itera-
tiva, podendo-se com o controle da variavel, incremento
de carga, alcancgar resultados tao precisos quanto se quei-
ra.

Apresentam-se a seguir os passos do algoritmo pa-
ra obtengao da carga critica, usando-se o processo do car-

regamento progressivo, e a teoria do método geral:
1 - Definir um incremento de carga conveniente ANi.

2 - Definir o carregamento da barra em analise, no incre-

mento (i) do seguinte modo (figura 5.1.4):

N, o= N, _; + AN (5.1.9)
Mi = Ni_l(e+vi_1) + ANi(e+vi_1) ‘ (5.1.10)
3 - Para a solicitacgao (i), calcula-se o deslocamento de

cada segao da barra, previamente definida, usando-se o
algoritmo descrito no item 5.1.1 com as seguintes altera
goes:

a) onde o processo for interrompido, deve-se passar ao

13 -~ L3 ->
Passo 4 deste, pois nesse caso nao foi possivel e-
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449 ™~ ‘ [ ’
quilibrar o carregamento em questao, 1sto e, o 1n-
cremento foi muito grande e a carga critica foi

ultrapassada.

b) ao invés de encerrar o procedimento, quando se veri
fica a estabilidade da barra, para o carregamento

em analise, deve-se passar ao Passo 2 deste,para no
"vo incremento de carga.

4 - Fixar novo valor para o inctemento de carga
AN, = (Ni_Ni—l)/n (5.1.11)
onde n € um numero inteiro pre-fixado.

5 - Retornar ao Passo 2 se ANi for maior que a tolerancia

escolhida. Caso contrario, a carga critica esta deter-

minada.

N = N_ +8N;

-1*Ni_,*8N,

N, ™ M ",

Fig. 5.1.4 - Carregamentos nas varias etapas de equilibrio
: de um pilar esbelto.
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5.1.3 - Dimensionamento de colunas usando-se a teoria do mEt_o_

do geral

A solugao dos problemas de dimensionamento, atra
ves do uso de computador, requer um tratamento iterativo pa
ra a determinagao da minima taxa mecanica de armadura, ca-
paz de verificar a estabilidade de uma coluna.

Este item trata do dimensionamento de colunas en
gastadas-livres ou equivalentes de forma retangular, tra-
pezoidal e escalonada, sujeitas a quaisquer carregamentos.
No entanto, outros tipos de vinculagoes podem facilmente
ser analisados, bastando alterar as condigoes de contor-
no, (5.1.3) e (5.1.4), para cada caso em analise.

Adotando-se como ponto de partida, alem das reco
mendagoes feitas no item 5.1, um valor para a taxa mecani-
ca de armadura w, da secao da base da coluna, e conside-
rando a area de ago como constante ao longo da coluna, de-
terminam-se as taxas mecanicas das segoes "i", da  barra,

usando-se a expressao

W =
; w.AcllAci (5.1.12)

onde, AcllAci da a relagao entre a area da segao transver-

sal da base e a area da segao i.

Passa-se,em seguida, ao estudo da estabilidade da
coluna, assim dimensionada, usando-se o exposto mno item

5.1.1. Supondo-se verificada a estabilidade da coluna,faz-

-se,

w =W (5.1.13)

e calcula-se um novo valor para.a taxa mecanica da base w,

usando a expressao:

w = w /2, (5.1.14)
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retornando-se ao estudo da estabilidade conforme ja cita-
do. Este processo deve ser repetido até se encontrar o pri
meiro valor da taxa mecanica w, incapaz de verificar a es

tabilidade da coluna, devendo-se dal fazer

w, =W (5.1.15)

A partir dai, estuda-se a estabilidade da coluna,
seguindo o raciocinio descrito apteriormente, com o valor
de w dado pela expressao:

W, +Ww
1 2 :
W = —_ (5.1.16)
2
Este procedimento deve ser repetido ate que a diferenga
Aw entre dois valores consecutivos da taxa mecanica de ar
madura ® seja menor que uma tolerancia escolhida. Neste
caso, verificada a estabilidade, a coluna estara dimensio-

nada.

Para melhor explicar e tambem para ajudar na pPro
gramagao do exposto, sugere-se o seguinte algoritmo paradi

mensionamento de colunas isoladas:

1) Adota-se um valor inicial para a taxa mecanica de arma-

dura da secao da base da coluna w.

2) Para cada segao "i" da barra, previamente definida, cal
cula-se a correspondente taxa mecanica de armadura, u-

sando-se a expressao (5.1.12).

3) Estuda-se a estabilidade da coluna, usando-se o algorit
mo descrito em 5.1.1, sendo que, nos passos onde o cita
do algoritmo for interrompido, passa-se ao Passo 4 des-

te.
4) Se a estabilidade for verificada, faz-se:
wy = w ' (5.1.17)

w. = 0 | (5.1.18)



e passa-se ao Passo 6, Caso contrario,deve-se fazer

wz = (5-1.19)

e passar ao Passo 5.

L)
5) Se for o 19 valor adotado para a taxa mecanica w, in-

terrompe-se o procedimento,pois o valor inicial nao foi

suficiente para estabilizar a coluna. Caso contrario,pas

’

sa-se ao Passo 6,

6) Calcula-se um novo valor para a taxa mecanica w, usan-

do-se a expressao

w = (5.1.20)

7) Retorna-se ao Passo 2 se a diferenga entre dois valores
consecutivos de W for maior que uma tolerancia estabele

cida. Caso contrario,a coluna esta dimensionada.

5.2 - Processo aproximado do pilar padrao

0 processo aproximado do pilar padrao foi criado
com o objetivo de diminuir o grande nimero de calculos re-
queridos, quando se aplica o método geral. Na realidade
nao se trata de um novo método, mas de uma aproximagao do
metodo geral.

A caracteristica principal do processo do pilar
padrao & dada pela eliminagao da integragao das curvaturas
ao longo da barra,pois ele € baseado na suposigao de ser
senoidal a elastica da barra e a correspondente curvatura,
como feito no item 3.5. Deve-se observar que a aproximagao
senoidal, feita no item acima citado, resulta em elastica
e curvaturas proporcionais, entretanto, quando o material
nao tem comportamento linear, essa propriedade deixa de e-
xistir. Apesar dessa particularidade, no processo do pilar

padrao & admitido ainda a proporcionalidade citada, restringindo
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apenas sua aplicagao para o caso de pilares com segao cons
tante. '

A partir da aproximagao senoidal (3.5.2) pode-se
obter o maximo deslocamento transversal na extremidade su-

perior do pilar, figura 5.2.1, usando-se a expressao:

r,
a = ;7.(1/r)base (5.2.1)
ou aproximadamente,
‘e
a = Tﬁ'(llr)base (5.2.2)

Como serao admitidos os diagramas de curvaturas
e deslocamentos, - apenas os parametros relativos a um pon-
to do pilar, a base, sao necessarios no uso do processo.
Assim, a verificagao do equilibrio,via uso do diagrama mo-
mento fletor-forg¢a normal-curvatura, fica sempre restrito
a analise da base, admitindo-se que as demais segoes este

jam, em decorréencia, verificadas.

Fig. 5.2.1 - Pilar padrao -ilinha elastica senoidal.
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Deve ser sempre lembrado que o processo do pilar
padrao & definido para uma distribuigao senoidal de momen
tos fletores. Qualquer outra distribuigao existente preju-
dica ainda mais a confiabilidade dos resultados obtidos.

-

No capitulo 6 e feita uma analise numérica, evidenciandoes

sa caracteristica.

A utilizacao da senoide, para representar a li-
nha elastica, permite que o modelo, figura 5.2.1, seja a-
plicado a qualquer pilar, independentemente da vinculagao.
A influencia das vinculagoes fichm consideradas pelo com-
primento de flambagem, Qe’ que & diferentemente fixado, pa
ra os casos classicos de Vvinculagoes dados na mecanica das

estruturas.

5.2.1 - Estudo da estabilidade de colunas usando o proces-

so aproximado do pilar padrao

Considerando o estudo feito no item 5.1.1, pode-
~-se dizer que a verificagcao da estabilidade de uma coluna,
com o uWso do processo aproximado do pilar padrao, torna-se
bastante mais simples,pois tal verificagao sera feita so-
mente na segao da base e as flechas no topo da coluna se-
rao agora obtidas com uso da expressao (5.2.2), sem neces-
sidade de efetuar-se a integragao das curvaturas ao longo
da barra. Isto posto, tem-se, considerando a figura 5.2.1,
que a expressao geral do momento fletor, atuante na segao
da base do pilar, para cada etapa de verificacao da estabi

lidade, e:
M = M. + N.,a (5.2.3)

sendo a flecha "a" dada pela expressao (5.2.2), o que trans

forma a expressao (5.2.3) em

[\N]

L
1

o

M. = M. + N . . (1/v) (5.2.4)

(o]

base
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- a ~
onde M. e o momento de 1- ordem atuante na segao da base

1

da coluna, (1/r) € a curvatura da segao da base que

base
possibilitou o equilibrio dos esforgos externos e internos,

e N & a forga normal atuante,

a .. ~
Observa-se que, para a l- etapa de verificagao,a

expressao (5.2.3) se transforma em:

(5.2.5)

pois inicialmente a barra & considerada reta, nao existin

do o efeito de 22 orden.

Apresenta-se a seguir os passos do algoritmo pa-
ra verificagao da estabilidade de colunas, usando-se o pro

cesso aproximado do pilar padrao:

1 - Para a 12 etapa de verificagao da estabilidade, calcu-

la-se estaticamente o momento fletor M1 atuante na

segcao da base.

2 - Adota-se a curvatura minima adimensional
(h/r)1 =0 (5.2.6)
3 - Usa-se o algoritmo dado no item 4.7, para obter, caso

o procedimento nao seja interrompido nos Passos 4.1 ou
7.2 do algoritmo acima citado, alem de um esforgo nor-
mal resistente Npy dQue equilibra o esfor¢o normal a-

tuante, o momento fletor resistente M da segao da

11
base do pilar.

4 - Se o momento fletor M calculado no Passo 3, equi-

Il
librar o momento fletor atuante na segao da base, faz-

-se

(h/r)z = (h/r)l (5.2.7)

e passa-se ao Passo 13.
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Adota-se a curvatura maxima adimensional dada pela ex-

pressao (4.1.2), isto e,
(h/r), = 0,0135/(1-¢§) (5.2.8)

Usa~-se o algoritmo dado no item 4,7,para obter, caso o
procedimento nao seja interrompido nos Passos 4.1 ou
7.2 do citado algoritmo, além de.um esforgo normal re-
sistente NIZ’ que equilibra o esforgo normal atuante,

o momento fletor resistente MIZ,passando-se ao Passo

8. Entretanto, caso nao seja possivel a determinagao da
forga normal resistente, como indicado no Passo 4.1,do

citado algoritmo, passa-se ao Passo 7 deste.

Usa-se os valores de (h/r)1 e (h/r)z, para obter um no

vo valor de (h/r)z, segundo a expressao:

(m/r), = [/ + (/02 (5.2.9)

A verificagao do novo valor de (h/r)2 e feita co
mo no Passo 6, Novos valores de (h/r)z, calculados pe-
la média dada acima, devem se repetir até que o equi-
librio entre esforgo normal atuante e resistente seja
encontrado, tendo-se dal determinado, segundo o passo
acima citado, o momento fletor resistente Mios da se-~

cao em analise.

Se o momento fletor resistente equilibrar o mo-

M
12°
mento fletor atuante na segao da base, passa-se ao Pas

so 13.

Interpola-se linearmente os valores (h/r)l, Mll,(h/r)2
e M;,, juntamente com o valor do momento fletor Ml’ a
tuante na segao da base, obtendo-se o novo valor de

(h/r)z, assim:

(h/r), = (a/r), - [(h/r)2 - (h/r)@ QMM ) (MM )

(5.2.10)

10- Se (h/r)2 = (h/r)l, parar o procedimento.
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11 - Usa-se o algoritmo dado no item 4.7, para esse novo va
lor de (h/r)z, obtendo-se, alem de um esforgo normal,

NIZ’ que equilibra o esforgo normal atuante, um novo

valor para o momento fletor resistente, MIZ’ para a
segao da base.
12 - Se o momento fletor resistente MIZ’ calculado no Pas

so 11, equilibrar o momento fletor atuante na: segio,

passa~-se ao Passo 13. Caso gontrario, retorna-se ao
Passo 9.
13 - Calcula-se a flecha da extremidade livre do pilar,
2
a = (le/h) .(h/r)z/lO (5.2.11)
14 - Faz-se:
(h/r), = (b/x), (5.2.12)
MIl = M12 (5.2.13)
15 - Acrescenta-se ao momento fletor, calculado no Passo 1,

o momento fletor que a forga normal atuante produz na
secao da base devido a flecha calculada em 13, usan-

do-se a expressao (5.2.3).

16 - Retorna-se ao Passo 5 se a variagao dos momentos fle-
tores for maior que uma tolerancia estabelecida. Caso
contrario, tem—-se verificada a estabilidade do pi-

lar.

5.2.2 - Estudo da carga critica usando-se oprocesso aproxima

do do pilar padrao

0 estudo da carga critica, de acordo com o pro-
cesso aproximado do pilar padrao, tem a vantagem de res-
tringir a analise da estabilidade de cada etapa de carre-
gamento apenas a segao da base da coluna, diminuindo com
isso o trabalho exaustivo requerido quando se aplica o

metodo geral.



-86-

Para cada etapa de carregamento e possivel, com

uso do diagrama momento fletor-forga normal-curvatura cor-

respondente a segzo da base do pilar, obter, através de um
processo iterativo, a curvatura da segao da base necessa-

ria para restabelecer o equilibrio entre os esforgos atuan
tes da etapa em estudo e os esforgos resistentes. Com isto,

fazendo-se uso da expressao (5.2.2), calcula-se a flecha

no topo da coluna. Flecha esta que ira aumentar o momento

fletor atuante na secao da base da coluna, produzindo uma

nova curvatura na referida SEQEO, que ira provocar uma no-
va flecha. Este processo continua até que a convergencia da
seérie de momentos fletores possa ser constatada numerica-
mente, estando verificada a estabilidade da coluna para o
carregamento em analise. Isto comprovado, aumenta-se o car
regamento e repete-se a analise acima descrita até que 0
valor do carregamento leve a barra a ultrapassar o estado
limite ultimo de instabilidade, “caracterizado pelo ponto
de tangéncia das fungoes momento externo M, e momento in
terno resistente M;, mostrado na figura 5.1.3. Dai,entao,
diminui-se o valor do incremento de carga e acrescenta-o
ao valor do ultimo carregamento que o pilar foi capaz de
estabilizar, retornando-se ao estudo da estabilidade, con-
forme dito acima. Procedendo-se assim, e possivel, com o
controle da variavel, incremento de carga, obter a carga
critica com a precisao desejada, embora nao se saiba corre
tamente o erro que se estaria cometendo com o uso do pro
cesso aproximado do pilar padrao.

Para melhor explicar e facilitar a programacgao
do exposto, apresentam-se, a seguir, os passos do algoritmo
para calcular a carga critica de uma coluna isolada, usan-

do-se o processo do pilar padrao:

1 - Definir um incremento de carga conveniente ANi'

2 - Definir o carregamento da barra em analise, no incre-

mento (i), do seguinte modo:
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N, =N + ANi (5.2.14)
(eta, ;) + AN, (e+a, ;) (5.2.15)

onde, a,_y = Vi sendo Vi definido na figura 5.1.4.

3 - Para a solicitagao i, calcula-se a flecha na extremi-
dade da coluna, usando-se o algoritmo descrito no item
5.2.1, com a seguinte alteracao:
onde o processo for interrompido deve-se passar ao Pas
so 5 deste, pois nao foi possivel equilibrar o carre-
gamento em questao, isto &€, o incremento foi muito gran
de e a carga critica foi ultrapassa.

4 - Verificada a estabilidade para o carregamento em anali

| se, retornar ao Passo 2 para novo incremento de carga.

5 - Fixar novo valor para o incremento de carga, de acordo
com a expressao:

AN. = (N.-N. n 2.1
N (N, -N. _,)/ (5 6)
onde n € um numero inteiro pre-fixado.

6 - Retorna-se ao Passo 2 se ANi for maior que a toleran-
cia escolhida. Caso contrario,a carga critica esta de-
terminada.

- . . a
5.2.3 - Calculo do momento critico de 1= ordem - elabora-

¢ao de abacos e seu uso

Considerando-se a coluna submetida a flexao nor

mal-composta, figura 5.2.2, com suas caracteristicas geomg

tricas e distribuigao de armaduras bem definidas, existe um

valor do momento fletor de 12 ordem, Mlmix’ que a leva ao

estado limite ultimo de instabilidade. Este momento maximo

- . . a
e comumente chamado de momento critico de 1= ordem.
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Usando-se o processo aproximado do pilar padrao,
para o calculo do momento critico de 12 ordem, o mesmo fi-
ca restrito apenas a segao da base da coluna, entretanto
tem a vantagem de nao necessitar efetuar a integragao das

curvaturas,.

Conhecendo-se, para cada posigao de equilibrio,

figura 5.2.2, a relagao, momento fletor-curvatura corres-

pondente @ sec¢ao transversal da base,para um determinado va
lor da forga normal N, pode-se tragar a curva do momento

interno resistente My, em fungao da curvatura (llr)base’

da referida segao, figura 5.2.3, conforme estudo feito no
item 4.7.

é h
1 l=cl—t
T+ l~—:£i:i?‘As
Coluna Seclo transversal do base
Fig. 5.2.2 - Posigoes fletidas de equilibrio de uma colu

na em balango.

Por outro lado, para cada posicao de equilibrio,
dada na figura 5.2.2, pode-se calcular, considerando fixo
o comprimento de flambagem le da coluna, o momento
fletor de 22 ordem M,,s atuante na segao da base, usando-
-se a hipotese basica do pilar padrao, dada por (5.2.2),

com:



-
H|z°
olo

M) =N . =, (1/r)i;:e, (5.2.17)

2b

para "1" variando no intervalo
2<ig<n (5.2.18)

onde n indica a posigao final de equilibrio da coluna, fi

gura 5.2.2.

Observa-se, na expressgb (5.2.17), que a fungao,
momento fletor de 22 ordem My varia linearmente com a cur
vatura da secao da base (1/r)base, para cada posigao de
equilibrio mostrada na figura 5.2.2.

Na figura 5.2.3, encontra-se também representada
a fungao, momento fletor de 22 ordem versus curvatura da

segao da base, (1/r), ...

M i1
} shse ";. =M crit
”’,”'I
= ; Rupture
[
I
‘ |
™
b i 'l.
!
i !
M My '
M 4 ! A
y =\/t)sase
=0 %) M *
Fig. 5.2.3 - Diagramas de momentos de 12 ¢ 22 ordem na

secao da base.

Do exposto, e considerando-se a figura 5.2.3, ob
tém-se uma série de momentos fletores de 12 ordenm, My, 8-
tuantes na secao da base da coluna, para cada posigao de
equilibrio mostrada na figura 5.2.2, usando-se a expressao,

Mlb = MI - Moy (5.2.19)
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] ” 1 ]
cujo valor maximo, M val ocorrer para uma determina-

lerit’
da curvatura 1l/r da segao da base, figura 5.2.3.

Devido ao comportamento nao-linear do diagrama
de momento interno resistente M;, a determinagao do momen

-, a ~
to maximo de 1- ordem, que a segao da base da coluna pode-

ra suportar, » requer um tratamento iterativo. O mo-

Mlcr‘it

mento maximo M e a correspondente curvatura (1/r)

lerit
~
da segao da base correspondem,np estado limite Ultimo de

instabilidade, ao ponto A da figura 5.2.3.

Um processo logico de se procurar o bﬁcrité defi

nir o intervalo adimensional, delimitado pela curvatura mi
nima adimensional, (h/r) = 0, e curvatura maxima adimensio-
nal, dada pela expressao (4.1.2), e dividi-lo em n partes,
para se obter valores intermediarios de (h/r). Para cada
um desses valores, calcula-se, segundo o estudo feito em

5.2.1, o momento resistente M. e o correspondente momento

I
de 22 ordem M,y ate que a fungao momento fletor de 12 or-

dem M dada por (5.2.19), alcance o 1?9 valor decrescente i

1b° 1b
da serie de momentos, significando, neste caso, que o pon-

to de maximo MlcrIt foi ultrapassado, figura 5.2.3.

Definido o intervalo que contem o maximo momento

a .

de 1= ordem bﬁcrit,pode—se repetir o processo, com a sua
. .~ - - . i-

subdivisao, ate que se encontre o maximo valor de Mlbl ,

dentro da tolerancia desejada:

i-2_ i

Miv Mip A

—3 ¢ tolerancia (5.2.20)
M1b

A partir do exposto, & possivel construir abacos
ou tabelas, relacionando momento critico de 12 ordem e for
¢a normal, para variadas taxas de armadura. Note-se tambeém,
que essas relagoes podem ser definidas para um comprimento
de flambagem fixado Lo Como & usual na literatura, FUSCO
(1981), a maneira de se representar a relagEo entre momento

critico de 12 ordem,M, - , e forga normal, ¢ defini-la pa-

it’
ra taxas fixas de armadura, W. Assim, para uma taxa W e
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um comprimento de flambagem 2e, pode~se repetir o proces-
so dado, para um nimero de valores da forga normal

N, suficiente para a definigao continua da relagao propos-
ta, figura 5.2.4. 0 intervalo para variagao da forga nor-
mal, figura 5.2.4, @ definido pelo limite inferior zero e

pelo limite superior V. que em termos adimensionais e

ef’
dado por:

\V = -0,85 + ¢ s w/f (5.2.21)
ref S(ZL ) yd

onde vref representa a forga normal adimensional correspon

dente ao ponto de momento fletor nulo de uma segao inteira

mente comprimida; Os € a'tensao na armadura correspon
(2% )

dente a deformagao -2% ; e o valor =-0,85 a forga nor-

e
a

mal adimensional no concreto correspondente deformacao a

cima citada.

‘chﬂf

_______ t

’@ - valor fixado

W ~ valor fixado

hJ

g4
g

0 . Voaer

Fig. 5.2.4 - Relagao P

. versus forga nor-
1

mal, V.

- Abacos adimensionais construidos conforme o ex-
‘posto, figura 5.2.5, permitemZo calculo direto de armadu-

ras em pegas esbeltas e,portanto, sujeitas a instabilidade.
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Para isso basta admitir que o momento fletor de calculo se
ja igual ao momento de 12 ordem critico. Assim,com os valo
res adimensionais do momento fletor e forga normal de cal-
culo, utiliza-se o abaco compativel com a esbeltez da pega,
Qe/h, e facilmente determina-se a taxa mecanica de armadu-

ra, W.

‘Ph crit

Fig. 5.2.5 - Diagramas de interagao.

Encontra-se no Apendice o programa que calcula

pontos para construgao dos abacos adimensionais, X V,

Hicrit
desenvolvido em linguagem PASCAL, com uso do equipamento
tipo IBM-PC.

Por outro lado, para que o leitor possa desen-
volver seu proprio programa, apresentam-se a seguir, como
sugestao, os passos do algoritmo para confecgao dos referi
dos abacos, considerando fixos o tipo do ago, a relagao

le/h, e o valor - adimensional ¢ = d'/h.

1 - Definir o numero de curvas, X Vv, que se preten-

Hierit
de obter, k.

2 - Definir a taxa mecanica de armadura w,correspondente

a curva k.
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Definir o numero de pontos PT para obtengao da curva

k.

Calcular a forga normal de referéncia adimensional vref

. a
correspondente ao momento critico de 1= ordem nulo

v = -0,85 + 0 Cw/f (5.2.22)
ref S(ZZo ) yd
Fazer
Vo=V oo (5.2.23)
Definir o incremento de forga normal adimensional

Av = |(vref)|/(PT-1) (5.2.24)
Definir o incremento de curvatura adimensional
A(h/r) =[0,0135K1—6ﬂ/n (5.2.25)

onde, n representa o numero de partes em que sera divi
dido o intervalo delimitado por h/r = 0, e por h/r ma-

ximo dado pela expressao (4.1.2).

Adotar a curvatura minima adimensional

(h/r) =0 (5.2.26)

9 - Calcular o momento fletor interno resistente, adimensional, uI’

10~

11-

correspondente a segao da base, usando-se o algoritmo
descrito no item 4.7. Caso nao seja possivel equilibrar
a forga normal Vv, conforme mostrado no Passo 4,1, do
citado algoritmo, deve-se fazer o momento resistente

U. igual a zero, e passar ao Passo 10 deste.

I

Calcular o momento fletor de 28 ordem, adimensional K,

usando-se a exXpressao,
, = V. (L _/m)2. (n/r) /10 (5.2.27)

v a ' .
Calcular o momento de 1= ordem My subtraindo do mo-
mento resistente Wy, calculado no Passo 9, o momento

fletor de 29 ordem calculado em 10,

My = HD - H, (5.2.28)
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Calcular novo valor para a curvatura adimensional
h/r = h/r + A(h/r), (5.2.29)

e retornar ao Passo 9, se o momento His calculado em
Il for maior ou igual ao valor anterior de My calcu

lado no mesmo passo.

Se for encontrado um valor do momento fletor de 1é or
dem “1’ tal que, comparador com seu antecedente e con
sequente, todos calculados no Passo 11, resulte em va
lores menores que a tolerancia estabelecida, tem-se de
terminado o momento critico de 12 ordem, adimensional,
correspondente ao 19 ponto da curva, passando-se ao

Passo 16,

Definir mnovo incremento A(h/r), dividindo-se, por
exemplo, o intervalo definido ©pelo antepenultimo e
Ultimo valores de h/r, em um determinado nimero n

de partes,

A(h/x) = (h/r)i__2 - (h/r)i /n (5.2.30)

Fazer h/r igual ao seu antepenultimo valor. Calcular
um novo valor de h/r usando-se a expressao (5.2.29)

e retornar ao Passo 9.
Adotar novo valor para a forga normal adimensional wv.
v =v - Av, (5.2.31)

e retornar ao Passo 8 ate que o ultimo ponto da curva
seja calculado, ou melhor,ate encontrar o 19 valor de

v < 0,

Se o numero de curvas definido no Passo 1 nao tiver si
do esgotado, retorna-se ao-Passo 2. Caso contririo,eE

cerra—se O processo.
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5.2.4 - Dimensionamento de colunas, usando-se o processo a

proximado do pilar padrao

" 0s problemas de dimensionamento de colunas, no

estado limite ultimo de instabilidade, usando-se o proces-

so aproximado do pilar padrao, podem ser resolvidos com os

diagramas de iteragao "X V, conforme descrito no i-

Hierit
tem 5.2.3. Entretanto, para evitar o trabalho exaustivo de

[ ~ R
consultas a tais diagramas e interpolacoes manuais, para

se obter a minima taxa mecanica de armadura w, necessaria
para verificar o equilibrio de uma coluna esbelta, da-se,
aqui, um tratamento computacional, para dimensionamento de
colunas, de segao retangular, com armadura simétrica em re
lagao ao plano de atuagao do momento fletor solicitante, e
carregamento aplicado na segao do topo do pilar.

Usando-se um processo iterativo, pode-se definir
a minima taxa mecanica de armadura w de uma coluna esbel
ta, atraves de tentativas orientadas. Para isso, define-
-se um limite inferior, a partir do qual se inicia o pro-
cesso para definicao de w. Esse limite inferior, definido
por w_, figura 5.2.6, € obtido da expressao (5.2.21), bas-
tando substituir nesta a variavel V_.g Pela forga normal
adimensional solicitante Vv da coluna em analise,
/OS (5.2.32)

(2%)

O limite superior do intervalo para variagao da

w_ o= (0,85+\)).fyd

taxa mecanica de armadura w foi fixado igual a 2, acredi
tando-se ser este valor suficiente para resolver os casos
usuais da pratica.

Para ilustrar o exposto, apresentam-se na figura
5.2.6 os valores das forgas normais adimensionais de refe-
rencia, calculados para o ago CA-50A, usando-se a expres-
sao (5.2.32). Além disso, mostra-se também, na citada figu
ra, um conjunto de curvas de interagao Wi.pie X V» corres-
pondentes a um conjunto de valores de w previamente defini
dos, por exemplo {0, 0.5, 1, 1.5, 2} , com suas respecti-

i i i is de referencia, V P
vas forgas normais adimensionails f » Vref (i)
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§ Hernit

Ago o l’. Fises M

VALORES DE VREF .PARA

O ACO CA-50A

Fig. 5.2.6 - Diagramas de interacao, X V.

Plerit
Para dimensionar uma coluna em balango ou equi-
valente, solicitada por uma forga normal adimensional Y
e um momento fletor de 12 ordem adimensional H.smo estado
limite ultimo de instabilidade, define-se primeiramente,se
gundo estudo anterior, o intervalo para pesquisa da minima
taxa mecanica de armadura ( capaz de verificar a estabi-

lidade da coluna., Por exemplo, para

VI'Ef(Z) <V g vref(S)’ (5.2.33)

tem-se definido o seguinte intervalo, figura 5.2.6,

o 7]

Definido o intervalo, atribuem-se de forma seqiien

" cial seus valores a taxa mecanica de armadura w, calculan
[ . -

do-se, segundo estudo feito no item 5.2.3,0s momentos cri-

. a ~ . .
ticos de 1= ordem correspondentes a forga normal adimensio
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nal solicitante V, até encontrar o primeiro valor do mo-

P o a .
mento critico maior que o momento de 1- ordem ulj aplica-

do ao pilar. Com isto, tem-se um novo intervalo para varia
~ -~ . » . . .
cao da taxa mecanica de armadura, definido pelos limites
de W correspondentes aos dois ultimos valores do momento
. a . - .
critico de 1% ordem. A partir dai, atraves de sucessivas
interpolagoes lineares, objetivando o estreitamento do in-
tervalo de variagao da taxa mecanica, consegue-se encon-
-~ ”, . .
trar um valor para a taxa mecanica capaz de verificar a

condicao

u

1 ul(:alculado) < tolerancia, (5.2.34)
1

estando;assim, dimensionada a coluna no estado limite alti
mo de instabilidade.

Apresentamsse @ Seguir, como sugestao, 0S passos
do algoritmo para dimensionamento de colunas no estado li-
mite ultimo de instabilidade, usando-se o processo aproxi-
mado do pilar padrao, conhecendo-se, alem dos esforgos so-
licitantes de 12 ordem adimensionais V e Uy, as caracte-

risticas geométricas e de resistencia da coluna.

1 - Calcular o valor da taxa mecanica W, correspondente a
forca normal adimensional solicitante V e ao momento

. a . ' ~

fletor critico de 1= ordem nulo, usando-se a expressao

/o (5.2.35)

w_ = (0,85+v).f .
t y (2%)

d

2 - Definir um incremento de taxa mecanica de armadura Awi
e passar ao Passo 4.

3 - Calcular o valor de w no incremento i

w + Awi (5.2.36)

i %i-1
4 - Calcular o incremento de curvatura adimensional

A(h/x) =[0,0135K1—6ﬂ/n (5.2.37)

onde, n representa o numero de partes em que sera divi
dido o intervalo delimitado por h/r = 0, e por h/r ma-

ximo dado pela expressao (4.1.2).
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10-

11-

Adotar a curvatura minima adimensional

h/r = 0 | (5.2.38)

Calcular o momento fletor resistente, adimensional, H1s

correspondente a secao da base, usando-se o algoritmo
descrito no item 4.7. Caso nao seja possivel equili-
brar a fdrga normal v, conforme mostrado no Passo 4.1
do citado algoritmo, fazer o momento resistente W; i

gual a zero e passar ao Passo 7 deste,

Calcular o momento fletor de 22 ordem, adimensional, Hos

usando-se a expressao

n, = vt /m)%. (a/r) /10 (5.2.39)

Calcular o momento de 12 ordem Uy subtraindo do mo-
mento resistente Ui calculado no Passo 6, o momento

de 22 ordem calculado em 7,
Uy = U~ M, (5.2.40)

Calcular novo valor para a curvatura adimensional
h/r = h/r + A(h/x) (5.2.41)

e retornar ao Passo 6, se o momento “1’ calculado em
8, for maior ou igual ao valor anterior de My calcula

do no mesmo passo.

Se for encontrado um valor do momento fletor de 12 or-
dem ul, tal que, comparado com seu antecedente e con-
sequente, todos calculados no Passo 8, resulte em valo
res menores que a tolerancia estabelecida, tem-se de-

. . a
terminado o momento critico de 1< ordem cor-

Mlerie®
respondente a taxa mecanica considerada e a forga nor-

mal adimensional fixada, passando-se ao Passo l&4.

Definir novo incremento, A(h/r), dividindo-se, por e-
xemplo, o intervalo definido pelo antepenﬁltimo,(h/r)i_z,
e ultimo, (h/r)i, em um determinado numero n de par-

tes



12 -

13 -

14 -

15 -

16 -

17 -

-99-

A(h/r) = |(h/r);_, = (8/x);|/n (5.2.42)

Fazer
h/r = (h/r)i_2 (5.2.43)

Calcular novo valor para h/r, usando-se a expressao

(5.2.41) e retornar ao Passo 6.

Se

(ul-ulcrit)/ul € tolerancia

tem-se determinada a taxa mecanica de armadura w, es
tando, portanto,a coluna dimensionada, encerrando-se o

procedimento.

Retornar ao Passo 3 para novo valor da taxa mecanica

de armadura até que a condigao

. . < -
u1sollc1tante u1cr1t

Calcular novo valor para a taxa mecanica de armadura

W s interpolando-se linearmente os dois ultimos valo-
i-1 i
e
Mierit Hicrit?
com as respectivas taxas de armaduras, wij_q © wj» que

. a
res do momento critico de 1< ordenm,

os originou, juntamente com o momento de 12 ordem so-
licitante My usando-se a expressao

i-1

W = - - ic— io" -
i wi (wi wi—l)(ulcrlt u1)/(ulcr1t u1cr1t

i-1 )

Definir novo incremento de taxa mecanica usando-se

WiTwWi-1
Dog= ———
E n

- - 3 . -- 3
onde n & um numero inteiro pre-fixado

e retornar ao Passo 3.
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6. ESTUDO COMPARATIVO

Apresenta-se neste capitulo o estudo comparativo
do processo aproximado do pilar padrao com o método geral,
visando mostrar a sua precisao no que tange a verificacao
de estabilidade, calculo de carga critica, elaboragao de

diagramas adimensionais de interacao, X v, € dimen-

Hicrit
sionamento de colunas esbeltas. Mostra-se, tambem, o com-
portamento do processo aproximado do pilar padrao para va-
rios Indices de esbeltez e taxas mecanicas de armadura, a-
l1ém de um estudo comparativo de diagramas adimensionais de

interagao, X v, obtidos para os agos classe A e B.

Hierit
Os resultados que serao analisados no decorrer deste capi-
tulo foram obtidos com os programas elaborados em um equi-
pamento tipo IBM-PC, e se encontram a disposicao do leitor

no Apendice.

6.1 - Estudo comparativo de diagramas de interagao
(ulcrIt x V), elaborados com o processo aproximado do
pilar padrao e com o método geral

Esta analise consiste na comparagﬁo de diagramas

adimensionais de interagao, X v, obtidos com base na

Hierit
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teoria do método geral e na aproximagao do pilar padrao. Pa
ra o método geral foram consideradas as distribuigoes de mo
mentos fletores de 12 ordem triangular e retangular, indi-
cadas na figura 6.1.1, Tais distribuigoes foram tomadas de
vido representarem os casos extremos de uma distribuigao de
momentos trapezoidal, wusualmente aproximada por uma sen5£

de, no caso de se adotar a teoria do pilar padrao.

Ju 1_!_}y

W
-t

7777777 D.MF = DWMF

Fig. 6.1.1 - Distribuigoes de momentos fletores de
18 ordem.,

Observando-se os diagramas adimensionais de inte
ragao, representados nas figuras 6.1.2 a 6.1.10, e as res-
pectivas tabelas 6.1.1 a 6.1.9, que fornecem as percenta-
gens resultantes das comparagoes aqui citadas, pode-se di-
zer que os diagramas de interagao obtidos com a teoria do
pilar’padrao, curvas de numero 1, levam a resultados a fa-
vor da seguranga, se comparados com os resultados forneci-
dos pelos diagramas construidos com a teoria do método ge-
ral, considerando uma distribuigao de momentos fletores
triangular, curvas de numero 2. Nota-se que, para a mesma
taxa de armadura e mesmo indice de esbeltez, os diagramas
obtidos com a teoria do método geral admitem, para a segao
da base do pilar, valores maiores para o momento critico
de 12 orden que os obtidos com os diagramas construidos

com a aproximagao do pilar padrao.
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Considerando-se a distribuigao de momentos fleto
res uniformemente distribuida, pode-se ver, pelos diagra-
mas e tabelas citados , que, neste caso, os diagramas
obtidos com a aproximagao do pilar padrao, curvas de nume-
ro 1, dao resultados contra a seguranga, se comparados com
os resultados fornecidos pelos diagramas obtidos com a teo
ria do método geral, curvas de numero 3, uma vez que as
curvas de numero 1 fornecem valpres maiores para os momen

. a -
tos criticos de 1= ordem que as curvas de numero 3.

Chama-se a atengao para as altas percentagens re-
sultantes das duas comparagoes anteriormente descritas, u-
ma vez que as mesmas acontecem para valores altos das for

. . ., . a
¢as normais e pequenos valores dos momentos criticos de 1=
ordem, nao tendo, portanto, grande significado, ja que os
valores dos momentos estao proximos de zero.

Para tragar cada diagrama X VvV, correspon

_ Hierit
dente ao metodo geral, curvas de numero 2 e 3, utilizaram-se
os valores da excentricidade critica ou da forga horizon-
tal critica. Assim sendo, apenas alguns pontos dos referi-
dos diagramas foram obtidos, devido ao grande tempo de pro
cessamento requerido para definigao numérica da solicita-
cao critica correspondente a cada um.

No caso da elaboragao dos diagramas corresponden
tes ao processo aproximado pilar padrgo, curvas de numero
1, conseguiu-se obter um numero maior de pontos, pois, nes-
te caso, o processamento & rapido, o que possibilitou a de
finicao completa de cada curva.

Concluindo este item,pode-se dizer que, apesar do
erro cometido ser grande, para as duas situagoes analisa-
das, o processo aproximado do pilar padrao da resultados

intermediarios a essas situagoes extremas, sendo tais er-

ros menores para qualquer outro caso.
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Tabela 6.1.1 - Diferenga entre momentos criticos
de 12 ordem. ’

FORCA |DIFERENGAS PERCENTUAIS ENTRE MOMENTOS
NORMAL{ CRITICOS DE 12 ORDEM
v (CURVA 3-CURVA 1) (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 CURVA 2

0,8 -38,25 22,17
0,75 -14,44 . 26,42
0,65 -19,72 22,84
0,55 ~12,59 22,29
0,45 -14,84 24,22
0,35 - 1,39 26,00
0,25 - 2,58 15,25
0,15 -16,88 9,68
0,05 - 8,07 5,57
0 ¢ 0

A=80

w=0,2

) ‘ “l erit
10,2
CURVA@ - PILAR PADRAD
——m——  CURVA @ — METODO SERAL - DISTRIBUICAOD
TRIANGULAR DOS MOMENTOS PLETORES
— ——-—  CURVA (3)- #7000 eERAL - DISTRIBUICAO

— ——— RETANGULAR 908 MOMENTOS ®LETORES

v
.oolxdzolso:4o:so'.so'.7m|l.o

Fig. 6.1.2 - Diagramas de interagcao (A = 80, w = 0,2).
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Tabela 6.1.2 - Diferenga entre momentos criticos
de 12 ordem.

FORCA DIFEkENQAS PERCENTUAIS ENTRE MOMENTOS
NORMAL | CRITICOS DE 12 ORDEM.
v (CURVA 3-CURVA 1) .| (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 : CURVA 2
0,5 -16,73 20,93
0,4 -18,04 1 23,93
0,3 - 7,51 23,65
0,2 - 5,08 24,68
0,15 - 8,51 16,03
0,1 - 8,89 9,33
My erit A=110
10,2 w *0,2

CURVA @ — PILAR PADRAO

—————CURVA (2) - ®éTooo eERAL - DISTRBUICRO
40,1 TRIANGULAR BOS MOMENTOS FLETORES
CURVA (3) - méTooo sEmL - BISTRIBUICED
RETANQULAR DO NOMENTOS FLETORES

. . Y I -
L] A J ‘Il v

10

Fig. 6.1.3 - Diagramas de interacao (A = 110, w = 0,2).
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Tabela 6.1.3 - Diferenga entre momentos criticos
de 12 ordem.

FORCA | DIFERENGAS PERCENTUAIS ENTRE MOMENTOS
NORMAL | CRITICOS DE 12 ORDEM. '
v (CURVA 3-CURVA 1) | (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 ‘ CURVA 2
0,25 -26,62 ‘ 24,75
0,2 - 8,58 25,92
0,15 - 2,27 29,05
0,1 ‘ - 9,13 16,21
0,05 - 8,73 7,14
‘ Hy crit
10,2
A=140
w=0,2

CURVA @ ~ PILAR PADRAO

CURVA @ — METODO GERAL - DISTRIBUICAO
TRIANGULAR DOS NOMENTOS FLETORES

-CURVA @ - METODO SERMAL - DISTRIBUICAO
RETANGULAR DOS MOMENTOS FLETORES

Fig. 6.1.4 - Diagramas de interacao(X = 140, w = 0,2).
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Tabela 6.1.4 - Diferencas entre momentos criticos
de 128 ordem.

FORGA | DIFERENGAS PERCENTUALS ENTRE MOMENTOS
NORMAL| CRITICOS DE 12 ORDEM.
! (CURVA 3-CURVA 1) | (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 CURVA 2
1,2 -28,96 17,01
1,04 ~23,24 ' 12,94
0,880 -11,71 14,13
0,72 -14,76 15,4
0,56  -12,91 15,5
0,4 -10,23 12,9
0,24 11,31 7,44
0,08 11,97 5,07
{ “1 crit 3::.0.

CURVA (D - PiLAR PaDRRO

0,3 ——————  CURVA ® - METODO GEMAL - DISTRIBUICAO
AR 008 MOMENTOS FLETORES
N\ ———— CURVA ® - mTomo e£maL - DisTRIOUICAD
RETANGULAR DO MOMENTOS FLETORES
02t
0,1
v
+ + - © -
o 0,8 1,0 1,8

Fig. 6.1.5 - Diagramas de interacao (A = 80, w = 0,8).
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Tabela 6.1.6 - Diferencas entre momentos criticos
de 12 orden.

FORCA | DIFERENGAS PERCENTUAIS ENTRE MOMENTOS
NORMAL | CRITICOS DE 18 ORDEM.
v (CURVA 3-CURVA 1) | (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 . CURVA 2
0,88 -28,35 25,09
0,8 -16,11 25,58
0,64 - 7,22 26,57
0,48 - 9,36 20,63
0,32 -10,75 10,41
0,24 - 7,00 8,64
0,16 - 5,80 6,91
0,08 - 2,4 5,27
“x crit
A=110
0414 w:=0,8

curva () - PiLan Padhio
_____ CURVA % - METODO GERAL - DISTRIBUICAO

0,3

TRIANGULAR DOS MOMENTOS FLETORES
~ METODO SEMAL - BISTRIBUICAO
AETANGULAR DOS MOMENTOS FLETORES

0,1 1

0 o5 10 15

Fig. 6.1.6 - Diagramas de interagao (A = 110, w = 0,8).
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Tabela 6.1.5 -
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Diferengas entre momentos criticos
de 12 ordenm.

FORCA | DIFERENCAS PERCENTUAIS ENTRE MOMENTOS
NORMAL | CRITICOS DE 18 ORDEM.
v (CURVA 3-CURVA 1) (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 CURVA 2
0,56 _-12,72 25,24
0,48 -16,84 28,77
0,4 - 1,19 31,28
0,32 -13,39 19,66
0,24 -10,39 12,56
0,16 - 7,81 8,46
0,08 - 3,94 6,00
“an
A=140
w=0,8

CURVA (3)

CURVA (1) - PiLar  maprio

CURVA - METORD SERAL — MSTRIDVICAO
c; TRIANGULAR 006 MOMENTOS FLETORES
~ WETODD SERAL - DISTRIBUICAC

RETANGULAR DOS MOMENTGS FLETORES

| Fig.

6.1.7 - Diagramas de

1,0

1,9

interacao (A = 140, w = 0,8).
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Tabela 6.1.7 - Diferengas entre momentos criticos
de 12 ordem.

FORGA | DIFERENGAS PERCENTUAIS ENTRE MOMENTOS
NORMAL | CRITICOS DE 12 ORDEM.
v (CURVA 3-CURVA 1) (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 » CURVA 2
2,13 -27,70 31,88
2,03 -27,06 13,36
1,8 -25,45 12,59
1,58 -24,21 12,35
1,35 -15,65 10,35
1,13 - 9,45 12,72
0,9 -12,55 12,23
0,08 - 6,04 11,04
0,45 - 2,72 8,65
0,23 -12,29 4,68
0 0 0

A=80
w=1,%

0,41 ———— CURVA (D -riLar  masako
————— CURVA (@ - wiveso semaL - isTRIBUICRO
0,31% N ‘ TRMNGULAR OOS WOMEWTOS FLETORES
N, === CURVA B . uéroso semaL - pisTmUICRO
NI RETANGULAR DOS MOMENTOS FLETORES
021t
0,11
v
+ - + + -®- 4+
05 10 18 20 t X

Fig.



0,6 1

0'5 +

041

031

01 1

»]110e

Tabela 6,1.8 - Diferencas entre momentos criticos

de 12 ordenm.

Fig.

FORCA | DIFERENGAS PERCENTUAIS ENTRE MOMENTOS
NORMAL | CRITICOS DE 12 ORDEM.
v (CURVA 3-CURVA 1) | (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 CURVA 2
1,35 -43,86 23,72
1,13 -16,69 20,64
0,9 -13,16 17,43
0,79 ~-11,035 16,70
0,56 - 7,81 13,92
0,45 - 4,82 12,08
0,34 - 3,92 7,78
0,23 - 5,22 5,85
“lcnt
A=110
wrl,8

CURVA (D) - PILAR PADRAO
————— CURVA (@ - wETODO SERAL - DISTRIBUICAO

TRIANSULAR DOS MOMENTOS FLETORES

CURVA ® _ wirooo semaL- oisTRIBUICAO

RETANSULAR BOB MOMENTOS FLETORES

~ v
- -

£1

1,0 L5

2,0 Y

6.1.9 - Diagramas de interag§o> (A = 110, w = 1,5).
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Tabela 6.1.9 =~ Diferengas entre momentos criticos

de 12 orden.

FORGCA DIFERENGAS PERCENTUAIS ENTRE MOMENTOS
NORMAL | CRITICOS de 12 ORDEM.
v (CURVA 3-CURVA 1) (CURVA 2-CURVA 1)
CURVA 3 CURVA 2
0,9 -14,66 25,11
0,79 -12,19 29,78
0,56 -10,79 19,75
0,34 - 9,40 12,13
0,22 - 7,19 7,39
0,11 - 5,94 5,15
A=140
w=1,8

CURVA (D -riLar mapRrio0

————=—— CURVA (2) -METODO SEML - DISTRIBUICAO

TRIANGULAR DOS MOMENTOS FLETORES

———~ CURVA ® —‘Tooo SERAL - DISTRIBU

TANGULAR DOB MOMENTOS FLETORES

Y

1,0 15

- -+

2,0 2,5

Fig. 6.1.10 - Diagramas de intéragio (A = 140, w = 1,5).
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6.2 - Estudo comparativo da estabilidade, usando-se o pro-
cesso aproximado do pilar padrao e a teoria do meto-

do geral

Neste item, analisa-se a estabilidade de uma bar
ra esbelta, engastada-livre, submetida & flexao normal com
posta, usando-se o processo aproximado do pilar padrao e a
teoria do método geral. Para tal, & necessario computar os

efeitos dos deslocamentos na solicitagao, para cada confi-

guracao de equilibrio assumida pela barra, o que & feito
com o processo iterativo descrito no item 5.1.1, ate que
seja verificada a estabilidade da coluna.

Embora os graficos apresentados na figura 6.2.1,
a e b, sejam correspondentes a exemplos particulares, po-
de-se afirmar que outros casos terao comportamento seme-
lhante,isto e, para uma distribuicao de momentos fletores
de 12 orden triangular ou predominantemente triangular, as
flechas obtidas com.o processo aproximado do pilar pa-
drao estariam a favor da seguranga, se comparadas com as
flechas obtidas com a teoria do método geral. Entretanto,o
mesmo nao acontece quando se tem uma distribuigao de momen
tos fletores de 1% ordem retangular, figura 6.1.1l. Neste ca
so, as flechas obtidas com o processo aproximado do pilar
padr3ao estariam contra a seguranga, se comparadas com as
obtidas com a teoria do metodo geral. As diferengas percen
tuais entre as flechas maximas. a/f, obtidas com os dois méto
dos acima citados, para os exemplos mostrados na figura

6.2.1, a e b, estao dadas nas tabelas 6.2.1 e 6.2.2, res-

pectivamente.

Os exemplos aqui analisados foram escolhidos de
forma a se terem efeitos de 22 ordem consideraveis e carre-
gamentos proximos dos valores criticos,possibilitando, com
isso, um maior desenvolvimento das curvas mostradas nos re

feridos graficos.,
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a) b)
Fig. 6.2.1 - Flechas adimensiogaisa/&cmtidascmm a aproxima-
¢ao do pilar padrao e com o metodo geral.
Tabela 6.2.1 - Diferengas percentuais maximas entre fle-

chas e momentos para o exemplo dado na figu

ra 6.2.1a.

Metodo geral

Aproximagao_do
pilar padrao

Diferenga 7

Flecha maxima 0,257 0,414 617
Momento maximo 0,178 0,218 21,87
Tabela 6.2.2 - Diferengas percentuais maximas entre fle-

chas e momentos para o exemplo dado na figu

ra 6.2.1b.

Metodo geral

Aproximagao do
pilar padrao

Diferenga 7%

Flecha maxima

0,414

0,305

26,36%

Momento maximo

0,207

0,177

14,367
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0,3 - Estudo comparativo de carga critica

Aplicando-se a uma barra esbelta um determinado
carregamento com uma excentricidade e, figura 6.3.1, veri
fica-se que seu eixo flete. Se for constatada para esta po-
sigao fletida o equilibrio estavel, & possivel, atraves de
um controle do incremento de carga ANi’ aumentar esse car-
regamento, ate que seja atingido o estado limite ultimo de
instabilidade, conforme estudo ja feito em itens anterio-
res.

Para que se pudesse comparar varios valores da car
ga critica, obtidos com o processo aproximado do pilar pa-
drao e com o metodo geral, procurou-se variar conveniente-
mente a excentricidade, para tres diferentes indices de es-
beltez e tres diferentes taxas de armadura, com o objetivo
de calcular a carga critica correspondente a diversos va-
lores do momento critico de 12 ordem. Para isso, fez-se uso
dos programas que calculam a carga critica correspondente
a cada metodo acima citado, e que se encontram a disposigao
do leitor no Apendice. Esses programas forneceram os resul-

tados mostrados nas tabelas 6.3.1 a, b e c.

TLUUES

Fig. 6.3.1 - Pilar engastado-livre,sub-
metido a flexao normal com
posta, com carregamento pro
gressivo. -
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Tabela 6.3.1 - Valores adimensionais da carga critica e das

flechas maximas.

O —d=oth
a) ©=0,8, =80, /h=23,1 " .
ExcentrifCarga cri [Carga cril Flecha ma|Flecha ma-
cidade |tica tica ' xima xima
ex/h Metodo ge Pilar pa- Erro (%) Metodo ge|Pilar pa- Erro (%)
ral drao ral drao
3,670 0,087 0,088 -1,26 °* 0,304 0,258 15,22
1,251 0,253 0,263 -3,95 0,315 0,253 19,6
0,374 0,572 0,587. -2,62 0,256 0,209 18,24
0,136 0,877 0,910 -3,76 0,164 0,139 15,05
0,026 1,210 1,23 -1,65. 0,100 0,085 15,08
[ —}d=0,1h |
b) w=0,8,)x =110 ,le/h = 31,75 °
Excentri|Carga cri|Carga cri Flecha ma|Flecha ma-
cidade tica t%ca Erro (Z) | xima " |xima Erro (%)
e /h |Metodo ge|Pilar pa- Metodo ge|Pilar pa-
ral drao ral “ldrao
3,779 0,079_ 0,081 -2,27 0,563 0,429 23,78
1,732 0,161 0,168 -4,34 0,542 0,457 15,71
1,068 0,240 0,253 -5,41 0,564 0,472 16,38
0,299 |0,484 0,500 -3,30 0,482 0,420 12,92
0,047 |0,805 0,824 -2,36 0,258 0,209 18,97
O d'=01n
c) w=10,8, A = 140 » Q'e/h = 40,4 o o
Excentri[Carga cri [Carga cri Flecha ma|Flecha ma-
cidade |tica tica xima xima
ex/h Metodo ge |[Pilar pa- Erro (%) Metodo ge Pi%ar pa- Erro (%)
ral drao ral drao
3,46 0,079 0,082 -3,39 0,850 0,671 20,97
1,435 0,159 0,168 -5,66 0,853 0,723 15,15
0,76 0,239 0,254 -6,27 0,871 0,783 10,10
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Observando os resultados apresentados nas citadas
tabelas, pode-se dizer que a carga critica varia inversamen
te com o Indice de esbeltez e diretamente com a taxa de ar-

madura, em ambos os metodos, como esperado. Alem disso, para
uma distribuigdo uniforme de momentos fletores de 1% orden,
a aproximacgao do pilar padrao fornece valores para a carga
critica contra a seguranca, se comparado com oS valores for
necidos pelo metodo geral. Com relacao aos erros obtidos,ve-
-se que o0s mesmos tem um comportamento aleatorio, por exem

plo, aumentando-se o indice de esbeltez, nao necessariamen-
te se aumenta a percentagem de erro, podendo-se tambem di-
zer o mesmo com relagao a taxa de armadura. Entretanto, po-
de-se afirmar que o erro esta diretamente ligado 3 regiao

de comparacao dos diagramas de interagao x v, poden-

Hierit
do-se ter, dependendo dessa regiao, erros significativos ou
nao.

Outros casos de solicitagoes criticas com variagao
da forga horizontal ou da forga vertical, com pequena excen
tricidade, foram tambem calculados, estando os resultados
na tabela 6.3.2, Analisando esses resultados, observa-se que
para uma distribuigao de momentos fletores de 12 ordem, pre
dominantemente triangular, o processo do pilar padrao forne
ce valores para o carregamento critico a favor da seguranga,
se comparado com.os resultados obtidos com a teoria do métg
do geral.

Com relacao as grandes diferengas observadas, pode-
-se dizer que, como os momentos fletores de 12 ordem, oriun
dos da forga horizontal, estao proximos dos valores criti-
cos, conforme mostram os diagramas de interagao para A = 110
e w= 0,8, a comparagao de diferencas de deslocamentos per-
de o sentido. Deslocamentos calculados, nas proximidades da
carga critica, por procedimentos diferentes podem ser com-

pletamente diferentes.
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co e das flechas maximas.

- [3
carregamento critil

CARREGAMENTO CRITI

CARREGAMENTO CRITI

Y =+ incremental
"]cr — fixo

EXEMPLOS ~ = ERRO (%
" CO - PILAR PADRAO |CO - METODO GERAL (®
.
(:> 5& 0
L] v:0,1
£l
v = 0,1 v = 0,1 0
. *31,78 ’ ’
F ¥ Newo [N, = 1,858-2|n__ = 1,97E-2 6,1
o @ w‘“
d's0,1h Flecha = 0,4?7 Flecha = 0,436 { 1,98
+
v -+ fixo
cr —* incremental
®  “gpos
) v = - = -
e cr «vcr 1,97E-2 vcr 2,04E-2 3,4
" ¢d. %:31.75 N, = 1,97E-2|n__ = 2,04E-2| 3,4
f£175 | b:a‘.? Flecha = 0,573 | Flecha = 0,447 | 28
'd"o'lh
it 4
V_-+ incremental
eor incremental
® "V.f@LL
70,019 Ver |Vo, = 1,975E-2 |v_ = 1,019E-1|80,6
e Neaurs [Mer = 1,97E-2 |ng, = 1,978-2 | o
WF s A=110 - , -
[: t w=0,8 Flecha 0,576 { Flecha 0,440 { 30,7
d'=0,1n
Rl
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6.4 - Estudo comparativo de dimensionamento

Normalmente, o dimensionamento de colunas esbel-
tas no estado limite ultimo de instabilidade tem sido fei-
to atraves de consultas aos diagramas de interacao Mierit ¥ V2
obtidos com o processo aproximado do pilar padrao, ou com u
so de programas elaborados de acordo com essa‘'mesma teoria.
Entretanto, esse procedimento pode, em alguns casos, levar
a resultados bastante imprecisos¢ Para mostrar isso, apre-
senta-se, aqui, um estudo comparativo de dimensionamento. de

colunas engastadas-livres ou equivalentes, usando o proces
so aproximado do pilar padrao e a teoria do metodo geral,
Tal estudo .visa dar algumas informagoes a respeito do empre
go do processo aproximado do pilar padrao para dimensiona-

mento.

Usando-se os programas para dimensionamento de
colunas, correspondentes ao processo do pilar padrao e ao
método geral, obtiveram-se, para alguns exemplos seleciona-
dos de forma a possibilitar o estudo acima referido, os re-
sultados apresentados na tabela 6.4.1.

Observa-se, na referida tabela, que a taxa meca-
nica de armadura varia diretamente com o Indice de esbeltez,
para um carregamento constante. Alem disso, a aproximacgao
do pilar padrao fornece resultados para a taxé mecanica W,
a favor da seguranga, se comparados com os resultados forne-
cidos pelo método geral, quando a solicitacao de momentos
fletores de 12 ordem & triangular. O mesmo niao ocorre quan
do a solicitagao de momentos fletores de 12 ordem & unifor-
memente distribuida. Neste caso,a aproximagao do pilar pa-
drao fornece resultados contra a seguranga, quando compara-
dos com os obtidos com o método geral. Em ambos os casos com
parados, as diferengas sao pequenas, sendo essa conclus&ati
da como geral, uma vez que o0s exemplos analisados foram es
colhidos nas regioes de maiores defasagens dos diagramas de in
teragcao dados no item 6.1.

Outro fato a ser notado, tambem, € que um aumento
no indice de esbeltez nao acarreta necessariamente um aumen

to na diferenga das taxas calculadas para os dois processos.
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Tabela 6.4.1 - Valores da taxa mecanica de armadura Wy ob-

tidos com o método geral e com a aproximagao
do pilar padrao.

DIME ENTO NSIONA
EXEMPLOS m DIME ERRO (%)

PILAR PADR
ACO CA-B80A
y. =25

el 0.96 107 | 1.2
#; H,0.39

P d d"@,lh

50

v

p

ACO CA-80A '

"7.-:1.75

A =110 1.39 152 9.2
v=0.378
“"o."ﬁ

d's0,1h

L, ®

Xal

L’h 240.4

A=140
v £0.375
A:_#: = pro631

d's0,1h

L ®

2.00 216, 8.1

*%, =025 ACO CA-50A

* 066 0.09 0.08 12.2

'E_—;] v=0.375
d'3= {4,=0.047

- d'=0,1h

"4.'01&‘, ACO CA-30A
v

O "'7“31.75
oito 0.29 028 | 4.6

" v=0.375
A= },20.047
" €=0,1n

ACOCAM

qh-QO4 ‘
140 0.61 0.60 | 1.8

v:0.375
.r*—_; B H,*0.047
d¢'=0,1h




6.5 - Estudo comparativo entre diagramas de interagao obti

dos com o processo aproximado do pilar padrao

Neste item, apresenta-se uma analise dos diagra-
mas de interagao, obtidos com base no processo aproximado
do pilar padrao, representados pelas curvas de numero l,da
das nas figuras 6.1.2 a 6.1.10.

Inicialmente, observa-se nos citados .diagramas

.

que, para uma mesma taxa mecanica de armadura, a inclina-
¢ao das curvas de interagao Myorfe ¥V varia diretamente
com o indice de esbeltez da coluna, reduzindo o intervalo
de variacao da forga normal, na flexao normal composta. Por
outro lado, tal intervalo varia diretamente com a taxa me-
canica de armadura, podendo-se dizer o mesmo com relacao
ao intervalo de variagao do momento critico de 12 ordem.

Usando-se o programa, que calcula pontos para
construgao dos diagramas de interagao, elaborado segundo a
aproximacao do pilar padrao, encontraram-se, entre outras,as
coordenadas Hicrit ¥ Vv, que definem os extremos dos diagra
mas mostrados na figura 6.5.1.

Observa-se, na citada figura, que as coordenadas
dos diagramas de interagao, com mesma taxa mecanica de ar-
madura e diferentes indices de .ekbeltez, para o caso de
compressao centrada e flexao simples, sao iguais, pois nes

- - . a
tes casos nao ha efeitos de 2- ordem.
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Fig. 6.5.1 - Diagramas de interagao Hicrit ¥ v,

obtidos com a teoria do pilar padrao.
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Embora,para o caso de compressao centrada, todos
os diagramas de interacao com mesma taxa mecanica de armadu
ra, levem ao mesmo valor da forga normal adimensional v,
conforme dito anteriormente, isto nao representa a realida-
de. A figura 6.5.1 mostra, por exemplo, que a partir de
Vv = 0,6, o pilar com X = 140 nao suporta excentricidade (momen-

tos), evidenciando a existéncia de uma carga limite. Essa

constatacao evidencia que, a partir dos pontos de tangencia
dos diagramas de interagao com o eixo que define as forgas
normais adimensionais Vv, nao ha mais significado fisico.
Vale lembrar que os limites de compressao simples, mostrados
nos diagramas da citada figura, consideram apenas o caso de
peca com eixo reto, sem considerar, portanto, o ponto cor-

- - ]
respondente a carga critica.

6.6 - Estudo comparativo dos diagramas de interagao corres-

pondentes aos agos classe A e B

Para possibilitar o estudo comparativo dos diagra
mas de interacao correspondentes aos agos classe A e B, de
mesma resisténcia caracteristica, foram construidos, com a
utilizagao do programa elaborado de acordo com o processo
aproximado do pilar padrao, dado no Apendice, os diagramas
de interagdo correspondentes a taxa mecanica de armadura 0,8,
indice de esbeltez 110. Esses diagramas estao mostrados na
figura 6.6.1 e enfatizam os diferentes efeitos de segunda
ordem para os dois tipos de agos referidos. Apesar de se con
siderar apenas um exemplo, figura 6.6.1, pode-ée dizer que,
como o ago tipo B tem inicio de escoamento para valores me-
nores de tensao, sua tendéncia & proporcionar momentos cri-
ticos de 12 ordem menores que os calculados com o ago clas~-
se A.

Analisando a maxima diferenga entre as tensoes
correspondentes aos dois diagramas de calculo corresponden
tes aos agos classe A e B, dados no item 2.2, observa-se

que a tensao no ago B, correspondente ao inicio de escoamen
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to do ago clgsse A,2 aproximadamente 17,647 menor que a do

ago classe A. Entretanto, para estudo de instabilidade de
colunas, essa diferenga maxima recomendada pela NBR-6118, .

nao tem significado pratico,pois, com diferengas de tensoes,
seguramente menores que 17,647, os momentos criticos de 1é
ordem, na segao da base, podem apresentar,para os agos A e
B, diferengas iguais ou superiores a essa, conforme ilustra

do na tabela 6.6.1. Ressalva-se que o estudo aqui desenvol-
’

vido tem apenas carater ilustrativo, necessitando de uma in

vestigacao mais ampla para se chegar a uma conclusao mais
precisa.
Tabela 6.6.1 - Diferengas percentuais dos momen-

tos criticos da figura 6.6.1.

Ago A Aco B

v Hierit Hicrit Diferenga (%)
0 0,322 0,322 | 0
0,1 0,303 0,282 6,85
0,2 0,284 0,241 15,14
0,3 0,255 0,208 18,35
0,4 0,199 0,166 16,61
0,5 0,147 0,122 16,68
0,6 0,104 0,091 12,56
0,7 0,069 0,065 6,32
0,8 0,043 0,039 7,85
0,9 0,017 0,014 15,85
1 ~ 0 -0
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Fig. 6.6.1 - Diagramaé de intenmio (ulcrit X V) para os a-

gos classe A e B de mesmo fyk'
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7. APLICAGOES

Neste capitulo sao apresentados alguns exemplos,
resolvidos com base na teoria do método geral. A escolha dos exemplos
foi feita visando demonstrar a aplicabilidade e versatili-
dade dos programas, elaborados com a teoria citada, dados
no Apendice.

Foram resolvidos tambem varios exemplos com o em
prego da aproximagao do pilar padrao, tendo os resultados
sempre coincidido com os apresentados em FUSCO (1981) e
HOFFMANN (1978). Assim, a apresentagao dos mesmos neste tex

to foi suprimida.

7.1 - Verificacao da estabilidade de colunas pelo méetodo ge
ral
Exemplo 1

Verificar a estabilidade da pega flexo-comprimi-
da com.armadura conhecida, esquematizada mna figura 7.1.1,
incluindo-se o efeito do peso proprio e usando-se a teoria

do metodo geral.

Dados do problema:
- Ago: CA-50A
- Area de ago: A, = 60cm? 3 Y, = 1,15
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Concreto: fck. 21MPa ; Y.~ 1,4 ; Peso especifico = 25kN/m3

Fl = F2 = F3 = 300 kN ; F4 = 1300 kN

H =20 kN ; M = 130 kN.m ; q, =1 kN/m

Fa
. Y ite meen o [ ea
Tk ? R v (e

" ) g
£
S 10m
=
>
»,
n, 4
sscko JI (o0 xwe! " ¢ * ::t
ud | o o] free
e b= YO0
H ] il - bw I
L=l e
g 5m o m
g L 1S
> —
- 2
- ——secho ™ (wWOX0D)
- =] 8o > o » ::ts
B oem [ & ) h=40
- - 5. * o
£ | S bw=100
! ;ucio I (100 X100) ] bw l
Tell
a) E levagdo b) Secles Transversais
Fig. 7.1.1 - Pilar engastado-livre com secao varia-
vel.

Este problema foi resolvido com o uso do progra-
ma para verificar estabilidade, elaborado de acordo com a
teoria do metodo geral. Dividindo-se os trechos I e II, em
5 subintervalos, e o trecho III em 10 suBintervalos, para
integragao das curvaturas, constatou-se a estabilidade do
pilar apds 4. iteragoes, com tolerancia para equilibrio das
forgcas normais e momentos fletores, em todas as segoes, de
1%. e 17, respectivamente.Os resultados fornecidos pelo citado

programa estao dados na tabela 7.1.1.

B . T T
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Tabela 7.1.1 - Valores das curvaturas, flechas e momentos finais

Segoes| Curvaturas (mfl) Flechas (m) | Momentos finais (kN.m)

I 6.33 E-4 0 o7l

I Ponto 6: 3.86 E-4 0.0067 469
Ponto 7: 3.99 E-4 e

11 Ponto 12: 2.19 E-4 0.023 276

Ponto E3: 4.23 E-4

IV 1.45 E-3 0.095 130

Exemplo 2

Verificar a estabilidade da coluna flexo-compri-
mida, com armadura conhecida, esquematizada na figura 7.1.2,
desprezando-se o efeito do peso proprio e usando-se a teo-

ria do Metodo Geral.

1000 kN

(60X 60) 20kN_ 400 kN.m

T
O,
=

$0cm

OCOPEOE

*‘4:)ﬁw¢wug}‘°x‘a°, T

Fig. 7.1.2 - Pilar engastado-livre com segao
transversal variavel.

®
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Dados do problema:

Concreto: fck = 18 MPa

Ago: CA-50A

d'/h = 0,1

Taxa mecanica de armadura na segao da base: w = 0,40

Dividindo o pilar em 8 subintervalos, para inte-
gracao das curvaturas, e usando-se as tolerancias do Exem-
plo 1, constatou-se a estabilidade do pilar com o emprego do
programa que verifica estabilidade segundo a teoria do meto
do geral, obtendo~se os valores dados na tabela 7.1.2, apos

3 iteragoes.

Tabela 7.1.2 - Valores das curvaturas, flechas e momentos finais

Segaes Curvaturas (m-l) Flechas (m) Momentos finais (kN.m)

1 3.78 E-3 0 670
9 2,46 E-3 0.11 400
Este exemplo encontra-se resolvido em HOFFMANN

(1978), onde o mesmo usa o metodo de Engesser-Vianello, pa-
ra determinagao dos esforcos de 22 ordem. 0 valor maximo do
momento fletor obtido, comparado com o aqui encontrado, a-
presenta uma diferenga de aproximadamente 3%. Essa diferen-
ca se deve talvez a interpolacoes manuais dos diagramas,

M-N-1/r, usadas pelo citado autor, no calculo das curvatu-
ras e as diferengas de tolerancias fixadas para o equili-

brio da forga normal e do momento fletor.

7.2 - Calculo de carregamento critico pelo metodo geral

Exemplo 3

Calcular o carregamento critico do pilar engasta-
do-livre, com armadura conhecida, esquematizado na figura
7.2.1, incluindo-se o efeito do peso proprio e usando-se a

teoria do Metodo Geral.
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bw=100 bw =100 bw=100
b) Secdes Transversais
Fig. 7.2.1 - Pilar engastado-livre com segao varia

vel.

Dados do problema:
Ago: CA-50A
Concreto: £ = 21 MPa ; Yo = 1,4 ;

ck
Peso especifico = 25 kN/m3

Area de ago: A, = 60cm> 3 Yg = 1,15

A carga distribuida horizontal e a excentricidade de apli

cacao da carga F, nao serao incrementadas.
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Este problema foi resolvido, usando-se o programa
que calcula o carregamento critico, elaborado de acordo com
a teoria do metodo geral. Usando-se as mesmas subdivisoes e
tolerancias do Exemplo 2, apds 45 iteragoes, o programa for

neceu os valores dados na tabela 7,2.1.

Tabela 7.2.1 - Valores das curvaturas, flechas, momentos finais e carre
gamento critico.

Secoes | Curvaturas (m-l) Flechas (m)|Momentos fi~| Carregamento cri
nais (kN.m) | tico
I 1.96 E-3 0 1710 Hl = 0 kN
F = 0 kN
M1==0 kN.m
II Ponto 6: 1.40E-3| 0,022 1389 H2 = 0 kN
Ponto 7: 1.66E-3 F, = 1721 kN
M, =0 kN.m
ITI Ponto 12: 9.55E-4| 0,082 997 H3 =0 kN
Ponto 13: 2.79E-3 Fy = 1721 kN
M3 = 0 kN.m
IV 1.98 E-3 0,39 172,1 H, = 22,1 kN
F4 = 1721 kN
M, = 172,1kN.m

Exemplo 4

Calcular o carregamento critico do pilar esquema-
tizado na figura 7.1.2,desprezando-se o efeito do peso pro-
prio e usando-se a teoria do Metodo Geral.

Adotando-se como ponto de partida o carregamento
indicado na figura 7.1.2 e considerando-se o momento aplica
do na extremidade livre do pilar como oriundo de uma excen-
tricidade de 40cm na aplicagao da forga normal,alem de usar

os demais dados, subdivisoes e tolerancias do,ﬂxemplo 2, o
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programa que calcula o carregamento critico segundo o Meto-
do Geral, atraves de um processo incremental proporcional
da forga normal e da forga horizontal, forneceu, apos 41 i-

teragoes, os valores dados na tabela 7.2.2.

Tabela 7.2.2 - Valores das curvaturas, flechas, momentos finais e car-
regamento critico.

Segoes | Curvatura (m-l) Flechas (m) | Momento finais | Carregamento
(kN.m) critico
1 9.22 E-3 0 1158 H1 = 0 kN
F1 = 0 kN
M1 = 0 kN
9 3.22 E-3 0,204 512,4 H9 = 48,1 kN
F9 = 1281 kN
Mg = 512,4 kN
Exemplo 5

Calcular a maxima forga horizontal H, que pode ser

aplicada ao pilar da figura 7.2.2, usando-se a teoria do Mée
todo Geral,.

4,_15&_‘;9: 2520 kN

H

9
8 8
Ry

D —

I W7 oo TAE

-~y

Fig. 7.2.2
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Dados do problema:

- Ago: CA-50A

- Concreto: £ = 21 MPa
ck

- Area de ago: A_ = 80cm’

Dividindo o pilar em 9 subintervalos para inte-
gracao das curvaturas e usando-se as mesmas tolerancias do
Exemplo 1, dado no item 7.1, o programa que calcula o carre

’

gamento critico forneceu, apos 26 iteragoes, os seguintes va

lores:

Forca horizontal maxima: H = 70,5 kN

Forca normal maxima: F = 2520 kN

Flecha maxima na extremidade livre da coluna: a = 0,265m

Momento final na secao 1 = 1640 kN.m

Este exemplo encontra-se resolvido em FUSCO (1981),
onde foi usado o processo aproximado do pilar padrao, obten
do-se uma maxima forga horizontal de 60 kN. Este resultado,
se comparado com o aqui obtido com o uso do metodo geral,a-

presenta um erro da ordem de 14,9Z.

7.3 - Dimensionamento segundo o metodo geral

Exemplo 6

Dimensionar o pilar do Exemplo 2 do item 7.1,con-
siderando os mesmos dados, subdivisoes e tolerancias, la for
necidos, alem de se fixar a tolerancia para obtencao da ta-
xa mecanica de armadura em 13%.

Usando-se o programa que dimensiona uma coluna,

segundo a teoria do metodo geral, obteve-se:

Taxa mecanica de armadura na secao da base: w = 0,24

Flecha na ponta da coluna: 0,19m

'Momento final na secao da base = 750 kN.m
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8. CONCLUSOES FINAIS

Este trabalho fornece procedimentos detalhados
para o estudo de colunas esbeltas, solicitadas & flexao nor
mal composta (no tocante a obtengao da carga critica), di-
mensionamento, estudo da estabilidade e elaboragao de dia-

gramas de interagio ulcr X Vv, usando a teoria do metodo

it
geral e o processo aproximado do pilar padrao. Os roteiros
apresentados permitem que se fagcam os estudos acima cita-
dos com conhecidas margens de erro.

Cada um dos programas propostos € perfeitamente
adaptado aos tipos usuais de processadores, o que permite
seu uso pratico com facilidade.

Os tipos de erro do processo do pilar padrao fo-
ram analisados em detalhe, procurando-se em cada caso mos-
trar a tolerancia envolvida.

Com base neste trabalho, podem ser feitos estu-
dos mais detalhados do comportamento de pilares, com con-
digoes de vinculagoes diferentes das que aqui foram anali-
sadas. Pode-se tambem estudar os efeitos de fluencia, esta
bilidade global de edificios com a consideragao de porti-
cos geometrica e fisicamente nao-lineares, bem como estu-
dar o comportamento (estabilidade) de pecas rigidas dos e-

dificios.
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Finalmente, pode-se concluir que o processo do
pilar padrao se constitui em uma grande ferramenta de cal-
culo pela sua simplicidade e rapidez. Entretanto, caso se
disponha de um equipamento mais veloz e se pretenda obter

resultados exatos, sugere-se usar o metodo geral.
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gram dimen;
3636 36 36 36 36 36 3 36 36 36 36 36 36 36 96 36 36 36 36 36 3 36 36 3 3 36 3 36 36 36 36 36 3 36 3 36 3 3 36 3 3 3 3 36 9 ¢ 3¢ )
rama para dimensionamentode pitares-METODD GERAL}

3636 3 36 36 36 36 36 36 26 36 36 3 36 36 3 36 36 36 36 36 36 3 3 6 36 36 36 36 36 36 36 36 36 26 36 36 36 26 36 36 96 36 36 36 26 36 36 96 % % % }

(¥pr

var

begin

fcd:
fyd:

s1:=

wri
for
b

ograma principal¥)
type arr=arrayl0..100] of real;
arrizarrayl0..100]) of integer;
arrm=arrayl0..20,0..100] of real;
arrmi=zarrayl0..20,0..700] of integer;

pec,btax,fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,delta,m1,tolhr,toll,e,
hr,tol,gams,h,bw,nfix,gamc,mr,nr,w,lh,qn,qd,tolw:real;
mer,mer1,peso,eqb,ka,nsc,i,ns,cont,ar,araux,n1,nt,t,
fyk,n,nint,fck,ne,fora:integer;
bracg,normal,cg,cur,dv,btao,sigs,aco,nil1t,hs,cot,ba,lb,
lt,eb,et,daux,cob,ta,alt,nve,fh,moa,nota,
dv1 acaux,y.m1pa m1p,m1aux mi1a,noa:arr;

nf,ntb,aru,nv,nk:arri;

ni,yaux,yg:arrm;

nfc:arrmi;

arqg:text;
arql:text;

procedure gergeo(var gamc,gams,fcd,fyd:real;
var fck,fyk,ne:integer;
var aru,nv,nk:arri;
var yaux,yg:arrm;
var hs,cot,ba,tb,lt,eb,et,daux,cob,alt:arr);

var i,a,s1,j,xj,k:integer;
alb:arr;

(*inicio da gergeox)
=fck/gamc;
=fyk/gams;
1;
1;
teln(lst,’GEOMETRIA DA COLUNR’);
j:=1 to ne do
egin
ar:=aruljl;
hsl[jl:=cotljl/nvij];
s1:=s1+nvijl;
xj:=0;
for i:=a to s1 do
begin
balil:=lbljI-Clbljl-LtljlI)%hs[jlxxj/cotlj];
altlil:=ebljl-(ebl[jl-etljl)*hsljIxxj/cotlj];
daux[il:=cobljl/altfil;
xjr=xj+1;
writetn(lst,’base’,i,’'=',balil), " **%’',’altura’,i,’'="’
,altlil, %%’ ,'taxas',talil);
(%xgera alturas das camadas¥);
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if ar=0 then
begin
for k:=1 to nkl[j] do
begin
yaux[i,kl:=yglj, klxaltlil/altlal;
end;
end;
end;
§1:281¢1;
a:=s1;
mer:=a-nvijl-1;
merl:=s1;
end;
end; (%final da gergeo¥)

procedure germn{(var Lh,qd,tol,tol1:real;
var ne:integer;
var cot,hs,nve,fh,moa,nota,mlp:arr;
var nv:arri);

Label 5;
var norml,norm2,norm3,base,altu,auxm,thl,auxn,aux,
mota,mta:real;
normac, auxcg,mop,dsb,nod,momd,nor:arr;
mult,k,k1,ka1,11,1i2,jaux,s1,a,2z,1i,ka,ja,j,
j1,conta:integer;

begin (%inicio da germn¥)
if peso=1 then
begin
nv[{01:=0;
mult:=1;
kK:=mer;
k1:=mer1-1;
normall{k1]:=0;
normaclk11:=0;
for ka:=1 to ne do
begin
kal:=ne+1-ka;
for i1:=k to k1-1 do
begin
i2:=k1-mult;
base:=(bali2l-baliZ2+11);
altu:=(altli2)-altli2+1]);
normt:=bali2+1)%altli2+1)xhslkallxpec;
norm2:=(altuxbali2+1)/hslkall+
basexaltli2+1)/hslka1]l)*
hslkall®hslkal1l*pec/2;
norm3:=altuxbasexhs[kall*¥hslka1)l*hs[kall¥pec/
(3%hs{ka1l%hslka1l);
normall{i2):=norm1+norm2+norm3;
normacli2l:=normacli2+1)+normalli2];
auxcgli2l:=normixhslka1]/2+norm2%hs{ka11%2/3+
norm3%hslkal1l%3/4;
cgli2):=auxcgli2l/normalli2];
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bracgli2l:=(hsl[kal]- cg[iZ])lhs[ka1],
mult:=mult+?;
end;
kK1:=2k-1;
normallk1l:=normallk];
normaclk1):=normaclk];
K:=k1-nvikal1-1];
mult:=1;
end;
end;
cotl0l:=0;
dsb[01:=0;

auxn:=0;

Lh1:=1h; .
s1:=1;

a:=1;

z2:=1;

hsf{01:=0;

aux:=0;

nv{0]:=0;

auxm:=0;

moal1l):=0;
nvel11:=0;
for i:=1 to (ne+1) do
begin
dsbl[il:=dsbli-1)+cotli-13;
auxn:=auxn+nvelil;
auxm:=auxm+moalil;
end;
writeln(lst,’esforcos solicitantes’};
for ka:=1 to ne do

begin
aux:=aux+nvlka-1l%hslka-11;
ja:=1;

s1:=s1+nvlkal;
for j:=a to s1 do
begin
if peso=0 then nod[jl:=0
else
nodljl:=normacljl;
momd{jl:=qd*(lh1-(ja-1)%hslkal)x
(Lh1-(ja-1)%hslkal)/2;

mota:=0;
for j1:=1 to (ne+1) do
begin
if dsb{j1)y=((Cja-1)*hslkal+aux) then
begin

mota:=mota+fhlj1)%
(dsblj11-((ja-1)*%hsl[kal+aux));
end;
end;
for jl:=z to (ne+1) do
beg1n
jaux:=ja-1;
if (dsblj1)¢(=round(jaux*hslkal+aux))
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and (jaux=0) then
begin
auxn:=auxn-nvelj1];
norljl:=zauxn;
auxm:=auxm-moalj13;
mopljl:=zauxm;
conta:=j1;

end
else

begin
nor(jl:=auxn;j
mopljl:=auxm;
conta:=j1;
goto 5;

end;

end;
S: z:=conta;

ja:=ja+1;
notaljl:=norljl+nodljl;
mipljl:=mota+moplid+momdljIl;
if notaljl=0 then notaljl:=tol;
if mipljl=0 then mipljl:=tol;
writeln(lst,’'esforco normal’,j,’'=',notaljl,  '"%x%xx',
'momento fletor’,j,'=',mipljl);
end;
s1:=281+1;
a:=s1;
lh1:=Lh1-nvikalxhslkal;
end;
end; (¥final da germn¥)

(¥subrotina que calcula a forca normal total no aco¥)

procedure faco(var delta,fcd,epsyd,e,h,btax,bw,hr,naco,nit,

fyd,sigc,dl,s,w:real;

var n1,t,n,ar,araux:integer;
var btao,y.,sigs,epss,nilt:arr;
var nf ,nk:arri;

var yaux:arrm;

var nfc:arrmi);

var btay:arr;
ac:real;
i1,j,naux:integer;

begin
if araux(2 then
begin
ac:=bwh;
epsyd:=fyd/e;
if t=1 then epsyd:=epsyd+0.002;
for 11:=1 to n do
begin
if ar=1 then
begin

yli1l:=h/2-dl;
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btayli1):=y[i1)/h;
btaoli1l:=btay(i114+0.5;
dl:=dl+s;
end
else
begin
btayli1):=y[i11/h;
btaoli1):=btay[i11+0.5;
end;
end;
end;
naco:=0;
for i1:=1 to n do
begin
epsslilt):=hrx(btaoli1l-btax);
sigsli1l:=fyd;
if abs(epsslil1l)t(epsyd then
begin ‘
sigs[i1):=abs(epsslil1))xe;
if t=1 then
if abs(epss(i11)»0.7%fyd/e then
sigsli1):=fyd%(0.7-22.5%fyd/e+sqrt((22.5%fyd/e-0.7)%
T (22.5%fyd/e-0.7)+45%abs(epss[i111)-0.49));
end;
if epss[i11=0 then sigs{ii1l:=0
else
sigs(i1l:=sigs[i1l*epssli1l/abs(epssliil]);
if ar=1 then
begin
sigc:=n1%sigsli1l;
naco:=naco+w¥sigc*ni1/fyd;
end
else
begin
naux:=nfli1l;
for-j:=1 to naux do
begin
naco:=naco+w¥sigs[i1l*¥ni1/fyd;
end;
end;
end;
end; (¥final da subrotina facox)

(¥subrotina que calcula o momento e normal resultantex)
procedure mncur(var fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,e,hr,tol,
gams,h,bw,delta,nfix,gamc,mr,nr:real;
var nt,t,naux,fyk,nint,fck,jp,ar,araux,
n1,n:integer;
var y,btao,sigs,nilt:arr;
var nf,nk:arri;
var yaux:arrm;
var nfc:arrmi);

Labet 20,30,40;
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var btaxs,btaxi,btax1,btax2,naco,nconc,
btal1,bta2,bta3,k1,k2,k3,k4,k5,k6,
tolc,ner2,nr1,auxr,
auxrl,bta,maco,mconc,btax,sigc:real;
inr,inr1,inr2,j,i,i1:integer;
epss:arr;

(%calculo dos limites de btax*)
begin
if hr=0 then hr:=0.0000000001;
btaxs:=0.0035/hr;
if btaxs)»1 then btaxs:=0.002/hr+3/7;
btaxi:=-0.010/hr+1-delta; ‘
(¥definicoes dos diagramas de tensoes¥)
for i:=21 to nint do
begin
jp:=0;
nt:=1;
if i»2 then goto 20;
if i=1 then
begin
btax1:=btaxi;
btax:=btax1;

end
else
begin
btax2:=btaxs;
btax:=btax2;
end;

(¥chamada da subrotina que calcula a forca no acox)

20: faco(delta,fcd,epsyd,e,h,btax,bw,hr,naco,ni1,fyd,
sigc,dl,s,w,
nl,t,n,ar,araux,
btao,y,sigs,epss,nitt,
nf,nk,
yaux,
nfc);

araux:=2;
if btax<=0 then nconc:=0
else
begin
btal:=-0.5;
bta2:=-0.002/hr+btax-0.5;
if bta2¢(-0.5 then bta2:=-0.5
else ‘
if bta2)-1/14 then bta2:=-1/14;
bta3:=0.5;
if btax(1 then bta3:=btax-0.5;

(¥calculo da resultante do concretoX)
k1:=0.5-btax;
K4:=btadxbta3xbtad-bta2xbta2xbta?;
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k3:=btad-btaZ;
k2:=bta3xbta3-bta2xbta2;
nconc:=850%hr%(K2/2+k1%K3+250%hr%k1%(k4/(3%Kk1)+k2+k1%k3)) -
0.85%(bta2-btal);
end;
(%calculo da normal resultantex)
nr:=naco+nconc;
if nfix =0 then tolc:=zabs(nr)
else
begin
tolc:=zabs(nfix-nr)/abs(nfix);

end; ¢
if tolc¢=tol then goto 30

else
begin
if 11 then
begin
if i=2 then
begin
nr2:=nr;
if (nfix<ner2) or (nfix>nr1) then
begin
jp:=1;
goto 40;
end;
end
else
begin
inr:=trunc((nfix-nr)/(abs(nfix-nr)l+
0.001);
inr1:=trunc{(nfix-nr1)/(abs(nfix-nr1))+
0.001});
inr2:=trunc((nfix-nr2)/(abs(nfix-nr2))+
0.001);
if inr1=inr then
begin
nrl:=nr;
btax1:=btax;
end
else
begin
if inr2=inr then
begin
nr2:=nr;
btax2:=btax;
end;
end;
end;
auxr:=(nr2-nr1)/(btax2-btax1);
auxrl:=nfix-nr1;
bta:=zauxr1/auxr+btaxi;
btax:=bta;
end
else
begin
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nrt:=nr;
end;
end;
end; : .
writeln(con,’tolerancia nao alcancada com’,nt ,’iteracoes’);
halt;

(%calculo do momento resultantex)

(¥calculo do momento do aco*)
30:maco:=0;
for i1:=1 to n do

begin
for j:=1 to naux do
begin
if ar=1 then
begin
nili1,jl:=ni1;
end;
maco:=maco+w/fyd¥sigs[i11%y[i11/h¥nili1,j];
end;
end;

(¥calculo do momento do concreto¥)
if btax¢<=0 then mconc:=0

else
begin
kS:=bta3xbta3dxbta3xbta3-bta2xbta2xbtaZ2xbta?;
kB:=bta2xbta2-btal1*btal;

mconc:=8S0%hr¥(k4/3+K1%k2/2+250%hrxk 1%
(KS/(4%Kk1)+2%k4/3+k1%Kk2/2))-0.425%K6;
end;
mP:=maco+mconc;
40:end; (%final da subrotinax)

procedure eqaux(var fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,delta,ml,mr,tol,
tothr,e,hr,tol,gams,h,bw,nfix,gamc,nr:real;
var naux,ne,ar,araux,nl,n,cont:integer;
var yaux,yg:arrm;
var nv,nf,ntb,aru,nk:arri;
var cob,y,btao,sigs,noa,mla,aco,nilt,ba,alt,
ta,daux,cur:arr;
var nfc:arrmi);
label 50;

var hr1,mr1,hr2,mr2,deltam,deltahr:real;
ka,j,s1,a,g,po,jp,auxk:integer;
eps:arr;

begin (¥inicio eqaux¥)
s1:=21;
a:=1;
for ka:=1 to ne do
begin
s1:=s1+nvikal;
for j:=a to s1 do
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begin
nfix:=noaljl;
m1:=m1aljl;
ar:=arulkal;
nil:=ni1tlkal;
bw:=baljl;
h:=altljl;
w:=taljl;
delta:=dauxl[j];
epslkal:=(altlj]- -2%coblkal)/(nklkal- 1);
n:=nklkal;
araux:=ar; .
if ar=1 then
begin
=nflkal;
s:=zepslkal;
dl:=coblkal;
naux:=nflkal;
end
else
begin
for g:=1 to nklkal do
begin
ylgl:=yaux[j,gl;
nflgl:=nfclj,gl;
end;
end;
if ar=1 then
begin
het1:=0;
mrl:=0;
end
else
begin
hr:=0;
hrl:=hr;
nfix:=-1%nfix;
mncur(fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1l,e,hr,tol,gams,
h,bw,delta,nfix,gamc,
mr,nr,nt,t,naux,fyk,nint,fck,jp,ar,
araux,nl,n,
y,btao,sigs,ni1t,

nf,nk,
yaux,
nfe);
nfix:=-1%nfix;
end;
hr2:=0.0135/(1-del ta);
auxk:=0;
jp:=1;
while (jp=1) and (auxk¢51) do
begin
he:=he2;

nfix:=-1%nfix;
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mncur(fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,e,hr,tol,gams,h,
bw,delta,nfix,gamc,mr,nr,
nt,t,naux,fyk,nint,fck,jp,ar,araux,n,n,
y.btao,sigs,ni1t,
-nf,nk,
yaux,
nfc);

nfix:=-1%nfix;
if jp=1 then

begin ,
hr2:=hr1/2+hr2/2;
auxk:zauxk+1;

end;

end;
if auxk=50 then
begin
fora:=1;
goto 50;
end;
mr2:=mr;
po:=0;
repeat
po:=po+1;

hr2:zhr2-Chr2-hr1)%(mr2-m1)/(mr2-mr1);
deltahr:=abs(hr2-hr1)/abs(hr2);
hr:=her2;

nfix:=-1%nfix;

mncur(fyd,fcd,epsyd,dt,s,ni1,e,hr,tol,gams ,h,
bw,delta,nfix,gamc,mr,nr,
nt,t,naux,fyk,nint,fck,jp,ar,araux,nt,n,
y,btao,sigs,ni1t,
nf,nk,
yaux,
nfc);
nfix:=-1%nfix;
if jp=1 then
begin
fora:=1;
goto 50;
end;
mr2:=mr;
deltam:=abs(m1-mr2)/abs(m1);
until (deltam¢(=tol1) or (deltahr¢(=tolhr);
if (deltahr¢=tolhr) and (deltam)>tol1) then

begin
fora:=1;
goto 50;

end

else
begin
fora:=0;

curljl:=hr2/altljl;



end;
end;
s1:i=51+1;
a:=ss1;
end;
50:end; (%xfinal da

procedure trap(var

-148-

eqaux)

nv:areri;

var ne:integer;
var hs,dv,cur:arr);
var i,s1,j,a,kazinteger;
rl:arr;
tt:real;
begin (¥inicio da trapx)
for i:=1 to 2 do
begin
if i=1 then
begin
s1:=1;
a:=1;
for ka:=1 to ne do
begin
s1:=s1+nvlkal;
for j:=a to s1 do
begin
r1ljl:i=curljl;
end;
s1:=51+1;
a:=s51;
end;
end
else
begin
s1:=1;
a:=1;
for ka:=1 to ne do
begin
s1:=s1+nv[kal;
for j:=a to s1 do
begin
r1l3l:=dvij];
end; ;
§1:=614+1;
a:=s51;
end;
end;
dvi1]:=0;
s1:=1;
a:=1;

for ka:=1 to ne do

begin

s1:=s1+nvikal;

for j:=a to

(s1-1) do
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begin
t1:=Cr10§Yer10j+1))%hslkal/2+4dvlj];
dvij+1):=t1;

end;

s1:=51+1;

a:=s1;

dvls1l:=dvls1-1];

end;
end;
end; (%final da trap¥)

procedure trans(var fcd:real; .
var ne,eq:integer;
var mlaux,mlp,mla,noa,ba,alt,nota:arr;
var nv:arri);

var s1,a,ka,j:integer;

begin(*inicio da trans¥%)
s1:=51;
a:=1;
for ka:=1 to ne do
begin
s1:=st+nvikal;
for j:=a to s1 do
begin
if eq=1 then mlaux[jl:=m1plj];
mialjl:=mlaux[jl/(baljlxaltljIxaltljixfcd);
noaljl:=notaljl/(baljlxattljlxfcd);
end;
§1:=51+1;
a:=s1;
end;
end;(*¥final da trans¥x)

procedure teste(var fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1l,
delta,m1,tolhr,tol1,e,hr,w:real;
var ne,ar,araux,nl,nt,t,fyk,n,nint,
fck,eqgb:integer;
var mip,mlaux,mipa,nota,btao,y,sigs,
cur,dv,hs:arr;
var nf,nk:arri);

label 60;

var neaux,kc,p,paux,naux,x,eq,s1,
a,ka,j,k:integer;
aux,deltaml:real;
dvecg,m2ta:arr;

begin (¥inicio da testex)
eq::=0;
repeat
eq:=eq+1;
trans(fcd,
ne,eq,
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mlaux,mlp,mla,noa,ba,alt,nota,
nv);

eqaux(fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,delta,m1,mr,tol1,tolhr,e,
hr,tol,gams,h,bw,nfix,gamc,nr,

naux,ne,ar,araux,nl,n,cont,

yaux,vyg,

nv,nf,ntb,aru,nk,
cob,y,btao,sigs,noa,mla,aco,ni1t,ba,alt, ta,
daux,cur,

nfc);

if fora=1 then
begin
if w=2 then
begin
writeln(con,’impossivel equilibrar com w=2');
writeln(con, 'aumente o valor da variavel auxta'’);

hatlt;
end;
eqb:=0;
goto B60;
end;
trap(nv,
ne,
hs,dv,cur);
s1:=21;
a:=1;
aux:=0;
for ka:=1 to ne do
begin
sl:=s1+nvikal;
p:=s1;
for j:=a to s1 do
begin
if eg=1 then mipaljl:=m1plj]
else mipaljl:=mlaux[jl;
writeln(lst, ' DESLOCAMENTO SECRO’,j,’'=’,dv(jl1);
end;
st:=514+1;
a:=s1;
end;

mlaux[pl:=m1plpl;
writeln(con, ' '*¥mlaux’,p,’'=’,mlauxipl);
paux:=p;
m2talpauxl:=0;
for kKc:=1 to p-1 do
begin
if dvlpauxl=dvipaux-1] then
begin
neaux:=neaux-1;
m2talpaux-1]l:= m2talpauxl;
mlaux{paux-1l:=miplpaux-1l+m2talpaux-11;
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writeln(con, '#%¥mlaux’,paux-1,'=’',mlauxlpaux-11);
end
else
begin
if peso=0 then dvcglpaux-11:=0
else dvcglpaux-1):=(dvipauxl-dvipaux-1))%bracglpaux-1];
m2talpaux-1):=m2talpauxl+notalpaux)*x(dvipauxl-dvipaux-11)+
normallpaux-1)*dveglpaux-1];
miauxipaux-1J:=m1plpaux-1)+m2talpaux-11;
end;
paux:=paux-1;
end;
s1:=1; '
ar=1;
for ka:=1 to ne do
begin
s1:=s51+nvikal;
for j:=a to s1 do
begin
if mlaux{jlraux then
begin
aux:=mlaux[jl;
k:=3;
writeln(con,’'maior aux=',mlaux(jl);
end;
end;
end;
deltaml:=abs(mlaux{kl-m1palkl)/abs{mlaux[kl);
until(deltaml¢<=tol1)or (eq=100);
if(dettam1>tol1) and (eq>=100) then
begin
writeln(con,’'flecha continua aumentando apos’,
'100 repeticoes’);
eqb:=0;
halt;
end
else
begin
writeln(lst,’'estabilidade verificada com', egq,
'iteracoes ');
eqgb:=1;
§1:=21;
a:=1;
for ka:=1 to ne do
begin
s1:=s1+nvlkal;
for j:=a to s1 do
begin
writeln(lst,'flecha finalno ponto’,j,’'=’,dvljl);
writeln(lst,’curv final no pontp’,j,’=’',curljl);
writeln(lst, ' mom final no ponto’,j,’'=',mlauxljl);
end;
s1:=51+1;
a:=s1;
end;
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end;

60: end; (xfinal da testex)

procedure detw(var eqb:integer);

begin
aux
con
se:
rep
70:se
s1:
for

b

label 70;

var auxta,contl,auxw,auxlw,difw:real;
se,s1,a,j,i:integer;
area,auxtal,alb:arr;

ta:=2; ,
t1:=1;
=0;
eat
i=se+1;
=1;
1; .
j:=1 to ne do
egin
s1:=s51+nvljl;
for i:=a to s1 do
begin
auxtalljl:=auxta;
acaux{jl:=balalx*altlal;
acoljl:=auxtalljl*xacaux[jl*fcd/fyd;
talil:=auxtalljlxacaux{jl/(balilxaltl(il);
w:=talil;
writeln(con,'w=',w);
end;
albljl:=acoljl/ntbl[j];
ni1tljl:=a1bljl/acoljl;
sl:=s1+1;
a:=s1;
end;

teste( fyd,fcd,epsyd,dl,s,nil1,delta,m1,
tolhr,tol1,e,hr,w,
ne,ar,araux,nt,nt,t,fyk,n,nint,fck,egb,
mlp,mlaux,mipa,nota,btao,y,sigs,cur,dv,hs,
nf,nk);

if egb=1 then
begin
if w(=tolw then
begin
writeln(con,'armadura minima em todos os’,
'trechos acima do',j);
halt; '
end
else
begin
if cont1=1 then
begin
auxw:=zauxta;
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auxta:=auxta/2;
goto 70;
end;
auxw:=zauxta;
w:=(auxw+auxiw)/2;
auxta:=w;
cont:=cont+1;
end;
end
else
begin
auxlw:=w;
wi=(auxwtrauxiwl)/2;
auxta:=w;
contl:=cont1+1;
end;
difw:=abs(auxw~auxlw)/abs(auxw);
writeln(con, ' 'auxw=s’',auxw,’ %¥%¥%auxtw=’',auxlw, ' ¥%xdifw="',difw);
until(difw(=tolw) or (se=50);
if (difw)tolw) and (se>»=50) then
begin
writeltn(con,'saiu com se=50 nao encotrou w',
'com a tolerancia desejada’);
end
else
begin
if difw(=tolw then
begin
s1:=1;
a:=1;
for ka:=1 to ne do
begin
writeln(con, "¥EXNERRNEENEEKERERRXKXRRXRXX');
writeln(con,’RESULTADOS PARR O TRECHOD’ ,ka);
s1:=s51+nvlkal;
for j:=a to s1 do
begin
writeln(con,’flecha na secao’,j,’=’,dvljl);
arealkal:=taljlxbalalxaltlal¥fcd/fyd;
writeln(con,’taxa de armadura do pilar na secao’,j,’=',taljl);
end;
writeln(con,’ARER DE RCO DD TRECHO', KA,’=',arealkal);
Writeln(con, " ¥XEXEMERERENENUNRNRERRNERNRXNERRXRXNENNR" ) ;
s1:=51+1;
a:=s51;
end;
end;
end;
end;(¥final da subrotina detwx)

(®¥inicio do programa principal¥)
begin
(xentrada de dados¥)
assign(arq,'dados.dat’);
assign(arql,’'result’);
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reset(arqg);
rewrite(arql);
writeln('entre com a tolerancia para a forca normal’);
readin(arqg,tol);
writeln(con,'toleran’,tol);
writeln('entre com o tipo do aco ');
writeln('aco tipo a teclar 0 ;aco tipo b tecltar 1');
readin(arqg, t);
writeln(con,'t="',t);
writeln(’entre com a tolerancia para taxa de armadura’);
readln(arq,tolw);
writeln(’entre com a resistencia caracteristica do aco fyk');
readln(arqg, fyk);
writeln(con,’'fyk=",fyk);
writeln(’entre com o coeficiente de minoracao do aco');
readln(arq,gams);
writeln(con,’'gams=’',gams);
writeln(’entre com o momdulo de elasticidade do aco’);
readln(arqg,e);
writeln(con,'e=',e);
writeln(’entre com o numero de iteracoes desejada’);
readln(arg,nint);
writeln(con, ' numero de iteracoes dado’,nint);
writeln(’entre com o fck do comcreto’'};
readln(arq,fck);
writeln(con,'fck="',fck);
writeln('entre com o coeficiente de minoracao do comcreto’);
readln(arqg,gamc);
writeln(con,'gamc=',gamc);
writeln(’entre com a tolerancia para momento’);
readln(arqg, toll);
writeln(con,’'tol1=",tol1);
writeln(’entre com a tolerancia para curvatura’);
readln(arg,tolhr);
writeln(con,’tolhr=’',tolhr);
writeln(’entre com a carga distribuida horizontal’,
'caso nao haja tecle 0');
readln(arq,qd);
writeln(con,'qd=’,qd);
writeln(’'quer considerar o peso proprio TECLE 1',
‘caso contrario TECLE 0');
readln(arqg,pesc);
writeln(con,'’'entre com o peso especifico do concreto’);
readln(arqg,pec); :
writeln('entre com o numero de trechos em que sera’,
'dividido o pilar’);
writeln(’entende-se por trechos:mudancas bruscas’,
'‘de secoes,variacao armadura,pontos de’,
"aplicacao de cargas concentradas');
readln(arq,ne);
writeln(con,’'ne=',ne);
writeln('entre com o numero de secoes com cargas’,
'concentradas aplicadas');
readln(arqg,ns);
writeln(con,’ns=',ns);
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writeln('entre com o comprimento total do pilar’);
readln(arq, Lh);

writeln(con,’lh=',Llh);

for i:=1 to (ne+1) do

begin
nvelil:=0;
fhiil:=0;
moalil:=0;
end;
for i:=1 to ns do
begin

writeln(’'entre com o numero da secac’,
'{de baixo para cima)com carga’,

'concentrada aplicada’);

writeln('as secoes que limitam trechos sao numeradas’,
'de baixo para cima’);

readln(arq,nsc);
writeln(con,’'nsc=’,nsc);
writeln('entre com a forca normal aplicada na secao’,

nsc,’'caso nao tenha tecle 0');
readln(arg,nvelnscl);
writeln(con,’'nve’,nsc,’=',nvelnscl);
writeln('entre com a forca horizontal aplicada’,

'na secao’,nsc,’caso nao tenha tecle 0');
readln(arqg,fhinsc]);
writeln(con,’fh’,nsc,’'=',fhinscl);
writeln(’'entre com o momento aplicado na secao’,nsc,

'caso nao tenha tecle 0');
readin(arqg,moalnscl);
writeln(con,’'moa’,nsc,’=’',moalnscl);
if moalnscl=0 then moalnscl:=tol1;

end;
for ka:=1 to ne do
begin
writeln(’entre com o comprimento do trecho ',ka);
readtn(arqg,cotlkal);
writeln(con,'cot’ ,ka,’=',cotlkal);
writeln('entre com a targura da secao da base do trecho’,ka);
readln(arq,lblkal);
writeln(con,’'lb’ ,ka,’=",lblkal);
writeln(’entre com a largura da secao do topo do trecho’,ka);
readin(arqg,ltlkal);
writeln(con,’'lt’ ka,’=",tlkal);
writeln('entre com a espessura da secao da base’,
'do trecho'’ ,ka);
readln(arq,eblkal);
writeln(con,'eb’ ,ka,’=",eblkal);
writeln('entre com a espessura da secao do topo do’,

'trecho'’ ,ka);
readin(arq,etlkal);
writeln(con,’et’ ka,'=’,etlkal);
writeln('entre com o numero de camadas de ferro de’,

'uma secao do trecho’,ka);
readln(arq,nklkal);
writeln(con,’nk’ ,ka,’'=",nklkal);
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writeln(’'entre com o cobrimento da armadura na secao’,
'da base do trecho’,ka)l;
readln(arqg,coblkal);
writeln(con,'cob’ ,ka,’'=",coblkal);
writeln(’entre com o nomero de intervalos para’,
'integracao do trecho’ ,ka);
readln(arqg,nvikal);
writeln(con,’'nv’ ,ka,’=s',nvlkal);
writeln('entre com o tipo de distribuicao de armadura’,
'tudo=tecle 1caso contrario 0');
readln(arq,arulkal);
writeln(con,’'aru’ ,ka,’'=",arulkal);
writeln{('as barras deverao ter bitolas iguais’,
'por trecho'); )
writeln(’'’entre com o numero total de barras’,
'do trecho ’,ka);
readln(arqg,ntblkal);
writeln(con,’ntb’ ,ka,’'=',ntblkal);
if arulkal=1 then
begin
writeln('entre com o numero de ferros de uma’,
'camada do trecho'’,ka);
readin(arq,nflkal)l;
writeln(con,'nf’ ,ka,’'="'",nflkal);
end
else
begin
for i:=1 to nklkal do
begin
writeln(’entre com o numero de ferros da’,
'camada’,i,’'do trecho’,ka);
readln{(arq,nfclka,il);
writeln(’entre com as alturas das camadas’,
'da secao da base do trecho’,ka);
writeln('camadas numeradas de baixo para cima');
writeln(’alturas abaixo do cg +, acima -');
readtn(arq,yglka,il);
end;
end;
end;

gergeo(gamc,gams,fcd,fyd,
fck,fyk,ne,
aru,nv,nk,
yaux,yg,
hs,cot,ba,lb,lt,eb,et,daux,cob,alt);

germn{lh,qd, tol,tol1,
ne,
cot,hs,nve,fh,moa,nota,mlp,
nv);

detw(egb);

close(arqg);
close(arql);
end. (*final do programa principal¥*)
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program critico;

CHMHHHIRHHIKEHHNIHHHHNNHNKRRKRNNNAARRKNARRNNNARNNNX }
{programa para calcular carregamento critico e/ou}
{excentricidade critica-METODO GERAL}

L0230 3062066060630 06636 26 2062 36 36 26 20636 636 06 36 626 36 262 H NN NN )

(¥programa principal)

var

type arr=zarrayl0..100]1 of real;
arrizarrayl[0..100) of integer;
arrm=arrayl[0..20,0..100]1 of real;
arrmi=arrayl[0..20,0..100] of integer;

pec,delta,incex,exaux,incv,inch,ex,incexa,incva,incha,
fyd,fcd,epsyd,dl,s,nil1,deltan,deltah,ml,tolhr,
to{inc,tole,tot1,e,hr,tol,gams,h,bw,nfix,gamc,mr,nr,w,
Lh,qd:real;

mer ,mer1,peso,pj,alfa2,alfa,alfal,ka,nsc,i,ns,cont,
ar,araux,nl,nt,t,fyk,n,nint,fck,ne,eq:integer;
bracg,normal,cg,cur,dv,btao,sigs,aco,nilt, hs,cat, b3,
lb,lt,eb,et,daux,cob,ta,alt,nve,fh,moa,nota,
dv1l,y,mlpa,mip,mlaux,mla,noa:arr;
nf,ntb,aru,nv,nk:arri;

ni,yaux,yg:arrm;

nfc:arrmi;

arqg:text;
argl:text;

procedure crit(var Lh,tol,tol1,fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,

begin

delta,m1,tolhr,e,hr:real;

var alfa,alfal,ne,ar,araux,nl,nt,t,fyk,n,
nint,fck:integer;

var cot,hs,nve,fh,moa,nota,mip,mlaux,mlpa,
btao,y,sigs,cur,dv:arr;

var nv,nf,nk:arri);

var fhaux,nfixaux:arr;
saida,es:integer;
delt,deltan,deltah:real;

es:=0;
saida:=0;

for

Ka:=1 to ne+1 do

begin
nfixauxlkal:=0;
fhauxlkal:=0;

end;

repeat

es:
Pj:

=eS+1;
=O;

germn{lh,qd, tol,tol1,
ne,
cot,hs,nve,fh,moa,nota,mip,
nv);
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teste(fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,m1,tolhr,tol1,e,hr,
ne,ar,araux,nl,nt,t,fyk,n,nint,fck,eq,

mip,m1aux,mlpa,nota,btao,y,sigs,cur,dv,hs,
nv,nf,nk);

if (pj=1) and (alfa2=0) then
begin
incha:=inch/10;
inch:=incha;
incva:=incv/10;
incv:=incva;

end; ,
if alfa2=0 then
begin
for ka:=1 to ne+1 do
begin
if (fhikal»0) and (alfa=1) then
begin
if pj=0 then
begin
fhaux{kal:=fhikal;
fhilkal:=fhikal+alfa¥inch;
end
else
begin
if es=1 then
begin

writeln(con,'carregamento inicial maior que o critico’);
writeln(con,’entre com cargas menores');
hatt;
end
else
begin
fhauxlkal:=fhlkal-alfa%10%inch;
fhlkal:=fhauxlkal+alfa%inch;
end;
end;
end;
if (nvelkal»0) and (alfal=1) then
begin
if pj=0 then
begin
nfixauxlkal:=nvelkal;
nvelkal:=nvelkal+alfali*incyv;
end
else
begin
if es=1 then
begin
writeln(con,’'carregamento inicial maior que o critico’);
writeln(con,’entre com cargas menores’');
halt;
end
else
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begin
nfixauxfkal:=nvelkal-alfal1%10xincv;
nvelkal:=nfixaux[kal+alfalx*incv;
end;
end;
end;
end;
moaline+1]:=nvelne+1l%ex;
end
else
begin
if pj=0 then
begin
ex:=ex+alfa*incex;
moalne+1l:=nvelne+1lxex;
if moalne+11=0 then moalne+1):=tol1;
if saida=z0 then delt:=ex;
end
else
begin
if es=1 then
begin
writeln(con,’'excentricidade inicial maior que a critica’);
writetn(con,'entre com um valor menor’);
halt;
end
else
begin
saida:=1;
exaux:=ex-alfa2¥incex;
incexa:=incex/5;
incex:=incexa;
ex:=exaux+alfalZ¥incex;
delt:=(ex-exaux)/ex;
moalne+1l):=nvelne+1l%ex;
if moalne+11=0 then moalne+1l:=tol1;
end;
end;
end;
if atfa2=0 then
begin
if (alfa1=0) and (alfa=1) then deltan:=inch ;
if alfal=1 then deltan:=incv;
delt:=(deltan)/notal1];
end;
for ka:=1 to ne+1 do
begin
writeln(con,’resutados intermediarios');
if pj=0 then '
else
end;
until ((pj=0) and (delt¢=tolinc)) or (es=100);
writeln(lst,’’CARREGAMENTO CRITICO');
if es=100 then
begin
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writeln(con,’'nao foi possivel com 100 repeticoes’);
halt; '
end
else
begin
if alfaZ=1 then writeln(lst,’excentricidade criticaz',ex,
'¥%exaux=',exaux)

etse writeln(lst,’'excentricidade=',ex);

writeln(lst,'carga distribuida horizontal=',qd);

for ka:=1 to ne+1 do

begin

if atfa2=1 then .
begin
nfixaux{kal:=nvelkal;
fhaux[kal:=fhlkal;
end;
writeln(lst,’forca nomal aplicada na secao’, ka ,'=',
'nfixaux[kal,’*%%nve’,ka,’'=’,nvelkal);
writeln(lst,’forca horizontal aplicada na secao’,
ka ,’=',fhaux[kal,’**%x’, fhlkal);
end;
end;
end; (¥final da critx)

(¥inicio do programa principal)
begin
(¥entrada de dados¥)
assign(arg,’dados.dat’);
assign(arql,’'result’);
reset(arg);
rewrite(arq1);
writeln('entre com a tolerancia para a forca normal’);
readln(arg,tol);
writeln(con,’'toleran’,tol);
writeln(’entre com o tipo do aco ');
writeln(’'aco tipo a teclar 0 ;aco tipo b teclar 1');
readln(arqg,t);
writetn(con,'t=",t);
writeln(’entre com a resistencia caracteristica’,
'do aco fyk');
readln(arqg, fyk);
writeln(con, 'fyk=',fyk);
writetn('entre com o coeficiente de minoracao do aco’);
readln{arqg,gams);
writeln(con,'gams=',gams);
writeln(’'entre com o momdulo de elasticidade do aco');
readln(arq,e);
writeln(con,’'e=’,e);
writeln('entre com o numero de iteracoes desejada’);
readln(arqg,nint);
writeln(con,’'numero de iteracoes dado’,nint);
writeln('entre com o fck do comcreto’);
readln(arg,fck);
writeln(con,’'fck="',fck);
writeln('entre com o coeficiente de minoracao do comcreto’);
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readln(arg,gamc);

writeln(con,’'gamc=’',gamc);

writeln(’entre com a tolerancia para momento’);

readln(arq,tol1);

writeln(con,’'tol1=',tol1);

writeln('entre com a tolerancia para curvatura’);

readln(arqg, tolhe);

writeln(con,’tolher=',tolhr);

writeln('entre com a tolerancia para incremento de normal’,
'e horizontal ou excentricidade’);

readln(arqg, tolinc);

writeln('entre com a carga distribuida horizontal’,
'caso nao haja tecle 0');

readln(arg,qd);

writeln(con,’'qd="',qd);

writeln(’'quer considerar o pesoc proprio TECLE 1 ’,
'caso contrario TECLE 0');

readln(arq,peso);

writeln(’entre com o peso especifico do concreto );

readln(arg,pec);

writeln(’entre com o numero de trechos em que sera’
'dividido o pilar’);

writeln('entende-se por trechos:mudancas bruscas de’

'secoes,variacao rmadura,pontos de aplicacao ',
'de cargas concentradas’)

readln(arq,ne);

writeln(con, ' ne=',nel;

writeln('entre com o numero de secoes com cargas’
' concentradas aplicadas');

readln(arqgq,ns);

writetn(con,’'ns=’',ns);

writeln('entre com o comprimento total do pitar’);

readln(arg, lh);

writeln(con,’'Lh=',lh);

for i:21 to (ne+1) do

begin
nvelil:=0;
fhlil:=0;
moalil:=0;
end;

for i:=1 to ns do
begin

writeln('entre com o numero da secao’

' (de baixo para cimalcom carga’

' concentrada aplicada’);
writeln(’'as secoes que limitam trechos sao’
' numeradas de baixo para cima’);
readln(arg,nsc);
writeln(con,’'nsc="',nsc);
writeln(’'entre com a forca normal aplicada na secao’
nsc,’'caso nao tenha tecle 0');

readln(arg,nvelnscl);
writeln(con,’nve’,nsc,’=’,nvelnscl);
writeln('entre com a forca horizontal aplicada na’
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' secao’,nsc,’'caso nao tenha tecle 0');
readln(arq,fhlnscl);
writetn(con,’'fh’,nsc,’'=',fhinscl);
writeln(’entre com o momento aplicado na secao’,nsc,’,

'caso nao tenha tecle 0');
readln(arq,moalnscl);
writeln(con,’moa’ ,nsc,’=',moalnscl);
if moalnscl=0 then moalnscl:=tol1;
end;
writeltn('entre com o incrememto inicial de forca normal’);
readln(arq,incv);
writeln(’entre com o incremento injcial de forca horizontal');
readln(arqg,inch);
writeln(’entre com o incremento inicial de excentricidade’);
readln(arg,incex);
writetln('se quiser incrementar a forca normal’,
' tecle 1,caso contrario 0');
readtn(arq,alfal);
writeln('quer incrementar a forca horizontal tambem,’,
'teclel, caso contrario 0');
readln(arq,alfa)l;
writeln(’'quer incrementar a excentricidade tecle 1’,

'caso contrario zero’);

readln(arq,alfa2);
writeln(’entre com a3 excentricidade inicial da forca normal’);

readln(arqg,ex};

for ka:=1 to ne do

begin
writeln(’entre com o comprimento do trecho ’',ka);
readln(arq,cotlkal);
writeln(con,'cot’ ,ka,’'=',cotlkal};
writeln('entre com a Largura da secao da base’,

' do trecho’ ,ka);
readlnCarq, tblkal);
writeln{con,’lb' ,ka,’'=",lblkal);
writeln('entre com a largura da secao do topo do’,

' trecho’ ,ka);

readln(arqg,ltlkal);
writeln(con,'tt’ ka,’=",1ltlkal);
writeln('’entre com a espessura da secao da’,

' base do trecho’,ka);
readln(arqg,eblkal);
writeln(con,'eb’ ,ka,’="',eblkal);
writeln('entre com a espessura da secao do topo’,

' do trecho’,ka);
readln(arqg,etlkal);
writeln(con,'et’ ,ka,’="',etlkal);
writeln('entre com a area de aco do trecho’,ka);
readln(arqg,acolkal);
writeln(con,'aco’ ,ka,’'="',acolkal);
writeln('entre com o numero de camadas de ferro’,

' de uma secao do trecho’,ka);
readln(arqg,nklkal)l;
writeln(con,’nk’ ,ka,’=",nklkal);
writeln('entre com o cobrimento da armadura na’,
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' secao da base do trecho', ka);
readln(arqg,coblkal);
writeln(con,'cob’ ,ka,’=',coblkal);
writeln(’entre com o nomero de intervalos para’,
' integracao do trecho’ ,ka);
readln(arq, nv[ka]);
writetn(con,’ ,ka,'=',nvlkal);
writeln(’ entre com o tipo de distribuicao de’

' armadura tudo=tecle 1caso contrario 0 );
readln(arq,aru[ka])
writetn(con,’aru’,ka,’="',arulkal);
writeln(’as barras deverao ter bitolas iguais’

' por trecho'); .
writeln(’entre com o numero total de barras do’
' trecho ’',ka)d;
readln(arq,ntb[ka]);

writeln(con,’'ntb’ ,ka,’'=',ntblkal);
if arulkal=1 then
begin

writeln(’entre com o numero de ferros de’
' uma camada do trecho’,ka);
readln(arg,nflkal);
writeln(con,'nf’ ,ka,’'=",nflkal);
end
else
begin
for i:=1 to nklkal do
begin
writeln('entre com o numero de ferros'’
' da camada’,i,’'do trecho’ ka)
readln(arq,nfclka,il);
writeln('entre com as alturas das’

' camadas da secao da base do trecho',ka);

writeln(’camadas numeradas de baixo para cima’);
writeln(’alturas abaixo do cg +, acima -');
readln(arg,yglka,il);
end;
end;
end;

gergeoc(gamc,gams,fcd,fyd,

fck,fyk,ne,
ntb,aru,nv,nk,
yaux,yg,

aco,ni1t,hs,cot,ba,lb,lt,eb,et,daux,cob,ta,alt);

crit(lh,tol,tol1,fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,delta,ml,tolhr,e,
he,alfa, alfa1 ne,ar,araux,nl,nt,t, fyk n,nint,fck,
cot,hs,nve, fh moa,nota, m1p m1aux mipa,btao,y,sigs,cur,dv,
nv, nf nk);

close(arq);
close(arql);
end. (¥finat do programa principal¥)

Jo—
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program estab;

(************************************************}
{este programa verifica a estabilidade de colunas}
{ METODO GERARL?}

{************************************************}

(**************************************************}
(*¥declaracao das variaveis no programa principal®)
{**************************************************}

type arr=arrayl0..100] of real;
arri=zarray(0..100]1 of integer;
arrm=arrayl(0..20,0..100] of real;

arrmi=arrayl(0..20,0..100) of integer;

var pec,fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,delta,m1,tolhr,tol1,e,hr,
tol,gams,h,bw,nfix,gamc,mr,nr,w,Lh,qd:real;
mer,mer1,peso,eq,ka,nsc,i,ns,cont,ar,araux,n1,nt,t,
fyk,n,nint,fck,ne:integer;
bracg,normal,cg,cur,dv,btao,sigs,aco,ni1t.hs,cot,ba,
tb,Lt,eb,et,daux,cob,ta,alt,nve,fh,moa,nota,
y,mlpa,mlp,mlaux,mia,noa:arr;
nf,ntb,aru,nv,nk:arri;
ni,yaux,yg:arrm;
nfc:arrmi;

arqg:text;
argl:text;

(¥inicio do programa principal¥)
begin
(¥entrada de dados¥)
assign(arq,’dados.dat’);
assign(arql,’'result’);
reset(arq);
rewrite(argl);
writeln(’entre com a tolerancia para a forca normal’);
readln(arq,tol);
writeln(con,’'toleran’,tol);
writeln(’entre com o tipo do aco ’');
writeln('aco tipo a teclar 0 ;aco tipo b teclar 1');
readln(arqg,t);
writeln(con,’t=',1%t);
writetn('entre com a resistencia caracteristica do’,
' aco fyk');
readln(arg,fyk);
writeln(con,'fyk="',fyk);
writeln(’entre com o coeficiente .de minoracao do aco’);
readln(arg,gams);
writeln(con,'gams=',gams);
writeln(’'entre com o momdulo de elasticidade do aco');
readin(arqg,e);
writeln(con,'e=',e);
writeln('entre com o numero de iteracoes desejada’);
readln(arg,nint);
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writeln(con,’numerc de iteracoes dado’,nint);

writeln(’entre com o fck do comcreto’);

readtnCarg,fck);

writeln(con,'fck=',fck);

writeln('entre com o coeficiente de minoracao do comcreto’);

readln(arq,gamc);
writeln(con,'gamc=',gamc);
writeln(’entre com a tolerancia para momento’);

readln(arg,tol1);
writetn(con,'tol1=',tol1);
writeln('entre com a tolerancia para curvatura’);
readln(arqg, tolhr);
writeln(con,’tolhr=',tolhr); .
writeln(’entre com a carga distribuida horizontal,’,
' caso nao haja tecle 0');
readln(arq,qd);
writeln(con,'qd=’',qd);
writeln('quer considerar o peso proprio TECLE 1,’,
' caso contrario TECLE 0');
readln(arg,peso);
writeln(’'entre com o peso especifico do concreto armado’);
readtn(arqg,pec);
writeln(’entre com o numero de trechos em que’,
' sera dividido o pilar');
writeln(’entende-se por trechos:mudancas bruscas de’,
' gecoes,variacao rmadura,pontos de’,
' aplicacao de cargas concentradas’)
readtn(arq,ne);
writeln(con,’'ne=’',ne);
writeln('entre com o numero de secoes com cargas’,
' concentradas aplicadas’);
readln(arq,ns);
writeln(con,’'ns=’,ns);
writeln(’entre com o comprimento total do pilar’);
readln(arqg, lh);
writeln(con,’th=",lh);
for i:=1 to (ne+1) do

begin
nvelil:=0;
fhlil:=0;
moalil:=0;
end;
for i:=1 to ns do
begin

writeln(’entre com o numero da secao’,
' (de baixo para cimalcom carga’,
' concentrada aplicada’);
writeln(’'as secoes que limitam trechos sao’,
' pnumeradas de baixoc para cima')d;
readln(arg,nsc);
writeln(con,’'nsc=’',nsc);
writeln('entre com a forca normal aplicada’,
' na secao’,nsc,’'caso nao tenha teclte 0');
readln(arqg,nvelnscl);
writeln(con,’nve’ ,nsc,’'=',nvelnscl);
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writeln('entre com a forca horizontal aplicada’,

' na secao’,nsc,’'caso nao tenha tecle 0');
readln(arg,fhinscl);
writeln(con,’fh’,nsc,’'=',fhlnscl);
writeln('entre com o momento aplicado na secao’,nsc,

'caso nao tenha tecle 0');
readln(arq,moalnscl);
writeln(con,’'moa’,nsc,’=',moalnscl);
if moalnscl=0 then moalnscl:=tol1;

end;
for ka:=1 to ne do
begin
writeln('entre com o comprimento do trecho ’',ka);
readln(arq,cotlkal);
writeln(con,’'cot’ ,ka,’=',cotlkal);
writeln(’entre com a largura da secao da base do’,
' trecho’ ,kal;
readln(arqg,lblkal);
writeln(con,’'Llb’ ,ka,’'="',lblkal);
writeln(’entre com a Largura da secao do topo do’,

' trecheo’ ,ka)d; '
readln(arqg,ltlkal);
writeln(con,’'lt’ ,ka,’'=",Ltlkal);
writeln{(’entre com a espessura da secao da base’,

'do trecho’ ,ka); 'y
readln(arq,eblkal);
writeln(con,'eb’,ka,’="',eblkal);
writeln(’entre com a espessura da secao do topo’',

' do trecho’ ,ka);
readln(arqg,etlkal);
writeln(con,’'et’ ka,’'="',aetlkal);
writeln('entre com a area de aco do trecho’,ka);
readln(arg,acofkall;
writeln(con,'aco’ ,ka,’'="',acolkal);
writeln('entre com o numero de camadas de ferro’,

' de uma secao do trecho’,ka);
readln(arq,nklkal);
writeln(con,’'nk’,ka,’=',nklkal);
writeln('entre com o cobrimento da armadura’,

' na secao da base do trecho’,ka);
readln(arg,coblkal);
writeln(con,'cob’,ka,’'=",coblkal);
writeln('entre com o0 nomero de intervalaos’,

' para integracao do trecho’,ka);
readln(arqg,nvikal);
writeln(con,’nv’ ,ka,’=",nvlkal);
writeln(’entre com o tipo de distribuicao de’,

' armadura tudo=tecle . 1caso contrario 0’);
readln{arg,arufkal);
writeln(con,’aru’ ,ka,’=',arulkal);
writeln('as barras deverao ter bitolas’,

' iguais por trecho’);
writeln(’entre com o numero total de’,

' barras do trecho ’',ka);
readln(arq,ntblkal);
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writeln(con,’ntb’ ,ka,’'=',ntblkal);
if arulkal=1 then
begin
writeln(’'entre com o numero de ferros de uma’,
' camada do trecho’,ka);
readln(arq,nflkal);
writeln(con,’'nf’ ,ka,’=',nflkal);
end
else
begin
for i:=1 to nklkal do
begin
writeln('entre com o numero de ferros’,
' da camada',i,’'do trecho’,ka);
readln(arq,nfclka,il);
writeln('entre com as alturas das’,
' camadas da secao da base’,

' do trecho'’ ,ka);
writeln(’camadas numeradas de baixo’,

' para cima’);
writeln('alturas abaixo do cg +, acima -');
readtn(arqg,yglka,il);

end;
end;
end;

gergeo(gamc,gams,fcd,fyd,
fck,fyk,ne,
ntb,aru,nv,nk,

yaux,yg,
aco,nilt,hs,cot,ba,lb,lt,eb,et,daux,cob,ta,alt);

germn(lh,qd, tol,tol,
ne,
cot,hs,nve,fh,moa,nota,mlp,
nv);

teste(fyd,fcd,epsyd,dl,s,ni1,delta,ml,tolhr,tol1,e,hr,
ne,ar,araux,nl,nt,t,fyk,n,nint,fck,
mip,miaux,mipa,nota,btao,y,sigs,cur,dv,hs,
nv,nf,nk);

close(arqg);
close(argl); ,
end. (¥final do programa principalx)
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PROGRAM DIMEN;

€96 36 36 36 9 36 36 36 36 6 36 36 26 36 36 36 36 36 3 36 36 36 36 36 36 36 3 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 3 3¢ )}

{programa para dimensbnar colunas}

{processo aproximado do pilar padrao}

062636 36 36 36 36 2636 36 6 36 36 26 36 36 36 06 06 36 26 26 36 36 6 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 % % % )

(%xprograma principalx)
type arr=arrayl1..120] of real;

arri=array(1..120) of integer;
arrm=arrayl[1..50,1..50] of real;
ary=zarrayl1..2] of real;
arx=arcrayl1..4]1 of real;

var nre,at,mld,epsyd,fyd,eps,sigms,le,tol1,mp,e,hr,tol,
gams,h,bw,dl1,nfix,gamc,mr,nr,wal:real;
q.kp,x,nt,t,fyk,n,nint,id,ap,fck,jj,ax:integer;
waux,epss,cur,ml:arr;
nref:arx;
arq:text;

(¥subrotina que calcula a forca normal total no aco¥)
procedure faco( var w,e,gams,h,dl1,btax,bw,gamc,bhr,naco,
au,nit,fyd,sigc:real;
var t,fyk,fck,n,ar,araux,nfe,ninf , nsup,
nt1:integer;
var y,sigs,epss:arr);

var btay,btao:arr;
dl,ac,fcd,at,epsyd,d,s:real;
v,i1,n1,j:integer;
begin
if araux(2 then
begin
ac:=bw¥h;
fyd:=fyk/gams;
fcd:=fck/gamc;
epsyd:=fyd/e;
if t=1 then epsyd:=epsyd+0.002;
vi=1l;
at:=0;
dl:=dl1;
for i1:=1 to n do
begin
if ar=1 then
begin
if v=1 then
begin
write(’entrar com o numero total ferros ');
readln(nt1);
write(’entrar c/ espacamemto entre camadas de ferro’);
readin(s);
nfe:=(nt1-(2%¥(n-2)))div(2);
nil1:=1/(nt1);
end;
y{i1):=h/2-d\;
btay[i1l:=yli1l/h;
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btaoli1l:=btayl[i11+0.5;
dl:=dl+s;
viz=vtl;
end
else
begin
if v=1 then
begin
write(’'numero total ferros ’');
readln(nt1);
writeln('entre com o numero de ferroda camada inferior’);
readln(nipf);
nsup:=nt1-(ninf+2%(n-2));
vizvel;
end;
write('entrar com altura das camadas a partir ’,
'do c¢g da secao'’);
write('alturas acima do cg negativas abaixo positivas');
write(’entrar com altura da camada’,i1);
readln(y(i1l); |
btayli1l:=y[(i1)/h; |
btaoli1):=btay[i11+0.5; |
end; |
end;
end;
at:=wXackfcd/fyd;
d:=sqgr(4%at/(nt1%pi));
naco:=0;
for i1:=21 to n do
begin
epssfi1):=hrx(btaoli1)-btax);
sigsl{i1l:=fyd; (
if abs(epss{i1l)(epsyd then
begin
sigsli1l:=zabs(epsslill)xe;
if t=1 then
if abs(epssl[i11))0.7%fyd/e then
sigslilTl:=fyd%(0.7-22.5%fyd/e+
sqrt((22.5%fyd/e-0.7)%
(22.5%fyd/e-0.7)+
45%abs(epss{i11)-0.43)); 1
end; |
if epss(i11l=0 then sigs{i1l:=0
else _
sigslitl:=sigsli1lxepss(i1l/
abs(epssli1l);
if ar=1 then
begin
if ((i1=1) or (i1=n)) then nl:=nfe
else .
nt:=2;
sigc:=nl%sigsli1);
naco:=naco+wksigc¥ni1/fyd;
end
else
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begin
if i1=1 then n1:=ninf
else
begin
if i1=n then nl1:=nsup
else
nt:=2;
end;
sigc:=nixsigsli1];
nil:=1/nt1; ,
naco:=naco+wksigck !
nil/fyd;

end;
end;
end; (%¥final da subrotina facox)

(%¥subrotina que calcula o momento e normal resultantex)
procedure mncur{var w,e,hr,tol,gams,h,bw,dl1,nfix,gamc,
me,nr:real;
var nt,t,fyk,n,nint,fck,ax,jp:integer);

label 20,30,40;

var delta,btaxs,btaxi,btax1,btax2,naco,au,nconc,bta1l,
bta2,bta3d,k1,k2,k3,k4,k5,k6,tolc,nr2,nr1,auxr,
dit,auxr1,bta,maco,mconc,fyd,ni1,btax,sigc:real;
x1,inr,inr1,inr2,j,i,1i1,naux,ar,araux,nfe,
ninf,nsup,nt1,kf:integer;
y,sigs,epss:arr;

(¥calculo dos timites de btaxx)
begin
nint:=500;
dl:=dl1;
delta:=dl/h;
if hr=0 then hr:=0.0000001;
btaxs:=0.0035/hr;
if btaxs»1 then btaxs:=0.002/hr+3/7;
btaxi:=-0.010/hr+1-del ta;
x1:=ax;
if x1=1 then
begin
write('armadura uniforme teclar 1;caso contrario,0');
readtn(ar);
araux:=ar;
end;
ax:=ax+1;
(¥definicoes dos diagramas de tensoes¥)
for i:=1 to nint do
begin
nt:=1;
if i»2 then goto 20;
if i=1 then
begin
btax1:=btaxi;
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btax:=btax1;

end
else
begin
btax2:=btaxs;
btax:=btax2;
end;
(¥chamada da subrotina que calcula a forca no aco¥)
20:faco(w,e,gams,h,dl1,btax,bw,gamc, hr,naco,au,ni,fyd,
sige,t,fyk,fck,n,ar,araux,nfe,ninf ,nsup,ntl,y,
sigs,epss);
araux::=2;
if btax¢=0 then nconc:=0 .
else
begin
bta1:=-0.5;
bta2:=-0.002/hr+btax-0.5;
if bta2¢-0.5 then bta2:=-0.5
else
if bta2)»-1/14 then bta2:=-1/14;
bta3d:=0.5;
if btax¢1 then bta3d:=btax-0.5;
(%¥calculo da resultante do concretoX)
k1:=0.5-btax;
k4:=bta3xbta3xbta3-bta2xbta2xbta?2;
k3:=bta3-bta2; :
k2:=bta3xbta3-bta2xbta?2;
nconc:=850%hr%Kk1%(K2/(2%Kk1)+k3+250%hr*k 1%
(C(kd4/(3%K1))/Kk1+k2/k1+k3))-
0.85x(bta2-bta1);
end;
(¥calculo da normal resultantex)
nr:=naco+nconc;
if nfix =0 then tolc:=abs(nr)

else
begin
tolc:=abs(nfix-nr)/abs(nfix);
end;
if tolc¢=tol then goto 30
else
begin
if 1¢»1 then
begin
if 1=2 then
begin
nr2:=nr;
if (nfix(nr2) or (nfixd>nr1) then
begin .
ip:=1;
goto 40;
end;
end
else
begin

inr:strunc{(nfix-nr)/
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(abs(nfix-nr))+0.001);
inrl:=trunc((nfix-nr1)/
(abs(nfix-nr1))+0.001);
inr2:=trunc((nfix-nr2)/
(abs(nfix-nr2))+0.001);
if inrl=inr then
begin
nrt:=nr;
btax1:=btax;
end
else
begin
if inr2=inr then
begin
nr2:=0r;
btax2:=btax;
end;
end;
end;
auxr:=(nr2-nr1)/{(btax2-btax1);
auxri:=nfix-ne1;
bta:=zauxr1/auxr+btaxl;
btax:=bta;
end
else
begin
nrl:=nr;
end;
end;

writeln(con,'toler nao alcancada com’ ,nt,

'iteracoes');
halt;
(%¥calculo do momento resultantex)
(%¥calculo do momento do aco¥)

30:maco:=0;

for 11:=1 to n do
begin
if ar=1 then
begin
if ((i1=1) or (i1=n)) then kf:=nfe
else kf:=2;
end
else
begin
if i1=1 then kf:=ninf
else
begin :
if i1=n then kf:=nsup
else
kf:22;
end;
end;
maco:=maco+w/fyd¥sigsli1I®y[i1l/h*¥nil1xkf;
end; :
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(¥calculo do momento do concretox)
if btax¢(=0 then mconc:=0

else
begin
kS:=bta3xbta3xbtadxbta3d-bta2xbta2xbta2xbta2;
k6:=bta2xbta2-btaixbtal;

mconc:=850%hrXk1%(k4/(3%k1)+k2/2+
250%he ¥ (KS/(4%Kk1)+2%k4/3+k1%k212)) -

0.425%k6;

end;
Mmr:=Maco+mconc;
40:end; (%final da subrotinax)

(¥inicio auxiliar¥)
procedure auxiliar(var w,m,mp,le,e, hr,tol,gams, h,bw,dl1,
nfix,gamc,me,nr:real;
var nt,t,fyk,n,nint,ap,fck,ax,k:integer;
var cur,ml:arr);

var jp,ia:integer;
mi,m2:arr;
begin
for ia:=k to k do
begin
curlial:=hr+m;
hr:=curlial;
jp:=0;
(¥chamada da mncurx)
nfix:=-1%nfix;
mncur(w,e,hr,tol,gams, h,bw,dl1,nfix,gamc,mr,nr,nt, t,
fyk,n,nint,fck,ax,jp);
if jp=1 then mr:=0;
nfix:=-1%nfix;
milial:=mr;
m2lial:=nfix%leXleXhr/10;
milial:=milial-m2{ial;
m:=mp;
end;
.end; (%final da auxiliark)

(¥inicio da abacoaux)
procedure abacoaux{(var nre,le,toll1,w,e,hr,tol,gams, h,bw,
dL1,nfix,gamc,mr,nr:real;
var fyk,nt,t,n,nint,ap,fck,j,ax,x:integer;
var cur,ml:arr);

var ditam1,dltam2,delta,m,mp:real;
p,k:integer;.

begin
delta:=dl1/h;
‘mp:=0.0135/(1-del ta)/ap;
hr:=0;
p:=0;
repeat
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p:=p+l;
m:=0;
k:=1;
if x=1 then k:=2;
while k(=2 do
begin
(¥chamada da auxiliarx)
auxiliar(w,m,mp,le,e,hr, tol,gams,h,bw,dl1,nfix,gamc,mr,
ne,nt,t,fyk,n,nint,ap,fck,ax,k,cur,ml);

k:=k+1;

end;

while((m1{k-11>m1(k-21) and (x)>1)) do
begin .

auxiltiar(w,m,mp,le,e,hr,tol,gams, h,bw,dl1,nfix,gamc,
me,nr,nt,t,fyk,n,nint,ap,fck,ax, k,cur,ml);
K:=k+1;
end;
if x>»1 then
begin
mp:=C(curlk-11-curlk-31)/10;
dltam1:=abs(m1lk-2)-m1{k-11)/abs(m1lk-21);
dttam2:=abs(m1Lk-21-m1[k-3))/abs(m1Lk-21);
hr:=curlk-31;
end;
ap:=10;
j:=k-2;
if({x=1) and (nfix=nre)) then
begin
dltam1:=0;
ditam2:=0;
mi(jl:=0;
end;
if ((w=0.0000001) and (nfix<=nre)) then
begin
dltam1:=0;
dttam2:=0;
m10j):=0;
end;
until((dttam1¢tol1) and (dlLtam2¢tol1)) or (p=100);
if p=100 then
begin

writeln(con,'saiu com p=100, nao com a toler p/ momem’ );

mi(jl:=0;
end;
if ((w¢0.00001) and (nfix=0)) then m1[jl:=0;
end; (%final da abacoaux¥)

(% inicio da subrotina omega¥)
procedure omegalvar nre,le,tol1,w,e,hr,tol,gams,h,bw,dlL1,
nfix,gamc,mr,nr,mld:reatl;
var fyk,nt,t,n,nint,id,ap,fck,j,ax,x:integer;
var cur,ml,waux:arr);
tabel 70;
var mc,dtmc:arr;
flag:integer;
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mcaux:ary;

begin
id:=0;
repeat
id:=id+1;
w:=wauxlidl;
(¥chamada da abacoaux¥)
abacoaux(nre,le,tol1,w,e,hr,tol,gams, h,bw,dl1,nfix,
gamc,mr,nr,fyk,nt,t,n,nint,ap,fck,jj,
ax,x,cur,ml);
x:=x+1;
if m1d=0 then !
begin
m1d:=0.000000001;
m1(jjl:=0.000000001;
end;
mclidl:=m1[jj);
if id(=2 then mcaux[idl):=m1ljj];
if ((w=0.0000001) and (mid¢<=m1[jjl1)) then
begin
writeln(con,’armadura minima w=', w);
writeln(con,'mid=', m1d, 'm1’,j,’'=s',m1ljjl);
goto 70;
end;
dtmclidl:=abs(mld-mclidl)/abs(m1d);
if dtmclidl»tol1 then
begin
flag:=1;
if id»=2 then
begin
if({mld>mcl11) and (mid<mcl21)) then flag:=2
else
begin
if id»=3 then
if((mid)mcl{2]) and (m1d(mc(31))
then flag:=3
else
begin
if id»=4 then
if((m1d>mc(3]) and
(m1d<mcl(41)) then flag:=4
else
begin
if id»=5 then
if((midymcl4]) and
(m1d<mc(51))
then flag:=5
else
begin
if((id>»=5) and
(mid)mciS]))
then
begin
writeln(con,’'nao foi possivelcom w=2 ');
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writeln(’'opcao de aumentar w');
halt;
end;
end;
end;
end;
end;
if flag)=2 then
begin
if idy=(flag+1) then
begin
if mid)mclid]) then
begin -
mcaux(1l:=mclid];
waux[1l:=wauxlid]);
end
else
begin
mcauxl2):=mclid]l;
wauxl[2):=waux{id];
end;
end
else
begin
waux[1]l:=waux[flag-11;
waux[2]:=waux[flagl;
mcaux[1l:=mclflag-1};
mcaux[(2]:=mclflagl;
end;
w:=wauxl[2)-((waux[2]-waux[1]1)%
(mcaux[2]-m1d)/
(mcauxl2]l-mcaux(11));
wauxlid+1l:=w;
end;
end;
end;
until ((dtmclidl<=tol1) or (id=100));
if 1id=100 then
begin
writeln(con,’'nao foi possivel encontrar w com ’,id,
'repeticoes’);

halt;
end;
writeln(con,'w encontrado’);
70:end; (xfinal da sub omega¥)

(¥inicio do programa principal%)
begin . .
assign(arqg,’a:result’);
rewrite(arqg);

(*entrada de dados*)

writetn(’entre com a tolerancia para a forca normal’);
readln(tol);
write('entre com o tipo do aco '};
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write('aco tipo a teclar 0 ;aco tipo b teclar 1');
readln(t);
write('entre com a resistencia caract do aco fyk');
readln(fyk);
write('entre com o coeficiente de minoracao do aco');
readln(gams);
write('entre com o modulo de elasticidade do aco');
readln(e);
write('entre com a altura da secao’);
readln(h);
write('entre com a base da secao');
readln(bw);
write('entre com o numero de camadas de ferro');
readln(n);
write('entre com o fck do comcreto’);
readln(fck);
write('entre com o coef de minoracao do comcreto');
readln{(gamc);
write('entre com a tolerancia para momento’);
readln(tol1);
writeln(con,’tolerancia para maomento=’', tol1);
write('quantos pilares voce quer dimencionar’);
readln(q);
for kp:=1 to q do
begin
writeln(’'entre com os dados do pilar ', Kp)d;
writetn(’entre com a normal admencional’);
readtn(nfix);
writeln('entre com o momento aplicado’);
readln(mid);
writeln(’entre com o cobrimento da armadura’);
readln(dL1);
writeln(’entre com o comp de flambagem div pela altura’');
readtn(le);
writeln('quer dividir o intervalo (0...curmax)’,
'em quantos pontos’);
readln(ap);
fyd:=fyk/gams;
epsyd:=fyd/e;
if t=1 then epsyd:=epsyd+0.002;
eps:=-0.002;
sigms:=fyd;
if abs(eps)(epsyd then
begin
sigms:=abs(eps)ke;
if t=1 then
if abs(eps)>»0.7%fyd/e then
sigms:=fyd*(0.7-22.S%fyd/e+sqrt((22.5%fyd/e-0.7)%
(22.5%fyd/e-0.7)+45%abs(eps)-0.49));
writeln(con,’sigms=’', sigms);
end;
sigms:=sigms*eps/abs(eps);
wal:=(0.85-nfix)%fyd/sigms;
ax:=1;
x:=1;
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nrefl1):=abs(-0.85+sigmsx0.5/fyd);
nrefl(2):=abs(-0.85+sigms*1/fyd);
nrefl(3):=3abs(-0.85+sigms%1.5/fyd);
nrefl(4):=zabs(-0.85+sigms*2/fyd);

if nfix¢=0.85
begin
nre:=0.85;
waux[11:=0.0

then

000001;

waux[21:=0.5;

waux[31:=1;

wauxl[41:=1.5;

waux[9]1:=2;
end
else
begin
if nfix<=nr
begin
nre:=ab
waux[1]
wauxl2]
waux(3]
waux[4]
wauxl(5]
end
else
begin
if nfi
begin
nre
wau
wau
wau
wau
end
else
begi
if

efl1) then

s((-0.85+sigmsxwal/fyd));
:=wal;

:=0.5;

:121;

:=1.5;

:1=22;

x(=nrefl2] then

:=abs((-0.85+sigms*wal/fyd));
x[1):=wa;

x(2):=1;

x[31:=1.5;

x[4]:=2;

n
nfix¢(=nrefl3] then
begin
nre:=abs((-0.85+sigms¥wal/fyd));
waux{1l:=wa1;
wauxl[21:=1.5;
waux(31:=2;
end
else
begin :
if nfix (=nrefl4) then
begin
nre:=abs((-0.85+sigms¥wal/fyd));
waux[1l):=wal;
waux{2):=2;
end
else
begin
writeln(con,’'impossivel com w=2');
halt;
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end;
end;
end;
end;
end;
(¥chamada da omega¥)
omega( nre,le,tol1,wal,e,hr,tol,gams,h,bw,dl1,nfix,
gamc,mr,nr,mld,fyk,nt,t,n,nint,id,ap,fck,
ji,ax,x,cur,ml,waux);
nr:=-1%nr;
at:=wauxlidlxbwxhxfck/gamc/fyd;
writeln(con,’area total=', at);
writeln(con, ' mlcerit=’, m10jjl,’ ar=’, nr );
writeln(con,'w’,id,’="',wauxlidl);
writeln(arqg,'resultados’);
writeln(arq,’micrit=", m1L(jjl ,’nr=', nr  ,’'hr=', he)d;
end;
close(arqg)
end. (¥final do programa principalx)
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program critico;
CHMMMMNNIENNINKNITINI TN I HIHHINIERI RN HENHRRKEK )
{programa para calcular carregamento critico}

{processo aproximado do pilar padrao}
2626 36 96 26 36 36 36 36 26 26 36 36 36 36 36 36 36 JLITEIE X 36 36 36 36 3% 36 36 36 96 NORIEIE D6 36 36 36 36 36 % 3 % }

(¥programa principalx)
type arr=arrayl[0..120] of real;
arrizarray[1..20] of integer;
arrm=arrayl1..20,1..20] of real;

var fh,nfixeq,deltap,ex,delta,hr1,m1,tothr,me1,le,tol?,
inc,e,hr,tol,gams,h,bw,dl1,nfix,gamc,mr,nr,w:real;
alfal,alfa,es,pj,nt,t,fyk,n,nint,fck,ax:integer;
fhaux,nfixaux,y,sigs:arr;
nf:arri;
al,ni:arrm;

procedure equilibrio(var nfixeq,inc,delta,hr1,m1,mr,tol,
tolhr,le,e,hr,tol ,gams, h,bw,dl 1,

nfix,gamc,nr,mrl:real;
var t,fyk,n,nint,fck,pj,ax:integer);

label 45,50;

var hr2,mr2,deltam,deltahr,deltaml:real;
po,eq,jp,cont,auxk:integer;
vf,mlaux:arr;

begin (%inicio equilibrio¥)
eq:=0;
cont:=0;
hrt1:=0;
mr1:=0;
ml:=nfix¥%ex+fh*le/2;
writeln(con,'m1=',m1);
repeat
eq:=eq+1;
hr2:=0.0135/(1-del ta);
auxk:=0;
ip:=1;

while (jp=1) and (auxk¢S51) do
begin
hr:=hr2;
nfix:=-1%nfix; i
mncur(e,hr,tol,gams, h,bw,dl1,nfix,gamc,mr,nr,nt,t,
fyk,n,nint,fck,ax,jp);
nfix:=-1%nfix;
if ip=1 then
begin
hr2:=hr1/2+hr2/2;
auxk:=zauxk+1;
end;
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end;
if auxk=50 then
begin
writeln(con,'nao foi possivel encontrar a
segunda curvatura com 50 repeticoes’);
halt;
end;
mr2:=mr;
deltahr:=abs(hr2-hr1)/abs(hr2);
deltam:=abs(m1-mr2)/abs(m1);
if deltam(=tol1 then goto 45;
po:=0;
repeat ,
po:=po+1;
hr2:zher2-Chr2-hr1)%(mr2-m1)/(mr2-mr1);
deltahr:=abs(hr2-hr1)/abs(hr2);
hr:=hr2;
nfix:=-1%nfix;
mncur(e,hr,tol,gams,h,bw,dl1,nfix,gamc,mr,nr,nt,
t.,fyk,n,nint,fck,ax,jp);
nfix:=-1%nfix;
if jp=1 then
begin
writeln(con,’'normal fora equilibrio impossivel’);
pj:=1;
nfixeq:=nfix-alfalx*inc;
writeln(con,'nfixeq¥%=',nfixeq);
goto S50;
end;
mr2:=mr;
deltam:=zabs(ml1-mr2)/abs(m1);
until (deltamc=tol1) or (deltahr¢=tolhr);

if (deltahr¢(=tolhr) and (deltam)>tol?) then
begin -

writeln(con,hr1, ’'e a ultima curvatura com normal dentro’);
writeln(con,’'nao foi possivel equilibrar o m1 com a tol1’);

45:

halt;
end
else
begin
vfl[0):=0;
vfleql:=lextexhr2/10;
mlauxleql:=nfixx(ex+vfleql)+fhxle/2;
ml1:=m1auxleql;
hel:=zhr2;
mri:=mr2;
miauxf0l:=0; .
deltaml:=abs({mlauxleql-mlauxleq-11)/
abs(mlauxleql);
end;
cont:=cont+1;

until (deltaml¢=tol1) or (cont=100);

if (deltam1>tol1) and (cont=100) then
begin
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writeln(con,’a carga nao foi equilibrada’,
'com 100 repeticoes’);
writeln(con,’a flecha continua aumentanda’,

'

halt;

end

else
begin

writeln(con,’a carga dada’,

writeln(con,
writeln(con,
writeln(con,
writeln(con,

50:

pPj:=0;
end;
end;

nfix ,

'flecha final=',

'curvatura final=',

'momento finat=',
'mifinal="’,

(¥final da equilibrio¥)

(¥inicio do programa principalx)

b

writeln(’entre com a tolerancia para a forca normal’);

_write('entre

egin

(xentrada de dados¥)

readln(tol);

writeln(con,’'toleran’,tol);

write('entre com o tipo do aco
write(’'aco tipo A teclar O

readtln(t);

0);

consideravelmente apos 100 repeticoes’);

'esta equilibrada’);
writeln(con,’'foram executadas’, cont-1 ,

'repeticoes’);

vfleg-11);
he2);
miauxleq-11);

miauxleql);

;aco tipo B teclar 1');

write(’entre com a resistencia caract do aco fyk');

readln(fyk);
write(’entre
readln(gams)
write(’entre
readln(e);
write(’entre
readln(h);
write(’entre
readln(bw);

com

-e

com
com
com

com
readln(dl1);
write(’entre
readin(n);
write(’entre
readtn(nint);
writeln(con,

com

com

o

(o]

o

o

coeficiente de minoracao do aco’');

modulo de elasticidade do aco'’);

altura da secao’

base da secao’);

);

cobrimento da armadura’);

numero de camadas de ferro’);

o numero de iteracoes desejada’);

'numero de iteracoes dado’,nint);

write('entre com o fck do comcreto’);

readln(fck);
write(’entre
readln(gamc);

write('entre com o comprimentto de flambagem dividido’,

' pela attura’);

readln(le);

com o coef de minoracao do comcreto’');

write(’entre com a tolerancia para momento’);

readln(tol1);

write(’'entre com a taxa de armadura w’);
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readln(w);

write(’entre com a tolerancia para curvatura');
readln(tolhr);

delta:=dlL1/h;

write('entre com a normal admencional incial ’);
readln(nfix);
write(’' forca horizontal adimensional’);
readln(fh);
if nfix=0 then
begin
nfix:=tol;
writeln('entre com o momento aplicado ');

readin(ml); ‘
ex:=m1/nfix;
end
else
begin
writeln('entre com o incremento’,
' da forca normal’');
readln(inc);
writeln('entre com a excentricidade’,
' da forca normal’);

readln(ex);
write(’quer incrementar a forca normat’,
' tecle 1,caso contrario 0');
readlnCalfal);
write('quer incrementar a forca horizontal’,
' tecle 1,caso contrario 0');

readln(alfa); .
mi:=nfix¥%ex+fhxle/2;
end;
ax:=1;
es:=0;
repeat
es:=es+1;
pj:=0;
equilibrio(nfixeq,inc,delta,hr1,m1,mrytol?,
- tolhr,le,e,hr,tol,gams,h,bw,dl1,
nfix,gamc,nr,mr1,
t,fyk,n,nint fck,pj,ax);
if pj=0 then
begin

end

nfixauxfes-1):=nfix;

nfix:=nfix+alfal*inc;

nfixaux{esl:=nfix;

fhauxfes-1):=fh;

fh:=fh+alfa¥inc;

fhauxlesl:=fh; )

if (atfal1=0) and (alfa)0) the

deltap:=abs(fhaux{es)-fhauxles-11)/abs(fhauxlesl)
else
dettap:=abs{nfixauxlesl)-nfixauxles-11)/

abs(nfixauxl(esl);

else
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begin
if es=1 then
begin
writeln(con,'carga inicial maior que carga critica’);
writeln(’'entre com uma carga inical menor’);
halt;
end
else
begin
fhauxles-1):=fh-alfa¥%*inc;
nfixauxles-1l:=nfixeq;
inc:=inc/10;
nfix:=nfixaux[es-1]+alf§1*inc;
nfixauxles):=nfix;
fh:=fhauxles-1l+alfaxinc;
fhaux[lesl:=fh;
if (alfa1=0) and (alfa)0) then
deltap:=abs(fhauxlesl-fhauxles-11)/
abs(fhauxlesl)
else
deltap:=abs(nfixauxlesl-nfixauxles-11)/
abs(nfixaux{esl);
end;
end;
until(deltap¢=tol) or (es=100);
if es=100 then
begin
writeln(con,’'nao foi possivel encontrar a carga’,
' critica com 100 reprticoes’);
end
else
begin
writeln(con,'carregamento critico=');
writeln(con,’'forca normal=’',nfixauxles-11);
writeln(con,'forca horizontal=',fhauxles-11);
writeln(con,’'flecha=");
writeln(con, ' 'numero de repeticoes=z', es);
end;

“end. (%¥final do programa principal)
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program estabilidade;

9626 96 96 36 36 3 I 3 26 3 3 3 3 I 2 3 3 3 X 3 3 I I 6 2 I I I 6 W I I I 32 92 3 XX )
{programa para verificacao de estabilidade}
{processo aproximado do pilar padrao}

966 96 96 96 36 6 36 36 36 36 36 36 36 36 26 36 36 36 36 36 36 36 96 36 6 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 96 36 3 3¢ % % )

(%programa principal¥)
type arr=arrayl(0..120] of real;
arrizarrayfl1..20] of integer;
arrm=arrayl1..20,1..20] of real;

var fh,ex,delta,hr1,m1,tolhr,mr1,le,tol1,inc,e,hr,tol,
gams,h,bw,dl1,nfix,gamc,mr,n¢,w:real;
nt,t,fyk,n,nint,fck:integer;
y,sigs:arr;
nf:arei;
al,ni:arrm;

(¥inicio do programa principal®)
begin
(¥entrada de dados)

writeln(’entre com a tolerancia para a forca normal’);
readln(tol);
write('entre com o tipo do aco ');
write('aco tipo A teclar 0 ;aco tipo B teclar 1');
readln(t);
write('entre com a resistencia caract do aco fyk');
readln{fyk);
write('entre com o coeficiente de minoracao do aco’);
readln(gams);
write('entre com o modulo de elasticidade do aco’);
readln(e);
write(’entre com a altura da secao’);
readtin(h);
write('entre com a base da secaan’);
readln(bw);
write(’entre com o cobrimento da armadura’);

~ readln(dt1);
write('entre com o numero de camadas de ferro’');
readin(n);
write(’entre com o fck do comcreto’);
readln(fck);
write(’entre com o coef de minoracao do comcreto’);
readln(gamc);
write('entre com o comprimentto de flambagem dividido’,

' pela altura’);

readln(le);. .
write('entre com a tolerancia para momento’);
readln(tol);
write(’'entre com a taxa de armadura w');
readln(w);
write('entre com a tolerancia para curvatura’);
readln(tothr);
delta:=dl1/h;
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write('entre com a normal do problema’);
readln(nfix);

write(’'entre com a forca horizontal adm’);
readln(fh);

if nfixs0 then
begin
write('entre com o momento aplicado’);
readln(m1);
nfix:=tol;
inc:=0;
ex:=ml1/nfix;
end
else .
begin .
write('entre com excentricidade da normal’');
readin(ex); '

mi:=fh*le/2+nfixkex;
end;

equilibrio(detlta,hr1,m1,mr,tol1,tolhr,le,e,hr,
tol,gams,h,bw,dl1,nfix,gamc,nr,me1,
t,fyk,n,nint,fck);

(%final do programa principalx)
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PROGRAMA ARBACO;
363696 96 96 36 36 36 2696 36 36 36 36 96 36 36 26 36 26 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 96 06 36 36 6 36 2696 96 36 36 06 6 36 26 36 6 ¢ )
{programa p/ calcular pontos do diagrama de iteracaoc mi1%n}
{processo aproximado do pilar padrao}
263636 36 36 26 36 26 06 9696 96 9636 96 36 36 26 36 36 2696 9636 26 36 26 06 26 3626 6 36 36 2 D6 2606060606 6 6 26 2 X6 06 6 06 % )
(¥programa principal¥)
type arr=arrayl(0..200] of real;

arrizarrayl(0..120] of integer;
arrm=arrayl(0..30,0..80] of real;

var epsyd,fyd,eps,sigms,nref,le,tol1,mp,inc,e,hr,tol,
gams,h,bw,dl1,nfix,mr,nr,w:real;
q,.kp,pt,x,nt,t,fyk,n,nint,ap’,jj,ax:integer;
epss,cur,ml:arr;
arq:text;

(*inicio do programa principal¥)
begin
assign(arq,’a:result’');
rewrite(arqg);
(¥entrada de dados¥)
writeln(’entre com a tolerancia para a forca normal’);
readln(tol);
write(’entre com o tipo do aco ');
write(’aco tipo a teclar 0 ;aco tipo b teclar 1');
readln(t);
write('entre com a resistencia caract do aco fyk');
readln(fyk);
write(’entre com o coeficiente de minoracao do ace’});
readin(gams);
write(’'entre com o modulo de elasticidade do aco’');
readln(e);
write(’'entre com a altura da secao adim ou nao');
readln(h);
write(’entre com a base da secao adim ou nao');
readln(bw);
write(’'entre com o numero de camadas de ferro’');
readln(n);
write('forneca o num de iteracoes p/ equil a normal’);
readln(nint);
write(’'entre com a tolerancia para momento’);
readln(tol1);
write('quantos abacos quer tracar usando’,
' os mesmos dados’,
'variando caso queira : w, le,dl1 ');
readln(q);
write(’'quantos pontos pretende obter em cada grafico’);
readln(pt); :
for kp:=1 to q do
begin
writeln(’'entre com os dados para tracar o abaco’,kp);
write(’'entre com a taxa de armadura w');
readin(w);
if w=0 then w:=0.0000001;
writeln('entre com o cobrimento da armadura’);
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readln(dl1);

writeln('entre com o comp de flambagem div pela altura’);
readln(le);
writeln('quer dividir o intervalo (0..curmax)’,
'em quantos pontos’);
readln(ap);
fyd:=fyk/gams;
epsyd:=fyd/e;
if t=1 then epsyd:=epsyd+0.002;
eps:=-0.002;
sigms:=fyd;
if abs(eps)(epsyd then
begin .
sigms:=abs(eps)¥e;
if t=1 then
if abs(eps))»0.7%xfyd/e then
sigms:=fyd®(0.7-22.5%fyd/e+sqrt((22.5%fyd/e-0.7)%
(22.5%fyd/e-0.7)+45%abs(eps)-0.49));

end;

sigms:=sigms¥eps/abs(eps);

ax:=1;

for x:=1 to (pt+2) do

begin
if x=1 then nref:=-0.85+sigms*w/fyd;
if x=2 then
begin

nref:=trunc(nref¥pt)/pt;
inc:=abs(nref)/pt;
end;
if x»2 then
nref:=nreft+inc;
nfix:=abs(nref);
if x=pt+2 then nfix:=0;
abacocaux(le,tol1,mp,inc,w,e,hr,tol,gams,h,bw,dl1,
nfix,mr,ner,fyk,nt,t,n,nint,ap,jj,
ax,x,cur)d;
nr:==1%nr;
if nr<=tol1 then nr:=0;

writeln(con, 'micrit="’, m1Ljij1,’ nr=', nr J;
writeln(arq,m10jj1:10:7," ' ,nr:10:7,' ' ,her:10:7);
end;

end;

cltose(arql;
end. (¥final do programa principalx)
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PROGRRAMA DIAGRAMA;

€26 36 36 96 26 36 36 36 6 36 26 36 36 26 36 36 36 36 36 36 36 6 36 36 36 3 36 36 36 26 36 36 36 36 36 36 6 36 36 36 36 36 3 36 3¢ 3% 3¢ % % }
{este programa calcula pontos do diagrama m-n-h/r}
{processo aproximado do pilar padrao}

36 36 36 36 56 6 36 36 26 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 36 26 6 36 D6 36 36 36 36 36 36 36 36 6 36 3¢ 3¢ %¢ }

{programa principal}
type arr=arrayl1..10]1 of real;
arri=array(1..10] of integer;
arrm=arrayl(1..10,1..10] of real;

var btax,naco,nconc,maco,mconc,inc,e,hr,tol ,gams, h,bw,
di1,nfix,w,d,s,mr,nr:real;
nti,cont,kp1,j,n1,ar,i1,g,kp,pt,x,nt,t,fyk,n,
nint:integer;
y,sigs:arr;nf:arri;al,ni,di:arrm;
arq:text;

£ 26 36 36 36 26 36 36 36 36 36 36 36 2 D 36 6 36 36 26 36 36 36 36 36 2 3 3 36 36 3 ¢ % )}
(#¥inicio do programa principal#)
{26 3 3 36 36 26 2 36 3 26 26 36 36 36 3 26 36 36 3 36 36 6 2 36 36 36 D6 26 2 26 2 X% 3% )}
begin
assign(arq,’a:result’);
rewrite(arq);
(¥entrada de dados¥)
writeln(lst,’programa para tracar abaco m¥n¥*[1/r]’');
writetn(ist,’ ' 3331233333333 333 232332 3233223233313 3 00N
write('forneca tolerancia p/ equilibrio de normal’);
readln(tol);
write(’'entre com o tipo do aco ’);
write(’aco tipo a teclar 0 ;aco tipo b teclar 1');
readin(t);
write('entre com a resistencia caract do aco fyk');
readln(fyk);
write(’entre com o coeficiente de minoracao do aco’);
readin(gams);
write(’'entre com o modulo de elasticidade do aco’);
readln(e);
write(’entre com a altura da secaoc adimen ou nao’);
readln(h);
write(’'entre com a base da secao adimen ou nao');
readln(bw);
write(’'entre com o cobrimento da armadura’);
readln(dl1);
write('entre com o numero de camadas de ferro');
readln(n);
write('entre com o numero de iteracoes desejada’);
readln(nint);
write('quantos graficos quer tracar’);
readln(x);
write('quantos pontos pretende obter em cada grafico’);
readln(pt);
write(’qual o incremento de curvatura desejado’);
readln(inc);
for g:=1 to x do



~190~

begin
nti:=0;

write('armadura uniforme teclar 1, caso contrario 0');
readln(ar);

write('entre com a normal admencional inicial’);
readln(nfix);

write('entre com a taxa de armadura w');

readln(w);
cont:=1;
for i1:=1 to n do
begin
if ar=1 then
begin
if cont=1 then
begin
writeln(’forneca o num. de ferros de’,
! uma camada’);
readtn(nl);
writeln(’entre com o diametro de uma barra’);
readln(d);
writeln('espacamento entre camadas’);
readln(s);
end;
cont:=cont+1;
end
else
begin
writeln(’entre com o numero de’,
' ferros da camada’,11);
readln(nfli1l);
writeln(’'entre com as atturas das camadas’,

' a partir do cg da secao’');
write(’alturas acima do cg -,abaixo +');
writeltn(’entre com a altura da camada’',il1);
readlin(yli1l);
for j:=1 to nfli1] do

begin
writeln(’entre com o diametro do’,
' ferro',j,'da camada’,il1);
readln(difi1,jl);
end;
end;
end;
writeln(lst,’'dados para tracar o grafico’,g);
writelnCUst, " XM MMMMMNIEIIMIIIIEIMHIHIINNINNRNNNNRNNX" ) ;
writeln(lst,'w=',w, ' %%%’',’tipo aco="',t);
writeln(lst,' fyk="',fyk, ' %%%x’,’cobrim da armadura=’',dlL1);
for kpl1:=1 to pt do ‘
‘begin
kp:=kp1;
(¥xchamadas das subrotinas¥)
mncur{inc,btax,naco,nconc,maco,mconc,e,hr,tol,gams, h,
bw,dL1,nfix,w,d,s,mr,ne,nti,kp,nl,ar,nt,t,
fyk,n,nint,nf,y,di);
WritelnCUlst, " XM MMMEMNNINIIINIINNINNNIRURXNRNNXNN" ) ;
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writeln(lst,'resultados finais para o ponto----- ', kp1);
writeln(lst,'*********x***x***x******x**********x**');
writeln(lst,’profundidade da linha neutra=',btax);
writeln(lst, 'mom resistz',mr, '"normal resist=',nr,
teurvatura [1/rd=' ,hr);
writeln(lst,'numero de iteracoes=', nt);
writelnCUst, ? %M NkININKINNNIINIEXRRARNRRRRNK' ) ;
writeln(arg,'resultados’);
writelnCarqg,'me=', me ,’'nr=', nr ,'he=', hr);
end;
writeln(lst,’'num iteracoes executadas’, nti);
end;
cltose(arq);
end. (%¥final do programa principal¥)




