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RESUMO

H& varios aspectos que devem ser levados em

consideragdo no projeto estrutural e que estdo relacionados
ao calculo de pilares; como por exemplo, estabilidade
global, estabilidade dos elementos, quantificacdo e
combina¢do das agdes.

Este trabalho apresenta procedimentos que sdo
importantes no posicionamento dos elementos verticais

(pilares) e fornece os principais métodos de determinac¢do
das segdes transversais a nivel de pré- dimensionamento.

Estuda-se também a estabilidade global das
edifica¢des, no sentido de se avaliar a necessidade ou nio
de se computar os efeitos globais de segunda ordem,
provenientes dos carregamentos laterais (ventos, por
exemplo) .

A concepgdo do sistema estrutural pode ser feita
de maneira a permitir simplifica¢des de cdlculo, como por
exemplo a consideragdo dos sistemas contraventados e de
sistemas de contraventamento.

Sdo apresentados métodos para a anadlise da
estabilidade de pegas comprimidas, na flexdo normal
composta.

Este trabalho fornece ainda os conceitos e os
critérios envolvidos no dimensionamento dos pilares,
incluindo-se as prescrigdes das normas brasileiras.
Finalmente, s8o feitos alguns exemplos que visam avaliar e

tirar conclusdes sobre os estudos realizados.



ABSTRACT

There are many aspects which must be taken into
account 1in structural design and are related to column
analysis, such as, the overall stability, the stability of

the structural elements, quantification and combination of
the loads.

This work presents a study of the usual procedures
for locating vertical elements (columns) and presents the
most important preliminary methods for their cross-section
evaluation.

It also presents a study of the overall building
stability which determinates if a higher order theory is
necessary to take into account the effects of lateral loads,
as for instance, wind loads.

The conception of the structural system should be
performed aiming to simplify the calculation in the
structural analysis, as for instance the consideration of
stiff systems of the structure that allow other elements be
considered as non-sway systems.

Methods were presented for an easy stability
analysis of compressed and bent elements.

This work also presents the concepts and rules to
be followed in column design, including the brazilian
technical codes. Finally some examples are presented in

order to evaluate the studies done.
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CAPITULO I

INTRODUGAO

1.1. GENERALIDADES

Os problemas relacionados ao projeto de estruturas
de edificios, mais especificamente os relativos a
verificag8o da estabilidade global e ao projeto de pilares,
geralmente sdo tratados em partes. H& poucas publica¢des que
tratam do assunto de forma abrangente e de maneira a dar os
subsidios necessarios a um bom projeto estrutural, dentre as
quais pode-se citar FUSCO (1986) e SUSSEKIND (1991).

Nas publicag¢des existentes percebe-se ora a falta
de clareza nos problemas abordados, ora a falta de itens que
completem o assunto. O presente trabalho procura eliminar
estas lacunas, dando uma visdo clara dos procedimentos

envolvidos no projeto de pilares.



1.2. OBJETIVOS
Os objetivos principais deste trabalho sio:

- fornecer os procedimentos bédsicos para uma boa localizagdo
dos elementos verticais no sistema estrutural e para a

determina¢do das se¢des transversais dos mesmos;

- apresentar os conceitos béasicos envolvidos no estudo da
estabilidade global dos edificios, dando solucdes

simplificadas quanto ao problema dos efeitos de segunda
ordem globais;

- estudar o fendmeno da instabilidade de pecas comprimidas e

os métodos de verifica¢3o da estabilidade;

- definir, quantificar e combinar as a¢des de acordo com as

normas brasileiras;

- dar os procedimentos de cdlculo para os pilares e

- fornecer exemplos a fim de que se tenha uma avaliacgdo
priatica dos principais conceitos envolvidos no projeto de

pilares.

1.3. ETAPAS DO TRABALHO

No Capitulo II define-se estruturac¢do, abordam-se
O0s aspectos gerais envolvidos, apresentam-se as idéias
principais a serem seguidas na determinac¢do estrutural e no
posicionamento dos elementos. Quanto ao pré-dimensionamento,
consideram-se o processo das dreas de influéncia e o
processo das reagbes das vigas, para a determinagdo da seg¢do
transversal do pilar.

No Capitulo III faz-se um estudo das estruturas
contraventadas, abrangendo a apresentagdo dos diversos
Sistemas de contraventamento e o procedimento para
determinagdo dos esforgos nestes sistemas, provenientes das

agdes laterais. Comenta-ge sobre as estruturas nao



contraventadas quanto aos aspectos de linearidades fisica e
geométrica. Introduz-se o parametro divisor entre estruturas
contraventadas e estruturas ndo contraventadas, para cada
caso de sistema estrutural adotado, definindo-se o conceito
de rigidez minima dos sistemas de contraventamento. Também
sdo apresentados alguns critérios simplificados para a
consideragdo dos efeitos globais de segunda ordem.

Encontram-se no Capitulo IV: alguns conceitos
badsicos da resisténcia dos materiais e da teoria das

estruturas; no¢des basicas sobre o comportamento das pegas
comprimidas, sujeitas & compressdo centrada e excéntrica,

nos regimes elédstico linear e eldstico n3o linear; estudos

da relag¢do eixo neutro-curvatura e do intervalo de variacgdo
do parametro ﬁx e, por fim, a obteng¢do do diagrama momento

fletor - forga normal - curvatura.

No Capitulo V sdo apresentados os métodos de
verificagdo da estabilidade das pe¢as comprimidas, quais
sejam, o método geral, o método do pilar padrdo e o método
do equilibrio. O método da NBR-6118 ¢é apresentado no
Capitulo VII, gquando da definigdo da excentricidade de
segunda oxrdem.

O capitulo VI define, classifica e di diretrizes
para a quantificagdo das a¢des permanentes e varidveis,
incluindo-se: ag¢des de vento, variacdo de temperatura,
retragdo, fluéncia, choques, vibrag¢des e esforgos repetidos.
Apresentam-se, também, os critérios de combinag¢do das ag¢gdes,
com os respectivos coeficientes de ponderacgdo.

Apresentam-se, no Capitulo VII: a classificacgdo
dos pilares contraventados; as excentricidades a considerar
no cadlculo dos pilares; as situacgdes de projeto e de calculo
para os pilares robustos, medianamente esbeltos e esbeltos;
simplifica¢des permitidas pela NBR-6118; condi¢des de
verificagdo da seguranga; dimensionamento a compressdo

centrada; diretrizes ao cdlculo a flexo-compressdo; calculo



da armadura transversal para os pilares de contraventamento
e as prescri¢les da NBR-6118, NB-503 e CEB-90.

Encontra-se no Capitulo VIII um edificio-exemplo,
onde se fazem aplicagdes quanto ao pré-dimensionamento,
avaliagdo da estabilidade global, quantifica¢do das agdes de
vento, combina¢do das acdes e dimensionamento.

No Capitulo IX, apresentam-se as conclusdes finais
a que se chegou e comparam-se alguns resultados dos cidlculos
obtidos pelo engenheiro projetista com os resultados das

aplica¢des ora realizadas.



CAPITULO II

ESTRUTURAGAO E PRE-DIMENSIONAMENTO

2.1- ESTRUTURAGAO

Estruturar um edificio consiste em escolher um
sistema estrutural que constitua a parte resistente da
edificagdo, ou seja, que receba as a¢gdes atuantes e as

transmita para o solo.

2.1.1- ASPECTOS GERAIS

Na escolha do sistema estrutural adequado, devem
ser considerados os seguintes aspectos: seguranga
estrutural, disponibilidade de matéria prima, economia,

estética, durabilidade e segurang¢a contra fogo.

a. Seguranga estrutural

Esta é a fun¢do primeira da estrutura; o projetista deve ter
sempre em mente que muitas vidas estardo em constante
relagdo com o edificio durante e apds sua construgdo. Um
erro que comprometa este aspecto, comprometerd também, e de
forma decisiva, a carreira profissional do engenheiro

projetista.



b. Disponibilidade de matéria prima

O projetista estrutural, ao adotar a matéria prima com a
qual ird trabalhar (tipo de cimento, agregados, concreto,
etc), deverd verificar sua disponibilidade no mercado, até

mesmo porque esta matéria prima varia de regido para regido.

c. economia
O custo de uma estrutura deve ser compativel com o custo

total do edificio. O projetista estrutural deverd encontrar
o ponto de equilibrio entre seguranga e economia;
percebe-se, aqui, o inicio da interrelagdo dos aspectos

envolvidos na estruturagdo.

d. Estética
Outra questdo importante a se observar na estruturagdo é o
impacto que a estrutura ird proporcionar a arquitetura; o

que se espera € que o sistema estrutural adotado realce

ainda mais o aspecto arquiteténico ja determinado.

e. Durabilidade

Um fator gque ndo pode ser negligenciado nesta fase de
estruturagdo é o efeito da agdao do tempo; a crescente
poluicdo nos centros urbanos agride a estrutura, diminuindo
sua resisténcia; caso ndo sejam tomadas providéncias
especificas, a estrutura ndo alcangard sua durabilidade

maxima.

f. Seguranga contra fogo

Para a definig¢do das dimensdes dos diversos elementos
estruturais, além das exigéncias da NBR-6118, deve-se levar
em consideracdo também os dispostos na NB-503, que trata das

condi¢des da estrutura em relagdo a resisténcia ao fogo.

2.1.2- DETERMINACKO DO SISTEMA ESTRUTURAL
A concep¢do estrutural é fungdo direta da
arquitetura do edificio, constituindo, assim, um sistema

tridimensional de comportamento extremamente complexo; tal



complexidade é reduzida quando se subdivide o sistema em
partes mais simples que se denominam subsistemas (pdrticos
planos, grelhas, pilares parede, etc.). Em alguns casos
estas subdivisGes sdo simples, sugeridas até mesmo pela
arquitetura, que tornam alguns subsistemas independentes
entre si; outras vezes estas separagdes se mostram mais
complexas, exigindo do projetista andlise mais profunda para
que tais subdivis®es traduzam o comportamento da estrutura
em seu todo.

Escolher adequadamente um sistema estrutural ni3oc é
tarefa muito simples, pois, além de envolver os aspectos

mencionados no item anterior, requer do projetista
sensibilidade e prética. Apresentam-se a seguir algumas

idéias que visam tornar mais facil a concep¢do estrutural:

a) conciliar o sistema estrutural com a funcionalidade do
edificio; um edificio residencial poderd ter disposicido
estrutural diferente da disposigdo de um edificio comercial,
dependendo das dimensdes e disposi¢des dos ambientes que
formam o pavimento; dentro de um mesmo edificio, a
disposigdo dos pilares no pavimento-tipo poderid ndo ser a

mesma gue no pavimento térreo ou sub-solo;

b) selecionar as a¢des importantes; verificar, por exemplo,
se no edificio em questdo a ag¢do do vento se traduz por uma

parcela significativa em relagdo as demais acgdes;

¢) definir a natureza do carregamento; ao se projetar o
edificio, definir os tipos de carregamentos (estdticos ou
dindmicos) aos quais os diversos subsistemas estardo

sujeitos;

d) escolher e arranjar de maneira eficiente os elementos

estruturais, dispondo-os de tal modo a definir subsistemas;

e) analisar as possibilidades (técnicas e econdmicas) de se

fazer interagdes com subsistemas de diferentes materiais



(concreto armado, concreto protendido, argamassa armada,
elementos metdlicos, etc.);

f) adotar, sempre que possivel, as mesmas se¢des para
elementos estruturais entre os diversos pavimentos; tal
medida visa reduzir custos, uma vez que as férmas sdo
responsaveis por cerca de 50% do preco final das estruturas

de concreto armado;

g) compatibilizar o sistema estrutural com os demais

projetos; existem espag¢os dentro do edificio como cozinhas,

dreas de servigo, banheiros e hall de elevadores onde

comumente passam as prumadas de A&gua, esgoto, combate a
incéndio, etc., onde o engenheiro estrutural deve deixar

livre.

2.1.3- POSICKO DOS ELEMENTOS ESTRUTURAIS

Com as idéias expostas, procura-se definir a forma
da estrutura na sequéncia: localizagdo dos pilares,
localizagdo das vigas e, consequentemente, a localizagdo das
lajes.

O posicionamento dos pilares é delineado, em
compatibilidade com a planta arquitetdnica do pavimento-tipo
e, se possivel, os pilares devem estar dentro das paredes.
Suas posigdes devem ser comparadas com as gue ocupariam nos
outros pavimentos (cobertura, intermediario, térreo e
subsolo) e devem atrapalhar o minimo as manobras dos carros
nas garagens. Na impossibilidade de existir um mesmo
posicionamento dos pilares nos diversos pavimentos, pode
haver a necessidade de um pavimento de transigdo.

Inicia-se a localiza¢do dos pilares pelos cantos
e, a partir dai, pelas &reas que geralmente sdo comuns a
todos os pavimentos, como por exemplo area de elevadores e
escadaria e onde se 1localizam, na cobertura, a casa de
maguinas e a caixa d’&agua. Estes espagos facilitam a criagdo

de subsistemas mais rigidos, que contribuem na estabilidade



global do edificio (pilares-parede, por exemplo).

Deve-se, ainda, dispor os pilares de tal maneira
alinhados a fim de que, ao se posicionarem as vigas,
obtenham-se pbérticos planos que também contribuam na
mobilizagdo contra as a¢des horizontais.

Outro cuidado que se deve tomar no posicionamento
dos pilares € o de ndo distancid-los demasiadamente, para
que ndo produzam vigas com alturas incompativeis e ainda
acarretem mailores custos & construcdo (maior taxa de
armadura, maiores se¢des dos pilares, dificuldades de
montagem das fOrmas e ferragens, etc.), nem colocd-los

demasiadamente perto, pois isto também acarreta aumento de
materials e mdo-de-obra. O vdo médio econdmico entre os

pilares estd entre 4,5 e 5,5m.

0 passo seguinte é o posicionamento das vigas, que

ficam praticamente definidas pelo alinhamento dos pilares,
salvo quando da necessidade de uma viga apoiada em outra.
Quando possivel, a largura das vigas deve ser adotada em
fungdo da largura das alvenarias; isto se deve a questédo
estética, a facilidade no acabamento das paredes e ao melhor
aproveitamento dos espacos.

Outro aspecto que deve ser levado em consideragdo
€ que as vigas, além de participarem da formagdo de pdrticos
e sustentarem as lajes e paredes, transmitindo as cargas aos
pilares, elas definem as dimensdes das lajes, que tém vio

médio econdmico entre 3,5m e 5,0m.

2.2- PRE-DIMENSIONAMENTO

Localizados os pilares, procede-se a determinag¢do
de suas A&areas de sec¢do transversal, Ac’ feita por um
pré-dimensionamento. Ajustes posteriores serdo feitos no
dimensionamento quando se consideram, com malor rigor,
fatores como flambagem, excentricidades existentes e ag¢des

horizentais.



O pré-dimensionamento pode ser feito pelo processo
das dreas de influéncia ou, se se desejar maior precisio,

pelo processo das rea¢des das vigas.

2.2.1- AREAS DE INFLUENCIA

Este processo consiste em se dividir o pavimento
em areas de influéncia de cada pilar e, a partir daf,
estimar a carga que os pilares irdo receber, calculando-se
a area de segdo transversal de cada pilar considerando-o
submetido a compressdo centrada.

A area de influéncia de cada pilar é obtida

dividindo-se as distdncias entre os centros dos pilares em
intervalos que variam entre 0,45¢ a 0,55, dependendo da

posigdo do pilar na estrutura, como segue:

0,45¢: pilar de extremidade ou pilar de canto na direcdo da
menor dimensdo do pilar; pilar interno quando, na direcido
considerada, o vdo consecutivo ou seu carregamento supera em

mais de 20% o valor correspondente ao do vd3o em questdo;

0,55¢: complemento dos vdos do caso enterior;

0,508: pilar de extremidade ou pilar de canto na diregdio da
maior dimensdo do pilar; pilar interno quando, na direcdo
considerada, o vdo consecutivo ou seu carregamento ndo
supera mais de 20% do valor correspondente ao do vi3o em
questdo.

Convém observar que quanto maior for a
uniformidade no alinhamento dos pilares e na distribuicso
dos vdos e cargas, malior serd a precis3o dos resultados
obtidos.

Para a determinagdo das 4&dreas de influéncia no
caso de edificio com balan¢o, considera-se a &rea do
balanco, acrescida das respectivas 4&dreas das lajes

adjacentes, com o vdo nesta dire¢do igual a 0,50¢.
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A figura 2.1 ilustra a determinacdo das &areas de

influéncia dos pilares no pavimento.

05/,

050,

0,54,

050,

Figura 2.1- Areas de Influéncia dos Pilares

2.2.2- SEGAO TRANSVERSAL DOS PILARES

Considerando-se uma carga uniformemente
distribuida p, devida &s ag¢des verticais por pavimento,

tem-se a seguinte expressdo para a A4area de segdo
trransversal do pilar:

A - %Ap.(n+ 0,7) (2.1)
C g,
id

sendo:

Area de influéncia do pilar;

n = nimero de pavimentos-tipo do edificio;

11



OBS.: o valor 0,7 corresponde a cobertura, suposta

ter carga equivalente a 70% da carga do pavimento-tipo.

P tensdo ideal de cdlculo, dada por

01 = 0’85fcd+ p.os2 (2.2)

onde

fcd= resisténcia de cdlculo do concreto a
compressdo;

p = taxa geométrica de armadura longitudinal;

0 o= tensdo no ago relativa a deformagdo
especifica de 0,2%, obtida segundo a
NBR-6118, de onde se tem:

Para ago CA 50-A, 0, ,= 420000KkN/m’
Para aco CA 50-B, 0, ,= 355000kN/m’
a = coeficiente de majoragdo da carga, dado por

= ye.eq (2.3)
'Yf = 1,4
a = coeficiente de majoragdo da carga em fungdo

da redugdo da flexdo composta normal em
compressdo centrada, cujos valores sao

definidos a seguir para cada tipo de pilar.

a) Pilar intermediario

Considerando-se uma excentricidade acidental de
2cm na diregdo da menor dimensdo, o pilar estard sujeito a

uma flexdo composta normal.

12



Do diagrama de interacdo (ud, v,), deduz-se a

d
seguinte expressdo para a forg¢a normal equivalente

adimensional:

deeq= Vg t Kby (2.4)

que também pode ser escrita na forma

Vd,eq= ozo.vd (2.5)
sendo
e
=1+ k. I (2.6)
e

=
1}

3 para segles retangulares em que pelo menos

2/3 da armadura estejam na direcido

~

perpendicular a altura h;

=
I

4 para as demais segles retangulares e secdes

circulares.

No caso em estudo, considerando-se que os pilares

usuais tém altura por volta de 20cm, tem-se

o =1 + 3.—%— = 1,30

Utilizando-se a expressdo (2.3) obtém-se
a = 1,4 x 1,30 = 1,80

b) Pilar de extremidade
Comc o pilar de extremidade é solicitado a uma
flex8o normal composta e admitindo uma relacdo ei/h igual a

0,05, tem-se para a excentricidade total de primeira ordem

13



e = 0,05h + ea

Supondo h = 20cm chega-se a

e = 0,05x20 + 2 = 3cm

Como
I
Pg = V¢
chega-se a
3
B = Vg0 = 0157y

Utilizando-se a expressdo (2.4) obtém-se

1 = Vd + 4yd = v, + 4x0,15v

d,eq d d

ou seja,
Vd,eq= 1,60Vd
Igualando-se esta expressdo & (2.5), obtém-se
o = 1,60
0

e finalmente,

a =1,4 x 1,60 = 2,20

14



¢) Pilar de canto

O pilar de canto é solicitado por uma flexdo
composta obliqua; a NBR-6118 admite, para pilares de secdo
retangular, com armadura igual nos quatro lados e A s 40,
sua redugdo em uma flex3o composta normal pela introdugdo de

uma excentricidade equivalente dada pela expressio

e e ey
R =5 R
y

Admitindo-se um pilar usual de se¢do transversal

20x70cm2 e uma relagdo

e,
=0,05 e —Y— = 0,05 (2.10)

tem-se

e1x= 0,05x20 = 1lcm e e1y= 0,05x70 = 3,5cm

e para as excentricidades totais de primeira ordem:

e=¢e, +e =1+ 2 = 3cm
X ix a
e
e = + e = 3,5 + 70 = 5,8cm
Y 1y a 30
Supondo-se B = 0,52 e utilizando-se a expressdo

(2.9) obtém-se

3 5,8
= + 0,52 —&— = 0,193
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Utilizando-se a expressdo (2.6), vem
ao= 1 +4x 0,193 =1,772

e, finalmente
a=1,4x 1,772 = 2,50

Apresenta-se, na tabela 2.1, os valores do

coeficiente «a, acima definidos:

TABELA 2.1- Valores do Coeficiente «

POSICa0 DOS PILARES COEFICIENTE «
INTERMEDIARIO 1,80
EXTREMIDADE 2,20
CANTO 2,50
OBS. :
i. a taxa geométrica de armadura longitudinal,

p, pode ser tomada igual a 2%;
ii. a carga uniformemente distribuida, p varia
entre 7 e 13kN/m2.

Caso a edificagdo tenha pavimentos intermedidrios,
térreo ou subsolo e pilares que suportam caixa d’'agua, casa
de maquinas, etc, suas contribuig¢des devem ser devidamente

computadas.
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2.2,3- REACGES DE APOIO DAS VIGAS

O processo das vreagdes de apoio das vigas
consiste, como j& sugerido pelo nome, em se determinar as
reag®es de apolo de todas as vigas do edificio,
calculando-se desta maneira a carga vertical que é absorvida
por cada pilar. A segdo transversal do pilar é obtida pela
expressao 2.1, substituindo-se o numerador (A.p.{n +0.7))

pela carga vertical atuante no pilar.
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CAPITULO III

ESTABILIDADE GLOBAL

3.1- GENERALIDADES

O sistema estrutural de um edificio deve ser
projetado de forma a resistir a todas as agdes a que possa
estar submetido ao longo de sua existéncia. A resisténcia as
agdes verticais (estabilidade vertical) & obtida pelos
apoios verticais (pilares), que transmitem tais a¢des ao
solo através das fundag¢des; as ag¢des horizontais (ventos ou
terremotos, em regides sismicas) devem ser igualmente
absorvidas e transmitidas ao solo. O estudo da estabilidade
global consiste em se determinar quais elementos serdo
responsaveis por absorver tais ag¢des horizontais, em se
determinar a rigidez dos mesmos e os esforgos neles
atuantes. Este estudo deve sexr feito antes do
dimensionamento, a fim de que se tenha uma avaliag¢do da
sensibilidade da estrutura aos efeitos de segunda ordem
globais, oridndos dos deslocamentos horizontais dos nds, e

uma avaliagdo da rigidez que os elementos devem ter, em

18



fungdo de suas posigdes dentro dos sistemas estruturais.
A andlise da estabilidade global dos edificios &
fundamental, ainda, haja vista a evolucdo dos modelos

arquiteténicos, em que se procura reduzir o nlmero de

elementos verticais (pilares) e introduzir novos elementos
divisdrios, como vidros e placas de madeira compensada. Tais
fatores diminuem as reservas estruturais contra a mobilidade
lateral das edificagdes, atribuidas, em alguns casos, as
alvenarias de tijolos. Assim, todo edificio deve ter sua
estabilidade global devidamente analisada, independentemente
do seu nUmero de pavimentos.

Desta analise, surgem as estruturas contraventadas

e as ndo contraventadas, como a seguir definidas.

3.2- ESTRUTURAS CONTRAVENTADAS

Estruturas contraventadas sdo estruturas
suficientemente rigidas, que permitem admitir seus nés como
sendo fixos; isto equivale a dizer que os efeitos de segunda
ordem provocados pelo deslocamento horizontal dos nds s3o
pequenos, podendo ser desprezados.

Em geral, para efeito de simplificagdes de
cdlculo, os sistemas que compdem tais estruturas sio
subdivididos em sistemas estruturais de contraventamento e

sistemas estruturais contraventados.

3.2.1- SISTEMAS ESTRUTURAIS DE CONTRAVENTAMENTO

Sdo os sistemas estruturais que ser3o responsiveis
pela estabilidade horizontal do edificio. O posicionamento
dos seus elementos na estrutura depende, em grande parte, do
projeto arquitetdnico, haja vista a grande rigidez que devem
ter, sem com isto interferir na disposi¢do arquitetdénica.

Os sistemas estruturais de contraventamento s&o
basicamente compostos por paredes estruturais, pdrticos

planos (eventualmente entreligados) e ndcleos estruturais,
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podendo ser empregados isoladamente ou em conjunto, conforme
ilustra a fig.3.1.

4} /

T T 7 T T T 1T 7 ¥ 7
z a
/N /A
/] /]

/

1o © 10]_J 10 /fo

%
4 %
7 i % 7 /
4 | 4
/ | . 4

e(5) — PAREDE ESTRUTURAL  (3) — NUCLEO ESTRUTURAL

®
e (4) - PORTICO PLANO

®O

Figura 3.1- Sistema de Contraventamento em Planta

Diregdo y

As paredes estruturais sdo normalmente localizadas
nas laterails; os ©pdrticos planos podem ser locados
praticamente em qualquer posigdo, tomando-se o cuidado de
limitar a altura das vigas em fungdo das aberturas
existentes como portas e janelas; os nicleos estruturais sdo
mais empregados nas caixas de elevadores.

0 emprego dos elementos estruturais de
contraventamento em conjunto & possivel gragas a presenga
das lajes; essas sdo consideradas com rigidez infinita no
plano horizontal, e repartem entre os elementos do sistema
de contraventamento as a¢des horizontais. As contribuig¢des
de cada um serdo dadas em fungdo da posigdo e da constante
de mola de cada elemento.

Simplificadamente, pode-se definir como constante
de mola de um elemento de contraventamento a razdo entre a

forca aplicada em seu topo e o deslocamento por ela
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provocada, conforme ilustra a fig. 3.2. para cada elemento

de contraventamento apresentado na fig. 3.1.

01

0y 3]
AT s ’&M 2 ‘*/7

® @#” G ® ®
b i p Jﬁ Py

!
1
k== k :_l- ! 1
L 01 2 °2 k3- 03 k4= 04 k5=%

Figura 3.2- Constantes de mola para cada elemento

de contraventamento.

Definidas as constantes de mola de cada elemento
de contraventamento, torna-se imediata a determinacdo das
fragdes da agdo horizontal que cada elemento ird absorver,
recaindo no célculo estédtico imediato da viga de inércia
infinita sobre apoios elésticos discretos, como mostra a
fig. 3.3.

e H 2 i
|

Y
WA AN A SN Y

k, E: [ k3§i k4§5 kg 3
mL7 7 Vg Ve caad
Ry . R2 Rsz Ra Ry

Figura 3.3- Distribuig¢do da agd3o horizontal entre os

elementos de contraventamento.
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Assim, as fragles Rl’ R2, ...,R5 irdo solicitar
cada um dos cinco elementos de contraventamento.

Analisa-se, a seguir, o caso de uma estrutura cujo
esquema é o apresentado na fig. 3.4 e que possui na direcdo
X o sistema de contraventamento definido pelo pértico 1 e na
diregdo y definido pelos pérticos 2 e 3.

Por se tratar de wuma estrutura com poucos
elementos de contraventamento, podemos conhecer, por
consideragdes isostdticas, quais parcelas de H e HY irdo

solicitar cada um dos elementos de contraventamento.

6/2 \LHY 5/2

i

@ | 1

7 77 77 77 Y
y a/2
% 7 -7 , —t &5
Z
% a/2
% 7 7 7 %

Figura 3.4- Esquema estrutural em planta solicitado pelas

a¢des horizontais HX e Hy'

Na diregdo x tem-se o pdrtico 1 absorvendo toda a

agdo horizontal HX e a torgdo (Hx.a)/z é absorvida pelos
pbrticos 2 e 3 (fig.3.5).

Na diregdo y, devido a simetria, cada pdrtico

absorverd metade da a¢do horizontal Hy (fig.3.6) .
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Figura 3.5- Contraventamento na dire¢do X - representado
apenas o sistema de contraventamento.
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Figura 3.6- Contraventamento na diregdo y - representado

apenas o0 sistema de contraventamento

3.2.2- SISTEMAS ESTRUTURAIS CONTRAVENTADOS

Sdo os sistemas que participam apenas na
resisténcia vertical da estrutura.

Apesar da ndo consideragdo dos efeitos globais
de segunda ordem nas estruturas contraventadas, os efeitos
de segunda ordem nosg elementos, devem ser devidamente

analisados, uma vez que sdo fun¢des de suas eldsticas.
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3.3- ESTRUTURAS NAO CONTRAVENTADAS

Estruturas ndo contraventadas sdo estruturas
flexiveis, onde os efeitos de segunda ordem globais passam a
ser importantes, devendo ser obrigatoriamente levados em
consideragdao na determinagdo dos esforgos atuantes na
estrutura. "Neste caso & necessiria uma andlise em conjunto,
que leve em conta tanto a ndo linearidade geométrica quanto
a fisica. Ndo se pode, em principio, considerar cada pilar
isoladamente, como no caso de ndés fixos; no entanto, &
possivel, para estruturas regqulares e dentro de certos
limites, a adogdo de métodos aproximados que permitam esta
considerag¢do." (FRANCO, 1985).

0 parametro que divisa as estruturas
contraventadas (de ndés fixos) e as estruturas nédo

contraventadas (de nds deslocéveis) é o pardmetro de

instabilidade, s definido a seguir.

3.4- PARAMETRO DE INSTABILIDADE oy

Para os edificios de miltiplos andares o pardmetro

de instabilidade & determinado pela expressdo

onde:
H = altura total da edificacgdo;
Pk = carga caracteristica vertical total avaliada
do edificio;
(EI)k = Soma dos produtos de rigidez de todos os
elementos verticais do edificio, em regime

de utilizacgao.

O CEB define estruturas contraventadas como sendo
aquelas pertencentes a edificios de mais de trés andares nos

quais:
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o, s 0,60

k

Para edificios com nlmero de andares menor ou
igual a trés, a condigdo para se considerar a estrutura

contraventada é:

o, < 0,2 + 0,1n (3.2)

k

onde

n = nimero de andares.

Essa definicdo de o pressupde contraventamento
constituido exclusivamente por pilares-parede, uma vez que
despreza a influéncia da presenga das vigas. Na obtencdo de

R 0,60, admitiu-se que, para a estrutura ser
considerada contraventada, o valor do momento de segunda
ordem, M2d’ deve ser tal que M2d < 1’10Mld’ onde Mld é o
momento de primeira ordem, quando se considera a geometria e
o carregamento uniformes. Admitiu-se, ainda, um coeficiente
de seguranga Ye = 1,5; admitindo-se Ye = 1,4, obter-se-ia o

valor limite oy = 0,70.

3.4.1- GENERALIZAGAO PARA ESTRUTURAS QUAISQUER

No caso de estrutura de geometria ndo uniforme,
sistema estrutural em pdrticos ou sistemas mistos, o
pardmetro de instabilidade continua valido como indicador da
gensibilidade da estrutura aos efeitos de segunda ordem;
para tanto, deve-se definir os conceitos de produto de
rigidez equivalente e pardmetro de forma da linha

elastica.
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a) produto de rigidez equivalente

Seja a estrutura generalizada da £fig.3.7a,

submetida & a¢do horizontal de céalculo dy uniformemente

distribuida e que produz o deslocamento horizontal,

topo.

a no
dl
0 produto de rigidez equivalente (EI)d eq € o produto

de rigidez de uma estrutura prismatica engastada na base, de

médulo de deformagdo E constante ao longo de sua altura H,

que sob a agdo de 94 apresenta o mesmo deslocamento a4
(fig.3.7b), resultando:

44
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Figura 3.7. a) estrutura generalizada

b) estrutura equivalente

26



(EI)d,eq= “Ba (3.3)

b) paradmetro de forma da linha elistica

Seja 61d o deslocamento de primeira ordem do ponto
de aplicagdo da resultante das cargas verticais, de

intensidade Pd. O pardmetro de forma da linha eldstica, y, &
definido como:

¢) Condigdo generalizada de imobilidade dos nés
Através das relag¢des entre Mld e M2d' da definicdo
de produto de rigidez equivalente e da introdugdo do
parametro de forma da linha elédstica, chega-se & seguinte

expressdo geral da condig¢do de imobilidade dos nés:

d) Parametro de instabilidade para estruturas regulares

Da expressdo (3.4) e lembrando que

2 Pig¥ig

d

demonstra-se que:
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- Para estruturas de contraventamento compostas de

pilares-parede, ¥ = 2/5; portanto, a, < 0,70;

k

- Para estruturas de contraventamento compostas de
pilares-parede associados ou pilares paredes e pdrticos, V =

1/2; portanto, o, < 0,60;

k

- Para estruturas de contraventamento compostas de

pbérticos, ¥ = 2/3; portanto, a, s 0,50.

k

Quando a estrutura for irregular, o valor de ¥ a

ser introduzido em (3.5) é dado por:

P

Neste caso é preciso conhecer o deslocamento

horizontal caracteristico 5ik de todos os andares.

3.4.2- AVALIAGAO DOS EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM

Quando o valor de o exceder o valor « os

lim’
efeitos de segunda ordem devem ser devidamente computados na
determinac¢do dos esforgos finais atuantes na estrutura.

A consideragdo aproximada dos efeitos de segunda
ordem pode ser feita pelo processo P-A, ou, quando o < 1,18,
majorando-se as a¢des horizontais de vento ou desaprumo, por

um fator multiplicativo K, dado por

1

[(a /Y 1.2 @)% -1 v

~
I

"
+
w
N
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onde

K = fator de majoragdo das cargas;

o = pardmetro de instabilidade;

A, = pardmetro de instabilidade critico dado por

o =2,8-1,1e\"0:220), (2.9)

cr

n = nimero de pavimentos;

y = fator de seguranga dado, em fun¢do do ndmero
de pavimentos, pela tabela (3.1)
TABELA 3.1- Fator de Seguranga 7.

n 1 2 3 4 5 10 20 >20
0,60 0,92 1,07 1,20 1,27 1,39 1,46 1,52
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CAPITULO IV

INSTABILIDADE DE BARRAS

4.1- INTRODUGAO

A andlise da estabilidade global é feita
determinando-se os esforgos de segunda ordem que surgem na
estrutura, devidos aos deslocamentos horizontais dos nés,
ndo se considerando os deslocamentos ao longo dos elementos.

O estudo da instabilidade das barras é feito a
partir dos esforgos nelas atuantes, incluindo os efeitos de
segunda ordem globais, quando for o caso, sendo, portanto,
um complemento ao estudo da estabilidade do edificio.

Com a finalidade de tornar este estudo de facil
assimilagdo e se evitar consultas bibliogradficas adicionais,
apresentam-se aqui alguns conceitos da resisténcia dos
materiais e da teoria das estruturas.

Este capitulo,em particular do item 4.3 em diante,
foi baseado em FUSCO (1986) e PAULA (1988), onde podem ser

encontrados maiores detalhes.

30



4.2- DEFINIGOES

Serdao  apresentados aqui, conceitos Dbéasicos

relativos a deformabilidade estrutural.

a) Estrutura elastica
E a estrutura cuja curva carga-deslocamento (P,0),
tem os ramos de carregamento e descarregamento coincidentes,

como representado nas figs.4.la e b.

b) Estrutura elastica linear

E a estrutura cujos ramos de carregamento e
descarregamento sdo retilineos (fig.4.1la).

A estrutura elédstica linear obedece & 1lei de
Hooke, ou seja, h& proporcionalidade entre tensdo e

deformagédo.

c) Estrutura elastica ndo linear
E a estrutura eldstica em que os ramos de

carregamento e descarregamento sdo curvos (fig.4.1b).

d) Estrutura ndo elastica

E a estrutura cujo ramo de carregamento ndo
coincide com o ramo de descarregamento (figs.4.lc e 4d).

A maioria dos materiais usados nas estruturas

comporta-se de maneira ndo elastica.

fp fP

iy §
- -
a) Elastico linear b) Elastico nd3o linear

(lei de Hooke)
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c¢) Elastoplastico d) Elastopldstico

Figura 4.1- Tipos de comportamento das estruturas

e) N3o linearidade fisica
Considerando-se uma estrutura de concreto armado,

a ndo linearidade fisica resulta da resposta ndo linear do

ago e do concreto nos respectivos diagramas

tensdo-deformacgdo.

f) N3o linearidade geométrica
E resultante da influéncia das deformacgdes
(deslocamentos) no momento total, conhecida como efeito de

segunda ordem.

g) Flambagem

Considere-se a barra da fig. 4.2, inicialmente
reta, sujeita a uma forga axial de compressdo P, crescente.
A um determinado valor de P, dando-se um peqgueno
deslocamento 8 meia altura da barra, a mesma asssumird uma
posigdo fletida, caracterizando assim, o fendmeno de

flambagem.
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Figura 4.2- Barra axialmente comprimida

h) Carga de flambagem ou carga critica de Euler

E o menor valor da forga axial de compressdo, para
o qual sdo possiveis duas formas de equilibrio: a forma
reta, de equilibrio instdvel, e a forma curva ou fletida, de
equilibrio estéavel.

Assim, a carga de flambagem, Pcr’ da barra da fig.
4.2, para valores do indice de esbeltez maiores do que um
certo valor limite xmin, é dada pela expressdo 4.1.

WZEI

(4.1)
22

P =
cr

onde:

E = mddulo de elasticidade do material;

—
It

momento de inércia minimo da seg¢do transversal
em relagdo a um eixo baricéntrico;

¢ = comprimento da barra

i) Comprimento de flambagem

Os comprimentos de flambagem, para os casos mais

usuais de vinculag¢des, sdo dados na fig. 4.3.
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Figura 4.3- Comprimentos de flambagem

j) Elastica
E a forma da curva de envergamento de uma barra
fletida.

k) Equagdo diferencial da linha eldstica

Considerando-se a fig. 4.4, o momento fletor, M,
que atua numa segdo genérica da barra, suposta de

comportamento eldstico linear, & dado por

onde
r = raio de curvatura do eixo da barra na

configuragdo deformada

'

X

Figura 4.4- Barra fletida
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A expressdo 4.2 pode ser escrita da seguinte forma

= = T (4.3)

onde o primeiro membro representa a curvatura do eixo da
barra na configuragdo deformada. Uma vez que o momento
fletor M varia ao longd da barra, a linha eldstica terd uma
curvatura varidvel.

Considere-se a  linha eldstica da  barra,
inicialmente coincidente com o eixo X, representada na fig.

4.4. Para este caso, todas as flechas serdo negativas. Em
coordenadas ali representadas, a expressdo da curvatura, que

se deduz em calculo é

—

d2y/dx2
[1+(dy/dx)

2]3/2

onde dy/dx representa a inclinacdo da tangente & curva, na
segdo considerada; para barras que se deformam pouco, esta
grandeza, e em particular o seu quadrado, sdo pequenos em
relagdo a unidade, podendo ser desprezados, sem que haja
diferengas gque comprometam os resultados a serem obtidos.

Dessa forma, a expressdo 4.4 pode ser escrita

2
1. d z (4.5)

o dx
Comparando-se as equa¢des (4.3) e (4.5), chega-se

a expresgsdo
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= 57 (4.6)

que & a equagdo diferencial simplificada da linha elédstica

das barras fletidas.

4.3- RELACOES BASICAS

Seja a fig. 4.5, onde em a) se consideram duas
seg¢Bes transversals, distantes entre si de ds, inicialmente

paralelas, que se deformam pela agdo do momento fletor M.

c2
M M Y
¢ e | —- — - - h

IY>0 y €
yl
O

€a
a) posigdo deformada b) deformagdes

Figura 4.5- Curvatura na flexdo

Desprezando-se as deforma¢des axiais, admitindo a
hipbétese de que as se¢des permanecem planas apds a
deformagado e considerando a hipdtese de pequenos
deslocamentos, a curvatura de uma segdo transversal qualquer
da barra fletida em fun¢do da deformag¢do de uma fibra

genérica € (fig.4.5.b) é dada por:
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r ds ~ (4.7)

Comparando-se as expressdes (4.7) e (4.5), pode-se
escrever a derivada segunda da eldstica, dzy/dxz, em funcio

das deformagdes das fibras extremas, do concreto

€
ce’
concreto comprimido e ¢ . da face tracionada, ou seja,

cl

na qual € tem sinal negativo.

ce

4.3.1- RELAGOES MOMENTO INTERNO - CURVATURA

Considerando-se que o wmomento interno seja a
reserva da barra contra a agdo do momento fletor atuante,
tem-se, para o caso de comportamento eldstico linear, a

expressdo 4.3 escrita na forma:

M
1 I
r  EI (4.9)

Para materiais que tenham comportamento eldstico
ndo linear, ou elastopldstico, como é o caso do concreto
armado, ndo h& mais proporcionalidade entre tensido e
deformagdo. N3o obstante, o diagrama proposto pela NBR 6118
considera apenas uma relagdo biunivoca entre essas duas
grandezas, desprezando, portanto, possiveis efeitos
residuais.

Considerando valida a distribuig¢do de deformagdes
dada na fig. 4.6, pode-se calcular as curvaturas das segdes
transversais de barras fletidas, usando-se qualquer relagdo

de compatibilidade geométrica, como por exemplo:
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Deformacdes Tensdes Secdo Transversal

Figura 4.6- Distribuig¢do de tensdes e deformagdes numa secgdo

homogénea de material eldstico ndo linear

Assim, o momento resistente & obtido pelo cdlculo
direto da resultante de tensdes correspondente a momento, ou

seja,

h/2
M. = [ oy da (4.11)
-h/2

de onde se conclui que, devido a ndo linearidade fisica dos
materiais, o momento resistente passa a ser uma fun¢do nido
linear da curvatura.

Representa-se na fig. 4.7 os esbog¢os dos diagramas
momento resistente - curvatura, para uma barra no regime

elastico linear e eldstico ndo linear, respectivamente.
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M; | M |
b 1
*W&
u;jo.y dA# = EI
-h/
. 1 3
M,* - E1
- -
a) Regime eldstico linear b) Regime eldstico ndo-linear

Figura 4.7- Diagrama momento interno - curvatura

4.3.2- RELAGOES MOMENTO EXTERNO - CURVATURA

O uso da expressdo exata da curvatura (expressdo
4.4), para o cadlculo dos deslocamentos do eixo de uma barra

fletida, afeta diretamente o momento externo, quando se
consideram os efeitos de segunda ordem. Analisa-se, a
seguir, o comportamento da fungdo momento externo na
compress@o excéntrica e na centrada, considerando-se a
expressdo exata da curvatura.

Sejam as configura¢des fletidas de equilibrio
dadas nas figuras 4.8a e 4.8b.

4 a L & 0
—_— R | tmcr
’ 1
| |
i |
I
|
|
|
I
|

[y

1 y

X X
‘ \

a) Compressao excéntrica b) Compressdo centrada

Figura 4.8- Configurag¢des fletidas de equilibrio
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Para a barra fletida da fig. 4.8a, o momento

externo em cada ponto € dado por

Me =P (e +vy) (4.12)

e 0 seu valor maximo vale

M, =P (e + a) (4.13)

Considerando-se a expressdo 4.12 e a expressdo
exata da curvatura (4.4), pode-se chegar a relagdo momento
externo-curvatura, que é uma relagdo ndo linear e cujo
diagrama tem a forma indicada na fig.4.9a.

No caso de compressdo centrada (fig.4.8b),
obtém-se o diagrama mostrado na fig. 4.9b, observando-se

também aqui, a ndo linearidade da fun¢do momento externo-

-curvatura.
M, | M, |
Mo Me
Re
1 ]4
L/( o
or?/ g2 -
a) Compressdo excéntrica b) Compressdo centrada

Figura 4.9- Diagramas momento externo - curvatura
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4.4- EQUAGAO DIFERENCIAL SIMPLIFICADA

Objetivando-se simplificacdes matematicas, 0
estudo das barras fletidas de concreto armado, levando-se em
conta os efeitos de segunda ordem, serd feito usando-se a
equagdo da curvatura na sua forma simplificada (eqg.4.5).
Inicialmente serdo feitas aplicagdes desta equagdo nos
estudos de barras esbeltas, no regime eldstico linear,
submetidas a flexd3o composta normal; em seguida, serio
particularizados tais estudos para o caso de compressdo
centrada. Em ambos os casos serdo mostradas as
particularidades decorrentes da utilizacdo da equacdo
simplificada da curvatura, no lugar da equagdo exata.

Considere-se inicialmente a configuracdo fletida
da barra da fig. 4.8a e a expressdo do momento externo
(4.12) . A condigdo de equilibrio para cada seg¢do da barra

serad dada por
M =M (4.14)

e a equagdo diferencial simplificada da curvatura, no regime

elastico linear, torna-se

1 _ dy _ _-Ple +y) (4.15)
r 2 EI
dx
Fazendo
P 2
o K (4.16)
e desenvolvendo a expressdo (4.15), chega-se a

2

dy +K2y+K2e=0
2

dx

que tem a seguinte solugdo geral:
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yi(x) = ClsenKx + Czcost - e (4.17)

A flecha méxima, impondo-se as condigdes de

contorno da barra da fig. 4.8a, é dada por

(1 - cosKt)

a = oSkl (4.18)

Como se v&, o uso da expressdo simplificada da
curvatura, na flex3o composta, regime eldstico linear,
permite o cdlculo das flechas da configuracdo fletida de
equilibrio (expressd@o 4.17). No entanto, quando cosk¢ - 0,

tal uso leva a uma indetermina¢do, como mostra a expressdo
4.18.

Considere-se agora a configuracdo fletida da barra

da fig. 4.8b (C1¢O), sujeita a compressdo centrada; neste

caso, fazendo e = 0 na expressdo 4.15, obtém-se a expressio

yvi(x) = ClsenKx + Czcost (4.19)
Impondo-se a condigdes de contorno da barra
tem-se:

para x = 0 > y = 0, logo C2 =0 (4.20)
para x = ¢ - dy/dx = 0, logo CchosKZ =0 (4.21)

Para que exista configuragdo fletida de
equilibrio, C1 deve ser obrigatoriamente ndo nulo e a
expressdo (4.21) sb se verifica para

coskK¢ = 0 (4.22)
onde o menor valor do &ngulo que verifica a expressdo

anterior é
Kt = 7/2,
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a) Equacdo simplificada b) Equagdo exata

Figura 4.10- Flechas na flex3o composta

Com relagdo a compressdo centrada, o uso da
equagdo simplificada da curvatura, na expressdo da linha
eladstica, permite, como se viu, o cdlculo da carga critica,
mas tem o inconveniente de tornar indeterminadas as flechas
da configuragdo fletida de equilibrio (fig.4.11), cujo

célculo requer o uso da equagdo exata da curvatura.

a /f,

f"i-rLtcuas

INDETERMINADAS

_ P
%o

|
|
|
{
|
|
|
|
é
1 cr

Figura 4.11- Emprego da expressdo simplificada da curvatura

na compressao centrada
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4.5- REGIME ELASTICO-LINEAR

O presente estudo serd feito comparando-se
graficamente o diagrama momento externo - curvatura com o

diagrama momento interno - curvatura.

4.5.1- COMPRESSAO CENTRADA
A fig. 4.12 apresenta a superposi¢io dos diagramas
das figs.4.9b e 4.7a, mostrando as possiveis configurag¢des

de equilibrio discutidas a seguir.

!

Para valores de carregamento, tais que m, o= omg

fig.4.12a,b, existe uma dUnica configuracdo possivel de
equilibrio para a barra da fig.4.8b, que é a forma reta,
caracterizada por 1/r = 0, a qual é de equilibrio estédvel.

Para valores de carregamento tais que m, < om,
tem-se, como mostra a fig. 4.12¢, duas configuracdes
possiveis de equilibrio, uma caracterizada por 1l/r = 0 e
outra por 1/r = l/ro, sendo a primeira de equilibrio
instivel e a segunda de equilibrio estéavel.

Para a configuragdo caracterizada por 1/r = 1/ro,
pode-se dizer que a mesma se deve ao fato de que, para
suportar ag¢des externas P > Pcr’ o eixo da barra flete,
sendo esta a forma que a barra encontra para produzir
esforgos internos capazes de resistir aos esforgos externos.
Para verificar se esta configuragdo fletida & de equilibrio
estavel ou instdvel, basta dar pequenas perturbagdes de
posigdo a configuragdo de equilibrio l/ro. Assim sendo,
levando a barra da fig. 4.8b a ocupar a posigdo tal que 1/r=

1/r1, verifica-se, na fig. 4.12c, que M. > Me’ significando

que a barra tende a voltar a configurac%o de equilibrio 1/r
= 1/ro. Levando, agora, a barra a ocupar a posigdo tal que
1/r = 1/r2, verifica-se, na mesma figura, que MI < Me; a
barra se deforma, tendendo a voltar a configurag¢d3o de
equilibrio 1/r = 1/r0. Conclui-se, entdo, que esta é uma
configuragdo de equilibrio estével, nd3o existindo, pois, o

fendmeno da instabilidade.
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Figura 4.12- Configuragdes possiveis de equilibrio na

compressdo centrada - regime eldstico linear

4.,5,.2- COMPRESSEO EXCENTRICA

Observando-se a fig. 4.13, constata-se que, para
qualquer valor do carregamento, admitindo-se que nio ocorra

ruptura do material, existird sempre uma configuracio de

equilibrio caracterizada por 1/r = 1/ro, tal que Me= MI’ ou
seja, haverd sempre o cruzamento dos diagramas Me e MI'

M, .M

4

MI
RUPTURA

Mo

|
b
I
] [ |
Lo
Iy {
Iy
[
[ |
[ :
L

%uﬁkmyhn
Figura 4.13- Estabilidade na compressdo excéntrica - regime

eléastico linear

Raciocinando-se analogamente ao caso de compressio
centrada, fig. 4.12c, verifica-se, também aqui, tratar de
uma posigdo de equilibrio estdvel, n&do ocorrendo, portanto,
o fendmeno da instabilidade.
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4.6~ REGIME ELASTICO NAO LINEAR

Como j& foi visto, do fato de se considerar a n3o
linearidade fisica dos materiais, surge uma relagdo nio
linear do momento interno - curvatura.

Admitindo-se que na flex3oc composta a linha
elastica seja senoidal (fig.4.14) e empregando-se a
expressdo aproximada da curvatura, chega-se a uma expressdo
linear do momento externo em funcdo da curvatura, como

segue.

M

~—Y*a unTx
e

!

Figura 4.14- Barra de Eixo Senoidal

Com a hipbétese de eldstica senoidal, tem-se para a

expressdo simplificada da curvatura

L -9y | 5 (n/t )¥sen(n/t )x (4.27)
r 2 e e
dx
resultando
1 &2 2
= Y - (n/e )y (4.28)

T d 2 e

X

ou, em valor absoluto,
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Para o caso em que o carregamento é menor que a

carga critica, haverd sempre o cruzamento dos diagramas de

M, e M, caracterizando uma configuracio fletida de

equilibrio estével.
Quando o carregamento P atinge a carga critica, a

reta M, tangencia a curva M resultando uma configuracio de
equilibrio instéavel.

Para valores de P > Pcr’ observa-se que o©
equilibrio & impossivel, uma vez que a reta Me e a curva

MI nao se encontram.

Conclui-se, dessa forma, que a considerac3o da ndo
linearidade fisica dos materiais desencadeia, na flex3o
composta, o fendmeno da instabilidade que, no caso, &

caracterizado pelo aparecimento de um ponto de tangéncia dos
diagramas de Me e MI’ a partir do qual o equilibrio &
impossivel.

Analizando-se o andamento das deformacdes em
fungdo da carga normal atuante, observa-se, na fig.4.17, que
O ponto B ndo corresponde a uma mudanga da configuracdo de
equilibrio, mas sim a uma reversdo do andamento das
deformagdes. Antes de se atingir o ponto B, isto &, para P <
Pcr’ a um aumento de P corresponde um aumento da flecha a;
pelo contrario, apds ser atingido o ponto B, ndo somente é
impossivel aumentar a carga, como a prépria manutencgdo do
equilibrio somente serd possivel com um sistema de
deformagdo controlada, pois ao aumento das flechas

corresponde uma diminuig¢do das cargas.
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B - PONTO DE REVERSAD
DAS DEFORMACDES

e ——

cr

Figura 4.17- Regime eldstico ndo linear

O fendmeno da instabilidade na compressio
excéntrica pode ser caracterizado também, no fato de que,

para uma dada forga normal P = Pl’ constante,
excentricidade méxima de primeira ordem, além

existe uma

da qual o

equilibrio € impossivel. Essa & a excentricidade e .,/ para

€< & .1 O equilibrio & estdvel, como ilustra a fig. 4.18.

Assim, o momento maximo de primeira ordem é& dado

por
M1,cr= P1 el.cr (4.31)
L Qe lPl I}ME’MI
I
|
|y=ez M.
|
l
Vecad
. y
L e1=eycrit. L
| 1
Figura 4.18- Valor critico da excentricidade

de primeira ordem
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Figura 4.19- Estado limite Gltimo de instabilidade na

flexdo composta

e o diagrama (Ml,a), dado na fig 4.19, também ilustra o
aparecimento do fendmeno da instabilidade na flex3o

composta.

4.7- DIAGRAMA (M, N, 1/x)

Considere-se um pilar esbelto de concreto armado,
sendo conhecidos: dimensdes, quantidade e distribuic¢3o da
armadura, tipo de ago e concreto e vinculag¢gdes, sujeito a
uma forga normal excéntrica N. Do estudo feito no item
anterior, conclui-se ser de fundamental importéncia
determinar o maximo momento interno gque a se¢d3o pode
desenvolver, em fungdo da curvatura da deformada naquela
mesma segdo. Isto feito, tem-se conhecido o terno (M, N,
1/r). Adotando-se outros valores da curvatura e mantendo-se

fixos os demais dados, obtém-se o diagrama (M, N, 1/r).

51



4.7.1- ESTUDO DA RELACKO EIXO NEUTRO-CURVATURA

Considere-se a fig.4.20. Admitindo-se a validade
da hipétese de que as se¢des permanecem planas apds as
deformacdes, respeitando-se os limites dltimos de
deformagdes do concreto e do ago, obtém-se, considerando a
posigdo deformada de uma segdo transversal de concreto
armado, a expressdo que leva a curvatura da referida segdo

ao valor valor maximo permitido:

1 3,5%/00 + 10° /00 (4.32)
r d

e — s et —— e — e e —— e ] . — —

Figura 4.20- Deforma¢des maximas permitidas

A mesma fédrmula em termos adimensionais torna-se

h  0,0135 (4.33)
r (1 - d)
dl
sendo 5 = “+ (4.34)
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Assim, respeitando-se a curvatura mixima permitida
e adotando-se a profundidade da linha neutra através da
atribuigdo de um valor para o coeficiente adimensional BX

definido por

B, = X (4.35)

fica completamente caracterizada uma posi¢d3o genérica do
diagrama de deformagdo de uma segdo, como mostra a fig.

4.21.

Eca
oy |7 :
=1 1 e - L.N
y—————— — o ——— Lt
%_N_ ________________ L.C6
h
®
€S As

Figura 4.21- Posigdo genérica deformada de uma segdo de

concreto armado

4.7.2- EQUACOES DE COMPATIBILIDADE DAS DEFORMACOES

Analisando-se a fig. 4.22 chega-se, por

compatibilidade geométrica, &as seguintes relacgdes
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2

y = (Be/w) 1/r (4.29)
Assim,
Me = P(e +y) =Pe + P(ee/w)2 1/r (4.30)

A expressdo 4.30 leva ao diagrama momento externo-

-curvatura da fig. 4.15.

MO
MO
Pe
__y}
Figura 4.15- Flexd3o composta com uso da equagdo

simplificada da curvatura

Sobrepondo-se os diagramas momento externo -

-curvatura e momento interno - curvatura (fig.4.16), tem-se:
MM, | . e
] 4@
M M,
\*
Mg RUPTURA DO
MATERIAL

NSTABILIDADE NA FLEXO - COMPRESSAO
Me

EOUILIBRIO ESTAVEL

o/ 1 |

Figura 4.16- Instabilidade na flex3oc composta
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sendo:

€ = deformagdo especifica na borda do concreto
com maior deformagdo de encurtamento;

€, = deformagdo especifica na armadura tracionada;

€1/77 deformagdo especifica na fibra de concreto
distante 3/7h da borda mais comprimida da
secao;

¢ = deformagdo de uma fibra genérica, distante y

do centro geométrico da segdo.

7 .
e
W U

Ta

h
h TRAGAO
7o ¢
\ d'
\\‘-A
]
Figura 4.22- Diagrama genérico de deformagdes de

uma segdo de concreto armado

Considerando-se ainda a fig. 4.22, pode-se
escrever a deformagdo especifica de uma fibra genérica € em
fungdo da curvatura 1l/r, ou seja,

1

E=T (y-yo) (4.37)

Como y = X - h/2, a eq.4.37 torna-se

e == (y- (x-h/2)) = —% (y/h - x/h + 1/2)

(4.38)

Como x/h = Bx e introduzindo y/h = By' vem
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€ = —%— (8 +1/2) (4.39)

y %
Fazendo By +1/2 = Bo, tem-se

b
r

€ = (B, - B,) (4.40)

O X

expressdo esta que permite calcular a deformacio em uma
fibra genérica da se¢d3o transversal, para uma dada curvatura

e posigdo da linha neutra.

4.7.3- INTERVALO DE VARIAGCZO DE 8,

A principio, o intervalo de variagdo do parametro
Bx pode ser de -®» a +®»; no entanto, para se evitar que os
limites Ultimos de deformagdes no ago e no concreto sejam

ultrapassados, deve-se limitar este intervalo.
Considere-se a segdo transversal dada na fig.4.23,

juntamente com o eixo BX. Tem-se definido, para este

pardmetro, trés intervalos:

B. = 0 O'<,3Xsl B. > 1

B, (-]

0]

a)

b) h

1
B, (11

Figura 4.23- Intervalo de variag¢do do parémetro BX

c)
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a) BX < 0

O limite inferior de BX é determinado pela

~ - L] ~ o
deformacdo uUltima de tragdo no ago, es=10 /oo, uma vez que a
segdo transversal estard inteiramente tracionada, conforme

ilustra a fig.4.24.

Limite inferior de BX LN
— em—— . SmGu——— S— S—— T—-——- B.————-———--_.-——

. o | xinf.

h/2
L Ltee L.C.G.
+
he V(4 By
S —
Figura 4.24- Deformag¢des em uma segdo inteiramente

tracionada

A posigdo da fibra que di& a condigdo limite de

deformagdo no ago é dada pela expressao

h/2 - d’

dl
By=——T1— =

- = (4.41)

S

Utilizando-se a expressdo 4.40 demonstra-se que a
expressdo que da o limite inferior do intervalo de variagédo

do parédmetro BX é dada por

—lOo/oo

Bx,inf = ——Wr— + 1 - 9 (4.42)
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b)0<ﬁxsl

Determina-se um limite superior de BX através da

deformagdo ultima de compressdo na borda mais comprimida do
0 ~

concreto, dada por €.= -3,5 /oo, uma vez que a segao

transversal estard parcialmente comprimida, como ilustra a
fig.4.25.

€C= 3,5 Yoo

wapl

Figura 4.25-Deformagdes em uma segdo parcialmente comprimida

A posigdo da fibra que di& a condicdo limite de

deformagdo no concreto & dada pela expressio

= -1/2 (4.43)

BY
Utilizando-se a expressdo 4.40, demonstra-se que a
expressdo que did um limite superior do intervalo de variagdo

do pardmetro BX é dada por

3,5% /oo

Px,sup1 = TH/T (4.44)

57



c) BX > 1

Determina-se outro limite superior de Bx através
da deformagdo dGltima de compressdo na fibra distante 3/7h a
partir da borda mais comprimida, dada por €.= —2,00°/oo, uma

vez que a segdo estd inteiramente comprimida, como ilustra a
fig.4.26.

o+

Iy
T#hk

—_— Y _ LN

Figura 4.26- Deformacdo de uma segdo inteiramente

comprimida

Verifica-se gque a posigdo da fibra que da a

condigdo limite de deformag¢do no concreto é dada por

s B. = -1/14 (4.45)

Y
Demonstra-se, assim, que a expressdo que da& um
limite superior do intervalo de variagdo do parémetro Bx é

dada por

20/00

bx,sup2 = “h/x ~ * 37 (4.46)

Assim, o limite superior do pard@metro BX sera
aquele vrelativo ao 1limite de deformagdo de compressdo

€. = 3,5°/oo ou €_= 2,000/00, que primeiro for atingido.
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4.7.4- EQUAGOES DE EQUILIBRIO PARA SECXO RETANGULAR

Arbitrando-se um valor para a curvatura 1/r e
adotando-se a profundidade da linha neutra, BX, dentro dos
limites apresentados em 4.7.3, a deformacdo em uma fibra
genérica da segdo transversal de uma peca de concreto armado
pode ser calculada através da expressdo 4.40. De posse das
deformagdes, pode-se obter a distribuicio das tensdes
resistentes utilizando-se as relag¢les tensdo-deformacgdo para
O concreto e para o a¢o, segundo a NBR-6118.

A partir dos valores das tensdes, obtém-se os
esforgos resistentes da segdo, que para o caso de secdo

retangular sujeita a flexd3o composta reta podem ser

obtidos com o auxilio da fig. 4.27 por:

Y, n
Nint~ J b, o dy + E:UsiAsi (4.47)
-h/2 i=1
Y, n
M, ¢= | B,Y 0.4y + E:yiasiAsi (4.48)
-h/2 i=1
€c2
Esn Tcd=085fcq
¢ / <
ﬁ/ ?Y Rsn
i i h/2
. ° y . Re
. . L.N. ys-ll toy )
. . h/2 . — = Rgj
ot . st — = Rg,
€
by, c1
a) Segdo b) Deformacdes ¢) Tensdes

Figura 4.27- Deformagdes, tensdes e resultantes ao longo

de uma seg¢do de concreto armado
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4,7.5- OBTENGCAO DO DIAGRAMA MOMENTO FLETOR - FORCA NORMAL -
CURVATURA

As expressCes (4.47) e (4.48) permitem a

determinagdo de M e N em funcdo da curvatura 1/r, tomando-se

O pardmetro € a ser determinado por suas condi¢des limites.

Assim, para uma segdo transversal conhecida, pode-se

determinar o diagrama (M-N-1/r) pelo processo iterativo

abaixo.
2
Adota-se um valor para 1/r |
y ¥
Adota-se um valor para BX
A J
Calcula-se as deformagdes € nas fibras
extrema superior, a 3/7 (h) e nas armaduras
> ' '
) ¢ lim €% Yim
Calcula-se NI
) NI < Nd NI = Nd
Calcula-se MI
tem-se um ponto (M, N, 1/r)
Para se obter o diagrama momento fletor - forca
normal - curvatura em termos adimensionais, ou seja,

independentes das dimensdes da peca e da resisténcia de
calculo fcd’ definem-se os valores adimensionais da forga
normal e do momento fletor internos e a taxa mecinica de

armadura da segdo, dados respectivamente, por

int
V. = —_—— (4.49)
int bwh fcd
M.
int
U . = (4.50)
int b h2f
w cd
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Assim,

fydAs

fchc

fig. 4.28 (FUSCO, 1986).

(4.51)

o diagrama obtido pode ser o ilustrado na

F
1
o
Ve b
Ag= bh = . !
Acfcd e ]
| ==l
ws=2ahd o.M e hr 5 Ay/2
Ac fed Ach fed h L] a2
: —]
fludncia § =0 l 2
dl
1 ACO CA-50-A
H l d'/h = Q05
0,5 0
Vit =02,
/
0.4 1/ - 201 B
' / // gl “T.
Vi -
/, 1/ - .
y //
y, =
03 LAA V] A
/| pd 8
7 / /// A
V. / /, =04
0.2 LA A
! ///,// 4/ Pa
VI AA VA
JAANA .
AN =
0,! /A/), A ol
v W T A =Q] |
A - | 1L
] wi=0 |
Zam
0] —
| 2 3 4 5 6 7 8 9 10
: 103 d/r
Figura 4.28- Diagrama Momento fletor - forca normal -

curvatura
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CAPITULO V

METODOS DE VERIFICAGAO DA ESTABILIDADE

5.1- METODO GERAL

5.1.1. INTRODUGAO

O método geral & aceito como a melhor aproximacdo
do comportamento real da estrutura, uma vez que se baseia na
equagdo diferencial da curvatura e considera as ndo
linearidades fisica e geométrica do material e da estrutura,
respectivamente.

Os efeitos causados pela nao linearidade
geométrica sdo incorporados ds equa¢des diferenciais que
regem o comportamento de barra e a dependéncia entre
curvaturas e cargas sdo levadas em conta, através de
solugdes iterativas das equag¢des diferenciais, até que o
equilibrio entre esforgos externos e internos seja
verificado para todas as se¢des da barra.

Como o momento fletor varia ao longo da barra, a
curvatura também varia, sendo necessdria, para andlise do

pilar, sua divisdo em segmentos.
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5.1.2. PRINCIPIO DO METODO GERAL

Considere-se o pilar da Fig. 5.1 engastado na base

e livre no topo, sujeito a forga excéntrica de compressio

N
_Le
I

3

s scascacd

Figura 5.1- Pilar sujeito a compressdo excéntrica

Sob o efeito do carregamento o pilar se deforma

aparecendo, entdo, novos momentos Nd.y nas seg¢des , que por
sua Vvéz provocam novas deformagdes, que produzem mais
momentos. Se os efeitos externos (Nd e Md) forem menores que
a capacidade de suporte da barra, este processo continua até
que um estado de equilibrio seja encontrado para todas as
se¢les da barra. Diz-se, entdo, que o pilar assumiu uma
forma fletida estavel (Figura 5.2a). Caso contrdrio, ou
seja, se os efeitos externos forem maiores que a capacidade
de suporte, o pilar perde estabilidade (Figura 5.2b). A
verificagdo que se deve fazer & quanto a existéncia da forma

fletida estavel.
Nd
a

a) equilibrio estdvel b} perda de equilibrio

Figura 5.2- Configurag¢des fletidas
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A estabilidade serd verificada quando o pilar
parar numa deformada estdvel, como mostra a Fig. 5.3, de
flecha a, com equilibrio alcangado entre esforcos internos e
esforgos externos, respeitada a compatibilidade entre
curvaturas, deformagdes e posi¢les da 1linha neutra,
respeitadas todas as equa¢des constitutivas ¢ = ¢ (e) dos
materiais e sem haver, na segdo critica deformacdo

convencional de ruptura do concreto ou deformacdo pléstica

excessiva no ago.

H%O“ ~

nN
—
—

o
-

Figura 5.3- Deformada estéavel

5.1.3. METODO GERAL COM VARIACKO DE FLECHA a

Como nado se conhece a flecha a e nem a expressdo
y=y(x) da deformada, o problema deve ser resolvido por
tentativas. Segue-se o roteiro para resolug¢do do problema.

a) Divide-se o pilar em n trechos de comprimento

Ax = &/n (5.1)
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b) Arbitra-se um valor para a flecha a e tem-se
y, = a (5.2)

c) Conhecendo-se a forga normal Nd’ calcula-se o momento

fletor de segunda ordem no engastamento dado por
g2 (5.3)

d) Conhecendo-se a excentricidade inicial e calcula-se o
momento fletor total na secdo de engastamento

MO=M1d+M2d (5.4)

que em termos adimensionais torna-se

Hy = (ul + “2)0 (5.5)

e) A partir do diagrama (g, v, 1/r), para v, w e Ko

conhecidos, obtém-se a correspondente curvatura l/ro.

f) Usando-se a férmula aproximada da curvatura e com o

emprego das diferengas finitas, obtem-se Yy

2

7 7 =T (5.6)

dx~ /0 AX

ou seja
2
Ax 1

y]_ = - —2—- (T] + yo (5.7)

0

g) De posse de Yy repete-se o processo a partir do item c:
2d)1 = Nd.y1 {5.8)

By = (ul + “2)1 (5.9)
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h) Utilizando-se novamente o diagrama (4, v = 1/r) obtém-se

1
a curvatura —;
|

i) Calcula-se Y, através da expressio

aly Yo T2t 1
—| = 5 = - | =I; (5.10)
dx /1 Ax
ou seja
2 1
y, = - X [—Ele— Yy + 2y, (5.11)

j) Continua-se o ©processo para as demais se¢les

utilizando-se a expressdo genérica

2 (2, (5.12)

Yiep = %Y - ¥y - X T i

k) Chegando-se & seg¢do do topo deve-se ter yn=0, caso
contrario, recomegam-se as tentativas arbitrando-se novo
valor da flecha a.

Para Y, = 0 tem-se a forma fletida estavel, cujo
estado de equilibrio estéd representado no diagrama da Fig.
5.4.

carga

Ng +— — o —— RUPTURA

ESTADO DE EQUILIBRIO OBTIDO A
PARTIR DA FIXAGAO DE Ng

fo

flecha

o b ——-———

Figura 5.4- Diagrama (Nd, a)
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Concluindo, dado o pilar j& armado, verificou-se
que a segdo de méximos esforcos (Nd, Md) no engastamento é
capaz de resistir a esses esforgos, sendo que My inclui o
momento de segunda ordem. Sendo esta a sec3o critica, todas
as demais segdes sdo também resistentes aos esforcos nelas
atuantes.

Repetindo-se o roteiro anterior para valores
crescentes de Ng» € conservando-se fixa a excentricidade
inicial e, obtém a capacidade portante do pilar (carga

critica), ou seja, pode-se determinar os miximos esforgos N

d

e Md que deverdo agir no pilar para que ele atinja a ruina,
que pode ser por ruptura do concreto, por deformacio

plastica excessiva no ag¢o ou por instabilidade.

5.1.4. METODO GERAL COM VARIACAO DA CARGA Ny

Este processo consiste em se fixar a flecha na
segdo de engastamento (y0=a), fixando-se também o valor da
excentricidade inicial e, e arbitrando-se um valor para Nd'
Isto feito, calcula-se o momento fletor total na

segdo de engastamento:

(Md)0 = Nd(e + a) (5.13)

A partir do diagrama (u, v, 1/r), obtém-se a
correspondente curvatura (1/r)0. Utilizando-se a expressdo
5.7 obtém-se Y. e assim sucessivamente até a se¢do do topo
onde se deve ter Y, = 0. Valores de Nd devem ser arbitrados
até que esta condigdoc seja satisfeita.

Este processo €& igual ao anterior, apenas
invertendo-se o caminho de resolugdo, como mostra o diagrama
da Fig. 5.5.
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| carga

N\~ ESTADO DE EQUILIBRIO 0BTIDO A
PARTIR DA FIXAGAO DA FLECHA @

O ———

L
flecha
Figura 5.5- Diagrama (Nd’ a)
Esta iteragdo pode ser mails réapida, mas

precisa-se, mesmo para a determinag¢do de um sb6 ponto da
curva, de varios diagramas momento fletor - for¢a normal -
curvatura, uma vez que sdo varias as forgas normais

adotadas.

5.1.5. METODO GERAL COM VARIAGAO DA EXCENTRICIDADE INICIAL

Nos processos anteriores procurou-se determinar
uma posigdo de equilibrio estdvel para o pilar, fixando-se a
excentricidade inicial. O problema pode ser reformulado
fixando-se a forga normal Nd e procurando-se a maxima
excentricidade inicial e suportavel.

Observando-se a Fig. 5.6 verifica-se que &
possivel trabalhar tanto com Yy (Fig. 5.3) como com ey

valendo a expressao:

2 e. 2e., + e.

[ Q_Z] - - [ _l_] - 1t 1 1-1 (5.14)
2. r .

dx ‘1 i
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Figura 5.6- Deformada estavel

Assim, repete-se o mesmo raciocinio dos processos
anteriores:
a) com N arbitrado calcula-se o momento fletor total na
segdo de engastamento (u)o;
b) com o diagrama (u, v, 1/r) acha-se a curvatura (l/r)o;
c¢) usando-se a expressdo (5.14) calcula-se e

d) com e, determina-se o momento fletor total na segdo 1

(u)
1
e) através do diagrama (g, v, 1/r) acha-se a curvatura (1/r)1;

f) usando-se a expressdo (5.14) calcula-se e e assim

5 i
sucessivamente, até a se¢do n com e, = e.

Tem-se neste processo algumas vantagens que O
torna preferivel em relagdo aos dois anteriores. A primeira
& que é possivel tragar a curva e = f(eo) dando-se valores
crescentes a excentricidade total na base (Fig. 5.7); outra
vantagem, como N, é constante, sb é preciso um diagrama de

iteracdo (u, v, 1/r).
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Figura 5.7- Grafico e = f(eo)

O método geral & vantajoso devido a sua precisdo e
generalidade, uma vez que pode ser usado para qualquer tipo

de carregamento e com se¢les e armaduras varidveis. Na
pratica, devido a quantidade de cdlculo que ele requer, seu

emprego deve ser feito com o uso de computador.

5.2. METODO DO PILAR PADRAO

5.2.1. INTRODUGAO

O método do pilar padrdo é uma simplificacdo do
método geral. Baseia-se na suposic¢do de que a elédstica da
barra seja senoidal, o que resulta em eldstica e curvaturas
proporcionais. Assim sendo, o método do pilar padrdo sd é
aplicavel as Dbarras de segdo transversal constante,
inclusive a armadura, ao longo do seu comprimento.

Considerando-se a linha elastica senocidal, o
método pode ser aplicado a pilares com gquaisquer tipos de
vinculag¢des, sendo a sua influéncia levada em consideracédo
pelo comprimento de flambagem, Ze

O objetivo do método é determinar o maximo momento

fletor de primeira ordem, By, Que a coluna pode suportar.
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5.2.2. DESCRICAO DO METODO

Seja o pilar em balango sujeito ao carregamento

mostrado na Fig. 5.8.

anth

7

Figura 5.8- Pilar em balango

Devido a hipbétese de ser senoidal a eléastica da
barra, a flecha a no topo serd uma fung¢do da altura da

coluna e da curvatura da base, ou seja,

2
2
a = © 1 )

10 r 'base (5.15)

O momento fletor de célculo Md gque age na seg¢ao

critica é dado por

Md = Mld + M (5.16)

2d

onde Mld e M2d sao os momentos fletores de primeira e de

segunda ordem, respectivamente.
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Em termos adimensionais, tem-se

po= #1 + #2 (5.17)
U MZd = Nd - (5.18)
2 fcd Ach fcd Ach
a
by =V (5.19)
Substituindo (5.15) em (5.19) vem

2 2

_ e 1 1 _ v te h (5.20)

Hy = 10 r B T10 1 2 .
L 2
by, = 7o [ ﬁ] ? (5.21)

A expressido

ordem, Ho s & proporcional &
considerada. O gréafico py = il
Fig. 5.9.
H’“Z A
ﬂ
Hknﬁx

5.21 mostra que o momento de segunda

curvatura na

1/xr)

segcdo critica

é uma reta como mostra a

ﬁ“=:::ZFr’

RUPTURA

Fll,nﬁx Y _f;_ %IL
u/////’///—“z 10\ h |r
M2

e

Figura 5.9- Grafico pu

R
r |base

f[—%—] na se¢ao critica

72



Assim, para uma dada forga normal, v, o maximo
momento suportdvel pelo pilar, H max’ & dado pelo ponto A de
tangéncia a curva u de uma reta paralela & reta oo A
abcissa do ponto A indica a curvatura da secgdo critica
correspondente ao estado limite Ultimo de instabilidade.

Com este procedimento obtem-se um ponto do
)

diagrama de interagdo (N, M
valor de Ze/h.

Fig. 5.10, para um dado

1 crit’

M1ﬁm.‘

)

Figura 5.10- Diagrama de interagdo (N, M

1’ ¢crit

Variando-se apenas a taxa de armadura de uma dada
secdo transversal, pode-se tragar varios diagramas de

interag¢do (N, M.)

1) crits COmMO mostra a Fig. 5.11.

My crit i

-
N

Figura 5.11- Diagrama de interagdo (N, Ml)crit
para diferentes taxas de armaduras
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Apresentam-se nas Figs. 5.12 e 5.13 diagramas de
interag¢do calculados a partir dos diagramas momento fletor -
forga normal - curvatura, vdlidos para os agos nacionais.

Observa-se, finalmente, que o método do pilar
padrdo conduzird ao resultado exato se a linha eldstica for
realmente senoidal. Isso acontece quando ndo existirem
carregamentos transversais; para esse caso, o método pode

ser melhorado, chegando-se ao chamado "Método do Pilar

Padrdo Corrigido".
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5.3. METODO DO PILAR PADRAO CORRIGIDO

A fim de se utilizar o método do pilar padrdo para
carregamentos transversais, ha de se fazer uma "corregdo" no
método, uma vez que o mesmo se baseia na hipbétese de ser

senoidal a elastica da barra.

5.3.1. CORREGAO DO METODO

A corregdo do método do pilar padrdo é feita a
partir de uma linearizagdo do diagrama momento fletor -
forga normal - curvatura, em que o mesmo & representado por

duas retas separadas por um ponto anguloso, conforme a Fig.
5.14.

Md‘

RUPTURA

Figura 5.14- Simplificacdo do diagrama (M 1/r)

1 4

Para pilares de esbeltez n8o excessivamente
reduzida, o ponto A de tangéncia fica na regido mais curva
do diagrama momento fletor - forg¢a normal - curvatura.
Assim, pode-se afirmar que tanto o momento Md como suas

parcelas sdo proporcionais a curvatura, ou seja
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1. MaMa o Ma | M 55

r - T EI = BT EI 5.22)
de onde resulta

1 1 1

- = 4+ 2 (5.23)

Ir rl r2

Utilizando-se a expressdo 5.15 e substituindo-se
£e=22, obtém-se

a = 0,40 — (5.24)

Substituindo-se (5.23) em (5.24) vem

2 1 2 1
a=0,48 — + 0,48 — (5.25)

1 2

Analisando-se a primeira e segunda parcela da
equagdo 5.25, correspondentes ads flechas parciais devidas a
Mld’ e M2d’ respectivamente, conclui-se que a segunda
parcela estd coerente com o principio do método da coluna
padrdo, pois a proporcionalidade entre a flecha a e a
curvatura 1/r resultou da hipdtese de eldstica senoidal. Ja
a primeira parcela entra em contradigdo com o principio do
método, pois 1/r1 ndo varia senoidalmente, haja visto que o
momento de primeira ordem, Mld' pode ter wuma variacgdo
gualquer ao longo da Dbarra (retangular, triangular,
trapezoidal, etc). Assim, a primeira parcela admite uma
corregdo para alteragdo do coeficiente 0,4. Para tanto,
considere-se o pilar da Fig. 5.15 com os diagramas de
distribui¢d3o de momentos e curvaturas de primeira ordem ali
representados. Como a curvatura é porporcional ao momento

fletor, aquele diagrama terd a mesma forma deste.
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a) b) c)

Figura 5.15- a) Pilar Padrdo com carregamento qualquer;
b) Diagrama do momento de primeira ordem;

¢) Diagrama de curvatura de primeira ordem.

Dividindo-se o diagrama de curvaturas em trés
partes, como indica a Fig. 5.16, pode-se obter as flechas de

primeira ordem correspondentes a cada parte do diagrama.

af% az. L
1
/

A

linear linear curvo

Figura 5.16- Divisdo do diagrama de curvaturas

A expressdo da curvatura correspondente a derivada

segunda da eldstica de primeira ordem, para cada parte, é:
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I. Comportamento linear

2
y" = d%/ = [O[Z i‘_] % (5.26)
dz 1
II. Comportamento linear
v L (k2

III. Comportamento curvo suposto parabdlico de 20. grau:

2
1 L.z-7
yu = al = 4 [—2 ] (528)
1 L
onde
o - fator multiplicativo da curvatura da base (%—) que da a
1
curvatura a meia altura da barra, do diagrama parcial
parabdlico;
a, - fator multiplicativo da curvatura da base (%—) que da a

1
curvatura da extremidade da barra, do diagrama linear I

Integrando-se duas vezes cada parcela e fazendo

z={, obtem-se

1 12
alll = Olz Tl T (529)
2
1 L
aIIII= —r—l T (530)
2
1 L
a1,III= Oll —r—— T (531)
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Chamando-se de 3. © valor corrigido da flecha de

primeira ordem, no topo do pilar, tem-se

a = a + a +

1c = %%,1 "%, R 11T (5.32)

Substituindo-se (5.29) (5.30) e (5.31) em (5.32)

vem:
o 2
1 2 ¢
alc = "'—3—(1 + Oll + 3 )—rl— (5.33)
Assim, a flecha total dada em (5.25) fica
2 1
a = alc + 0,48 . _f; (5.34)

Substituindo-se a, pela sua expressdo dada em
3.31, resulta

o
1 2 2 1 2 1
a = —3—(1 o+ 5—) 1/ — + 0,4¢ — (5.35)
1 2
1 %
sendo a expressdo —3—(1 a4 5_) aquela que substitui o

coeficiente 0,4 na primeira parcela da equacdo (5.25).
N3o sendo objetivo deste item fazer as dedugdes
matematicas, apresenta-se o maximo valor do momento fletor

de primeira ordem, suportavel pelo pilar:

My - M)
a " Mg
M - M [1 - = ac] (5.36)

onde a, é dado pela expressdo:

1 5 5
T e T e M T T % (5.37)
Observa-se que, gquando o &€ negativo, M1C & menor
que Mld’ ou seja, sem a corregdo, o método do pilar padrio

estaria contra a seguranga.
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Apresenta-se a seguir algumas distribuicdes
possiveis de curvatura ao longo do pilar, com os respectivos

valores de ac

a) Distribuicdo retangular

01

a,=0; oa,=1, logo ac=—0,25

a, serd sempre negativo

b) Distribuigdo trapezoidal

ay= k

1
s a1=0, az—k, logo a_= z -

c 12

a, pode ser positivo ou negativo

c) Distribuigdo triangular

Q= 0

—

o, =0; «a,=0, logo o= 0,17

o sempre positivo
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d) Distribuig¢do parabdlico-céncava

L. _ 1 5
o, = k; aZ—O, logo @.=z + —g—k
@, sempre positivo
e) Distribuicdes parabdlico-cdncava
_ -1 _ 3
a1_+k, aZ—O, logo Q.= z z k

[12

e o

o pode ser positivo ou negativo

5.4. METODO DO EQUILIBRIO

5.4.1. INTRODUGAO

Trata-se de um método simplificado de verificacgdo
da estabilidade em gque se considera o deslocamento na
extremidade livre do pilar como fung¢do da curvatura da base
(pilar padrdo). A verificagcdo & feita arbitrando-se
deformagdes €. © €., talis que ndo ocorra o estado limite
Gltimo de ruptura ou de alongamento pléastico excessivo na
secdo mais solicitada da peg¢a.

Considere-se o pilar da Fig. 5.17a, sujeito ao

carregamento ali indicado.
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& a4 .6
Hd - h—
e — MOd M— poemss
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a) b)

c)

Figura 5.17- a) Pilar Padrdo;

b) Simplificac¢do para efeito de calculo de M

c) Excentricidade total (e1 + a).

1d’

Para efeito de calculo de M

1q na secdo critica
(engastamento) ,

tudo se passa como se houvesse apenas N

d
atuando com excentricidade e (Fig. 5.18b), dada por
MOd Hde
e = g + i + e, (5.38)
d d
onde e & a excentricidade acidental.
A excentricidade total considerando-se as
deformac¢des sera
2
2
e 1
ot = € T I I (5.39)
Considerando-se a expressao 5.39, s?ndo e

constante, observa-se que e € proporcional a curvatura da

base e o diagrama e = f

t
tot (

ot
1/r) & o mostrado na Fig. 5.18.
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tot.

1/r

Figura 5.18- Diagrama (e 1/x)

tot'

Sendo a excentricidade interna proporcional ao

momento interno o diagrama €inr T f (1/r) tem a forma

indicada na Fig. 5.19, para v e w constantes:

1/r
Figura 5.19- Diagrama (ei, 1/7r)

A Fig. 5.20 mostra a superposicdo dos diagramas

(ei, 1/r) e (etot’ 1/r) .
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tot.

—
~
-
—
S~
=
—
»—J‘
g |

r

Figura 5.20-Superposi¢do dos diagramas (ei,l/r).(

Copr 1/T)

Conclui-se que haverd estabilidade se a reta S

cortar a curva e, num ponto qualquer E, pols, para a
curvatura 1/r0, correspondente a este ponto, ei etot'
Dando-se um aumento a curvatura, passando-a o l/rl,
observa-se que a mesma tende a voltar a 1/r0, concluindo-se
tratar de equilibrio, estéavel.

Outro ponto de equilibrio é o ponto E’, mas pelo
mesmo raciocinio conclui-se tratar de um equilibrio instéavel
(a um aumento da curvatura, ot aumenta mais que eint)'

Mantendo-se a carga axial Nd constante, e
aumentando sua excentricidade, o correspondente diagrama de
sobe e os pontos E e E’ tendem a se aproximar. Quando a

etot

reta e tangenciar a curva e.
tot g int’

caracteriza o estado limite Ultimoc de instabilidade.

tem-se E = E’, o que

5.4.2. DESCRIGAO DO METODO

Conforme visto no item anterior, arbitrando-se a
uma sec¢do transversal critica de um pilar deformagdes
especificas € e € que nao superem  OS valores
correspondentes ao estado de ruptura ou de deformagdes

plasticas excessivas, ficam definidas:
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a) a curvatura da seg¢do transversal

r 3 (5.40)

N, = J 0 dA, + J 0, db_ (5.41)

A A

c S

c) o momento fletor resistente
MI = J zac dAc + j ZUS dAS (5.42)

AC AS

O pilar sujeito aos esforgos externos estara

seguro contra o estado limite de instabilidade se resultar

deste céalculo.

(5.43)

Isto pode ser melhor entendido considerando-se a
Fig. 5.21 onde se observa que a medida que se aumenta a
forca normal resistente NI’ diminui o valor da

excentricidade interna e correspondente a mesma curvatura
1/ .
/ 1
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e: e ’

. ~e (/N > Nd)
¢t
E e
e t
E1 tot.
A 1 >
1/r
l/rl

Figura 5.21- Diagrama (e, 1/r)

Assim, se AB > AC (e, > e_,) a curva e, =f(1/r)

Xt
corta a reta Caxf = f(1/r) pelo menos num ponto El' Sendo NI
> Nd’ a curva e., correspondente a esta condigdo, esta
abaixo da curva e, relativa a Nd; entdo, a reta etot corta

obrigatdériamente a curva e correspondente a Ny num ponto

nt
E de equilibrio estavel. Prova-se, entdo, com a condigdo
5.43, a existéncia de um ponto de equilibrio E, sem se
conhecer a curva mostrada na Fig. 5.21. Sendo este um método
simplificado, garante-se a seguranga, mas ndo da a solugédo
mais econbmica, pois ndo fica determinado o grau de

superdimensionamento existente.

5.4.3. PARTICULARIZAGOES

A Fig.5.22 mostra a forma tipica do diagrama
[ei, %] para o ago CA-50A.

Observa-se que o referido diagrama & composto de
duas retas unidas entre si por uma curva de transigdo
(joelho), cuja forma depende da seg¢do transversal da coluna

e da taxa da armadura.
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eiA

1/r

Figura 5.22 - Diagrama tipico [ei, %] para ago CA-50A

Baseando-se no feito de que o estado limite Gltimo

geralmente corresponde a um ponto da curva do diagrama
(ei,l/r) e que para segdo e armaduras simétricas a curva
aparece quando uma das armaduras externas se escoa,

sugere-se o seguinte procedimento para a verificacdo da

seguranga:

a) Supde-se um diagrama simétrico de deforma¢des com ¢ em

yd
ampbas as armaduras extremas, como mostra a Fig. 5.23;

Asy Eyd
®
Asz ®
L
é__'_-\:
eyd

Figura 5.23- Deforma¢des da segdo transversal
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b) Calcula-se a forca normal interna NI = Rcc’ pois as

resultantes nas armaduras, nas duas bordas, se anulam;

c) Se se obtiver NI < Nd’ abaixa-se a linha neutra

mantendo-se fixa a deformagdo na armadura de compressio e
reduzindo-se a deformagdoc na armadura de tracdo, até que a
forga normal interna seja ligeiramente maior que Nyi

d) Se NI > Nd’ sobe-se a linha neutra mantendo-se fixa a

deformagdo na armadura tracionada e reduzindo-se

&3]

deformagdo na armadura comprimida, até se chegar a NI = Nd’
sendo ainda NI > Nd;

e) Adotado o diagrama de deformag¢des, verifica-se a condicédo

relativa a excentricidade, sendo que a diferenca €t " Cext

dara a ordem de grandeza da reserva da capacidade de carga
da peg¢a.

Tal procedimento assegura que a curvatura
correspondente ao diagrama de deformag¢des adotado esteja no
intervalo relativo a curva (joelho) mencionada
anteriormente.

Em caso de segdes circulares com armaduras
uniformemente distribuida, pode-se assumir uma deformagdo na

armadura externa 20% maior que o que fara a

€
yd'
correspondente curvatura calr no centro do trecho curvo

{(joelho) .
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CAPITULO VI

ACOES

6.1- DEFINIGOES E CLASSIFICACAO

O EUROCODE define ag¢des como sendo forgcas ou
cargas aplicadas na estrutura, podendo ser diretas (Ex. Peso
da Estrutura) ou indiretas (Ex. Deforma¢gdes devidas ao
efeito de variag¢do de temperatura).

A NBR 8681 define a¢des como: "causas que provocam
o aparecimento de esforgos ou deformagdes nas estruturas".

Esta mesma norma classifica as a¢des de acordo com
sua variagdo no tempo em: permanentes, variaveis e

excepcionais.
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6.2- AGOES PERMANENTES

As agles permanentes podem ser diretas ou

indiretas.

6.2.1- ACGES PERMANENTES DIRETAS
Exemplos: peso préprio da edificagdo, peso de
equipamentos fixos e empuxos devidos ao peso préprio de

terras ndo removiveis.

6.2.2- AC@ES PERMANENTES INDIRETAS

Exemplos: efeitos de protensdo, recalques e

retragdo dos materiais.

6.3- ACOES VARIAVEIS

Sdo as agles de uso das construgdes (pessoas,
méveis, materiais diversos), bem como seus efeitos (forgas
de frenacdo, de impacto e centrifugas), efeitos do vento,
das variagdes de temperatura, do atrito nos aparelhos de
apoio e das pressdes hidrostdticas e hidrodindmicas.

Em funcdo de sua probabilidade de ocorréncia
durante a vida da construgdo, as a¢gdes variadvels sdo

classificadas em normais ou especiais.

6.3.1- AGOES VARIAVEIS NORMAIS
S3o aquelas <com probabilidade de ocorréncia
suficientemente grande para que sejam obrigatoriamente

consideradas no projeto estrutural.

6.3.2- ACOES VARIAVEIS ESPECIAIS
S3oc aquelas de natureza ou de intensidade
especiais, que devem ser consideradas em alguns casos

especiais. Ex.: A¢les sismicas.
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6.4. ACOES EXCEPCIONAIS

Sao as agdes decorrentes de causas como:
explosdes, choques de veiculos, incéndios, enchentes ou

sismos excepcionais.

6.5- VALORES DAS AGOES PERMANENTES

A NBR 6120 prescreve que:

- para a determinagdo da carga de paredes divisdrias, em que
sua posic¢do ndo esteja definida no projeto, o cédlculo de
pisos com suficiente capacidade de distribuigdo transversal

da carga, quando ndo for feito por processo exato, pode ser
feito admitindo, além dos demais carregamentos, uma carga
uniformemente distribuida por metro quadrado de piso ndo
menor gque um terco do peso por metro linear de parede
pronta, observado o valor minimo de lkN/mZ.

- na composicdo do peso préprio da edificagdo, na falta de
determina¢do experimental, adotar os valores dos pesos
especificos aparentes dos materiais de construgdo, dados na

tabela 6.1.
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TABELA 6.1. Peso especifico dos materiais da construcdo.

Peso esgpecifico

Materiais
aparente kN/m3

Arenito 26
Basalto 30
1 Rochas Gneiss 30
Granito 28
Marmore e Calcéario 28
Blocos de argamassa 22
Cimento amianto 20
2 Blocos Lajotas ceramicas 18
artificiais|Tijolos furados 13
Tijolos macigos 18
Tijolos silico-calcérios 20
Argamassa de cal,cimento/areia 19
Argamassa de cimento e areia 21

3 Revesti- |Argamassa de gesso 12,5
mentos e |Concreto simples 24
concretos|Concreto armado 25
Pinho, cedro 5

Louro, imbuia, pau &leo 6,5
4 Madeiras |{Guajuvira, guatambu, gréapia 8
Angico, cabriuva, Ipé réseo 10

Ago 78,5
Aluminio e ligas 28
Bronze 85
5 Metais Chumbo 114
Cobre 89

Ferro Fundido 72,5
Estanho 74
Latao 85
Zinco 72
Alcatrao 12
Asfalto 13
6 Materiails|Borracha 17
diversos |Papel 15
Pldstico em folhas 21
Vidro plano 26
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6.6- VALORES DAS ACOES VARIAVEIS VERTICAIS

A mesma norma NBR 6120 prescreve:

- nos compartimentos destinados a carregamentos especiais,
como os devidos a arquivos, depbsitos de materiais, maquinas
leves, caixas-forte,etc ndo é necessaria uma verificacdo
mais exata destes carregamentos, desde que se considere um
acréscimo de 3kN/m2 no valor da carga acidental.

- o0s valores minimos das cargas variédveis verticais a
considerar atuando nos pisos das edificagdes, além das que

se aplicam em carater especial, sdo og indicados na Tabela
6.2.

TABELA 6.2- Valores minimos das cargas verticails

LOCAL Carga
kN/m2
1 Arquiban-
4
cadas

Escritdrios e banheiros 2

2 Bancos Salas de diretoria e de geréncia 1,5
Sala de leitura 2,5
Sala para depdsito de livros 4

3 Biblioteca Sala com estantes de livros, a ser )
determinada em cada caso ou 2,5kN/m
por metro de altura observado, porém
o valor minimo de 6

4 Casas de (incluindo o peso das maquinas) a

maquinas ser determinada em cada caso,

porém com o valor minimo de 7,5
Platéia com assentos fixos 3

5 Cinemas Estidic e platéia c/assentos mdbveis 4
Banheiro 2
Sala de refei¢Bes e de assembléia
com assentos fixos 3

6 Clubes Sala de assembléia c¢/assentos mbveis| 4
Saldo de danca e saldo de esportes 5
Sala de bilhar e banheiro 2

7 Corredores Com acesso ao p@bl%co 3
Sem acesso ao publico 2

continua
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TABELA 6.2-

Valores minimos das

cargas verticais
continuagado
LOCAL Carga
2
kN/m
8 Cozinhas ndo| A ser determinada em cada caso, po-
residenciais| rém com o minimo de 3
9 Depbsitos A ser determinada em cada caso -
Dormitdrios, sala, copa, cozinha e
10 Edificios banheiro. 1,5
residencials Dispensa, area de servigo
e lavanderia 2
Com acesso ao piblico 3
11 Escadas pub Ll
Sem acesso ao publico 2,5
Anfiteatro com assentos fixos
12 Escolas Corredor e sala de aula 3
Outras salas 2
13 Escritdrios| Salas para uso geral e banheiro 2
14 Forros Sem acesso a pessoas 0,5
15 Galerias A ser determinada em cada caso,
de arte porém com o minimo 3
16 Galerias A ser determinada em cada caso, po-
de lojas rém com o minimo 3
17 Garagens Para veiculos de passageiros ou se-
e estacio- melhantes com carga maxima de 25kN
namentos por veiculo 3
18 Ginédsios de
esportes 5
Dormitdrios, enfermarias, sala de
. . recuperacdo, sala de cirurgia, sala
19 Hospitais de raio X e banheiro 2
Corredor 3
50 Labora- Inclu1pdo equipamentos, a ser
g determinado em cada caso, porém com
torios o
O minimo 3
21 Lavanderias| Incluindo eguipamentos 3
22 Lojas 4
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TABELA 6.2- Valores minimos das cargas verticais

continuacgado

LOCAL Carga
2
kN/m
23 Restau- 3
rantes
Palco 5
24 Teatros Demais dependéncias: cargas iguais
as especificadas para cinemas -
Sem acesso ao publico 2
Com acesso ao plblico 3
Inacessivel a pessoas 0,5
25 Terracgos Destinadas a heliportos elevados:
as cargas deverdo ser fornecidas
pelo orgdo competente do Ministério
da Aerondutica -
26 Vest ibulo Sem acesso ao pgbl}co 1,5
Com acesso ao publico 3

- no caso de armazenagem em depdsitos e na falta de valores
experimentais, o peso dos materiais armazenados pode ser
obtido através dos pesos especificos aparentes, dados na

Tabela 6.3.

- nos balcdes devem ser previstas a mesma carga da pega com
a qual se comunicam, uma carga horizontal de 0,8kN/m na
altura do corrimdo e uma carga vertical minima de 2kN/m,

estas duas Ultimas cargas validas também para os parapeitos.

- no calculo dos pilares e das funda¢des de edificios para
escritdérios, residéncias e casas comerciais ndo destinados a
depbsitos, as cargas acidentais podem ser reduzidas de

acordo com og valores indicados na Tabela 6.4.

97



TABELA 6.3- Caracteristicas dos materiais de armazenagem

MATERIAL Peso espec. Angglo de
aparente3 atrito
(KN/m™ ) interno
Areia com umidade
natural 17 30O
Argila arenosa 18 252
1 Materiais Cal em po 10 250
d Cal em pedra 10 45
e cons- .
CUCEO Calicga 13 o
& Cimento 14 25O
Clinker de cimento 15 300
Pedra britada 18 40o
Seixo 19 30
Carvao mineral (pd) 7 252
2 Combusti-|Carvdo vegetal 4 45O
vels Carvado em pedra 8,5 30O
Lenha 5 45
Peso espec. |Angulo de
MATERTAL °SP g
ap. med19 atrito
(kN/m" ) interno
Agucar 7,5 358
Arroz com casca 5,5 36O
Avela 5 30O
Batatas 7,5 30
Café 3,5 5
Centeio 7 35o
3 Produtos |Cevada 7 25O
agricolas|{Farinha 5 45O
Feijdo 7,5 31
Feno prensado 1,7 -
Frutas 3,5 "5
Fumo 3,5 35O
Milho 7,5 2'7O
Soja 7 29O
Trigo 7,8 27

TABELA 6.4- Reducdo das cargas acidentais

No. de Pisos que atuam Redugdo percentual das
sobre o elemento cargas acidentais (%)
1, 2 e 3 0
4 20
5 40
6 ou mais 60
Nota: Para efeito de aplicag¢do destes valores, o forro
deve ser considerado como piso.
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6.7- ACAO DO VENTO

A considerag¢do da ag¢do do vento nas estruturas é
obrigatdéria nos casos em que esta agdo possa produzir

efeitos estiticos ou dindmicos importantes. Como exemplo

podem ser citados

- edificios muito leves;

- muros isolados;

- elementos com localizagdo desfavorédvel na construgdo;
- edificios com vigas de disposicdo irregular;

- edificios com acentuada assimetria;

- edificios com elementos de rigidez muito diferentes;

- galpdes de qualquer tipo, ainda que tenha elevado nimero

de filas de pilares;

A NBR-6118 prescreve: "A verificagdo é obrigatédria
no caso de estruturas com nds deslocdvelis, nas quais a
altura seja maior que quatro vezes a largura menor, ou em
que, numa dada diregdo, o nUmero de filas de pilares seja
inferior a 4".

Cabe observar que esta colocagdo é muito vaga,
podendo levar a ndo consideragdo da agdo do vento em casos

onde a mesma ndo pode ser desprezada.

6.8- CALCULO DAS FORGAS DEVIDAS AO VENTO EM EDIFICIOS

A NBR 6123 prescreve que as forcas devidas ao
vento sobre uma edificagdo devem sexr calculadas

separadamente para:

- elementos de vedagdo e suas fixa¢des (telhas, wvidros,
esquadrias, painéis de vedag¢do, etc.);
- partes da estrutura (telhados, paredes, etc.);

- estrutura como um todo.
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6.8.1- VELOCIDADE BASICA DO VENTO - Vo(m/s)

A velocidade méxima instantinea do vento n3o tem
aplicacdo pratica na engenharia, uma vez que é necessario um
certo tempo de atuacdo de uma forga para solicitar toda a
estrutura. Assim, a NBR 6123 define velocidade basica como
sendo "a velocidade de uma rajada de trés segundos, excedida
em média uma vez em 50 anos, a 10 metros acima do terreno,
em campo aberto e plano" e admite, como regra geral, que ©
vento basico pode soprar em qualgquer diregdo horizontal.

A Fig. 6.1 apresenta o grafico das isopletas da
velocidade basica do vento, para o Brasil, com base nos

registros de varias estag¢les metereoldgicas.

35

Figura 6.1- Grafico de isopletas de velocidade béasica do

vento (m/s)
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6.8.2- VELOCIDADE CARACTERISTICA DO VENTO (Vk)

Ha alguns fatores que interferem na ag¢do do vento
sobre as edificacdes. Isto permite concluir que dificilmente
atuara sobre uma edificagdo um vento com a velocidade
bésica. Este fato conduz a introdugdo da velocidade
caracteristica do vento, que é determinada multiplicando-se

a velocidade basica pelos fatores S, S, e S, ou seja

1" %2 3
V., =8, S, S. V (6.1)

onde

51

as linhas de fluxo do vento sdo forgadas a se aproximar ou a

fator topografico que prevé situagdes em que

se afastar, ocasionando com isso um aumento ou diminuigdo da
velocidade do vento; a tabela 6.5 apresenta, de forma

simplificada, os valores do fator topogréafico Sl’ dados na
NBR 6123.

TABELA 6.5- Fator topografico S,

Caso Topografia S

a todos os casos exceto 1,0
os casos b) e ¢)

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

C Vales profundos, protegidos de 0,9
todos os ventos

82 = fator que leva em consideragdo a rugosidade
do terreno, a altura acima do terreno e a duragdo da rajada

na (Tabela 6.6).

CLASSE A= Rajada de 3s, capaz de envolver uma edificagédo

cuja maior dimensdo ndo exceda 20m;
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CLASSE B= Rajada de 5s, para edifica¢les de maior dimensdo

entre 20 e 50m;

CLASSE C= Rajada de 158 para as edifica¢des nas quais a

malor dimensdo exceda 50m.

TABELA 6.6- Valores do Fator 82 calculados de acordo com

a NBR 6123 (extraida de PITTA, 1987)

CATEGORIA (Conforme item 5.3 da NBR 6123)
Altura
acima Terreno Terreno Terreno com mui-|Terreno com obs-
do aberto aberto tas obstrucdes; |trugdes grandes
terre- sem com poucas pequenas cida- e frequentes.Ex.
no obstrugdes obstrugdes des; sublrbios centro de gran-
de grandes ci- |des cidades
dades
h Classe Classe Classe Classe
(m) |A B C |A B C |A B C |A B c
0 1 2 3 4

< 3 0,83 0,78 0,73|0,72 0,67 0,63|0,64 0,60 0,55/0,56 0,52 0,47
5 0,88 0,83 0,78|0,79 0,74 0,70|0,70 0,65 0,60{0,60 0,55 0,50

10 1,00 0,95 0,90(0,93 0,88 0,83(0,78 0,74 0,69|0,67 0,62 0,58

15 1,03 0,99 0,94|1,00 0,95 0,91|0,88 0,83 0,78{0,74 0,69 0,64
20 1,06 1,01 0,96|1,03 0,98 0,94|0,95 0,%0 0,85|/0,79 0,75 0,70

30 1,09 1,05 1,00(1,07 1,03 0,98(|1,01 0,97 0,92(0,90 0,85 0,79

40 1,12 1,08 1,03|1,10 1,06 1,01f1,05 1,01 0,96|0,97 0,93 0,89
50 1,14 1,10 1,06]1,12 1,08 1,04(1,08 1,04 1,00(|1,02 0,98 0,94

60 1,15 1,12 1,08{1,14 1,10 1,06|1,10 1,06 1,02}1,05 1,02 0,98

80 1,18 1,15 1,11{1,17 1,13 1,0%9{1,13 1,10 1,0611,10 1,07 1,03
100 1,20 1,17 1,13|1,19 1,18 1,12|1,16 1,12 1,09|1,13 1,10 1,07

120 1,22 1,1% 1,15{1,21 1,18 1,144¢1,18 1,15 1,11|1i,15 1,13 1,10

140 1,24 1,20 1,17|1,22 1,19 1,16|1,20 1,17 1,13|1,17 1,15 1,12
160 1,25 1,22 1,19]1,24 1,21 1,18|1i,21 1,18 1,151,199 1,17 1,14
180 1,26 1,23 1,20{1,25 1,22 1,19{1,23 1,20 1,17(1,20 1,19 1,16

200 1,27 1,24 1,21|1,26 1,24 1,21(1,24 1,21 1,18|1,22 1,21 1,18
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3

S, = fator estatistico que prevé o nivel de

seguranga requerido para as edifica¢les em funcdo de sua

finalidade, dado a seguir na Tabela 6.7.

TABELA 6.7-Valores minimos do fator estatistico S

3
GRU- =
20 DESCRICAO S1
1 Edifica¢des cuja ruina total ou parcial pode
afetar a seguran¢a ou possibilidade de socorro
a pessoas apds uma tempestade destrutiva: 1,10
(hospitais, quarteis de bombeiros e de forcas
de seguranca, centrais de comunicac¢des, etc.)
2 Edificagdes para hotéis e residéncias. Edifi-
cagdes para comércio e indastria com alto 1,00
fator de ocupagao.
3 Edifica¢des e instala¢des indlistriais com bai-
xo fator de ocupacgdo (depdsitos, silos, cons-| 0,95
trugdes rurais, etc.).
4 Vedagdes (telhas, vidros, painéis de vedagdo,
etc.). 0,88
5 Edifica¢des temporarias. Estruturas dos Grupos
1 a 3 durante a construgdo. 0,83

6.8.3- PRESSAO DINAMICA (q)

A determinacgdo da velocidade caracteristica

permite calcular a ©pressdo exercida pelo vento na

edificacdo, pela expressao

2

L ay/nt)

q = 0,613V

Vk em m/s

6.8.4- PROCEDIMENTO DE CALCULO

A NBR 6123 estabelece no item 6.6.2:

(6.2)

"Para © caso

de edifacagdes paralelepipédicas o projeto deve levar em
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conta:

- as forgas devidas ao vento agindo perpendicularmente a
cada uma das fachadas...
- as excentricidades causadas por vento agindo obliguamente

ou por efeitos de vizinhanga.

a) Calculo das excentricidades
Os esforgos de torgdo sdo calculados considerando
as forcas do vento agindo, respectivamente, com as seguintes

excentricidades, em relacdo do eixo vertical geométrico:

- edificacdes sem efeitos de vizinhanga:

e = 0,075%a e e_ = 0,075b

b

- edificac¢des com efeitos de vizinhangas:

e, = 0,15a e eb = 0,15b,
sendo e, medido na dire¢do do lado maior, a, € ey medido na
direcdo do lado menor, b.

Os efeitos de wvizinhanga serdo considerados
somente até a altura do topo das edifica¢des situadas nas
proximidades, dentro de um circulo de didmetro igual a
altura de edificacdo em estudo, ou igual a seis vezes o lado
menor da edificacdo, b, adotando-se o menor destes dois
valores".

As acdes do vento que interessam ao engenheiro de
estruturas sdo, de forma geral, as ag¢gdes globais. Na
priatica, como estas agdes podem atuar em qualquer diregdo,
deve-se procurar a direg¢do critica do vento, definida como
aquela que produz malores solicitagdes nos sistemas
estruturais que deverdo absorver tais esforgos.

Para a grande maioria dos edificios (edificios de

formas retangulares), a dire¢do critica do vento coincide
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com um do eixos principais da estrutura. Cabe ao projetista
a sensibilidade para avaliar a necessidade ou n3o de ge
computar os esforgos do vento segundo as duas direcdes
principais ou ainda fazer uma andlise tridimensional

computando-se os efeitos de torcdo.

b) Forga de arrasto
A NBR 6123 estabelece que a forg¢a de arrasto Fa,
definida como a componente da forga global na diregdo do

vento, seja obtida pela expressdo:

Fo=C_ .q.A (6.3)
onde Ca = coeficiente de arrasto;
A, = area frontal efetiva: &rea de projecdo

ortogonal da edificag¢do, estrutura ou elemento estrutural,
sobre um plano perpendicular & direcdo do vento.

O coeficiente de arrasto Ca’ que depende das
relacdegs entre as dimensdes da estrutura e de sua
localizagdo, é fornecido pela mesma NBR 6123 e & transcrito

aqui, pelas Figuras 6.2 e 6.3, para ventos de Dbaixa

turbuléncia e alta turbuléncia, respectivamente.

Edificagdes sujeitas a ventos de alta turbuléncia
sdo aquelas situadas nos grandes centros. Assim, a NBR 6123

pregscreve:

"Uma edificag¢do pode ser considerada em vento de
alta turbuléncia quando sua altura ndo exceda duas vezes a
altura média das edifica¢des nas vizinhangas, estendendo-se
estas, na direcd3o e sgentido do vento incidente a uma

distincia minima de

-  500m para uma edificagdo de até 40m de altura
- 1000m para uma edificac¢do de até 55m de altura
- 2000m para uma edificacdo de até 70m de altura

- 3000m para uma edificacdo de até 80m de altura
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paralelepipédicas
turbuléncia
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Figura 6.2- Coeficiente de arrasto Ca para edificacgdes
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vento
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Figura 6.3- Coeficiente de arrasto Ca para edificacgdes
paralelepipédicas em vento de alta

turbuléncia

Para edifica¢gdes nd3o retangulares de segdo
constante, ndo sendo paralelepipédicas, como diz a NBR 6123,
"os coeficientes de arrasto dependem da relagdo h/L1 entre o
comprimento do corpo e a dimensdo de referéncia Ll’ e, em

diversos casos, do nimero de Reynolds, expresso por:

Re = 70.000 V, ¢ (Vk em m/s; ¢

4 em m)"

1
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Nestes casos o coeficiente de arrasto é dado pela

Tabela 6.8.

TABELA 6.8- Coeficiente de arrasto Ca para corpos de segdo constante

Vento perpendicular ao plano da figura
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[
2h z
z1 1
—— h
> El >ﬂl > 21
AT L » T T 2
a h/1l
Re( ) /
PLANTA x
-5 1/2 1 2 5 10 20 o
10
LISO(METAL,CON-
CRETO, ALvENARIA | S 305 | 07| 0,7 0,8| 0,9/ 1,0/ 1,0| 1,2
REBOCADA > 4,2 | 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,5| 0,6| 0,6
COM RUGOSIDADE |Todos
— {, ou saLIENCIAS 0,7 0,7| 0,8 0,8| 0,9 1,0| 1,2
=0.0214, valores
——— COM RUGOSIDADE
OU SALIENCIAS |Todos 0,8| 0,8/ 0,9/ 1,0| 1,1| 1,2| 1,4
=008 I,
valores
T—QZ——Tl—f ELIPSE s 4,2 | 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,6/ 0,6/ 0,7
— (:::::> i 0/1 <12 2 7 0,2| 0,2} 0,2| 0,2| 0,2| 0,2] 0,2
— 1 Y2
QTT
—+ ELIPSE < 7 0,8/ 0,8/ 0,9/ 1,0| 1,1| 1,3| 1,7
— <::> L, /1,2 > 3 0,9/ o,8] 0,9 1,0| 1,1} 1,3} 1,5
|
Ez" -
T—r — L/QZ 1 <3,5 | 0,6 0,6/ 0,6/ 0,7 0,8] 0,8| 1,0
—>
4,2 | 0,4| 0,4| 0,4| 0,4| 0,5/ 0,5| 0,5
911_ r/g =1/3 =
continua



continuagdo

109

a h/1
Re( ) /1
PLANTA
o izl {2 |'s |10 20
10
-l
T Y/l/gz:l <7 0,7\ 0,8/ 0,8/ 0,9 1,0/ 1,0| 1,3
—>
_ﬁj r/Elzl/e 2 8 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,6| 0,6/ 0,6
2 — [/1,:12 < 2 0,3 0,3] 0,3 0,3] 0,3] 0,3 0,4
r
—
i e | 25|02 02 0.2) 02 0,3) 0,3) 0,3
- L ‘“{ [,/1,2172 | Todos
al 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,6| 0,6] 0,7
f‘gZ—TT
L/KZ:Z Todos
{, valores| 0,9] 0,9| 1,0| 1,1| 1,2| 1,5| 1,9
l r/{,=1/12
T‘KZ‘F_T
{,/(,=2 < 3,5 | 0,7 0,8/ 0,8/ 0,9| 1,0| 1,2| 1,6
{)
r/fy=14 | 2 4,2 | 0,5 0,5/ 0,5/ 0,5| 0,5| 0,6| 0,6
PN
f <4,2 | 0,8/ 0,8/ 0,9 1,0| 1,1| 1,3| 1,5
1 r/a=1/3
><O —} > 6 0,5/ 0,s] 0,5/ 0,5/ 0,5/ 0,6| 0,6
a r/a=1/12 Todos
valores| 0,9 0,9 0,9} 1,1| 1,2| 1,3| 1,6
A Todos
X r/q=1/48 |valores| 0,9] 0,9/ 0,9/ 1,1| 1,2] 1,3} 1,6
O\Y
continua



continugdo

(a) h/1

PLANTA X
-5 1/2 1 2 5 10 20 0

—+

<3,5| 0,7 0,7/ 0,7| 0,8/ 0,9| 1,0| 1,2
. < r/f,=1/4
2 4,2 | 0,4 0,4| 0,4] 0,4] 0,5/ 0,5/ 0,5

17
f Todos
— < 1 /] =112 valores| 0,8 0,8| 0,8| 1,0 1,1| 1,2| 1,4
__l_ |
Todos
— L r/{,=1/48 0,7/ 0,7| 0,8 0,9 1,0| 1,1| 1,3
valores
.
bt
T‘ s 5 0,7( 0,7\ 0,8 0,9| 1,0| 1,0| 1,3
L

- r/f =1/4
(::::E:> El 2 7 0,4| 0,4| 0,4| 0,4| 0,5{ 0,5| 0,5

!\
Todos 1,20 1,4| 1 2,1
— > Vvag<r/{ <12 1,20 1,2) 1, ' 8 1.7 2,
valores
>
e,
< 5 0,71 o0,7| 0,8} 0,9| 1,0| 1,1| 1,3
DODECAGONO
— > 12 0,7 o,7| o,7| o0,7| o,8| 0,9| 1,1
_szyT,
Todos
OCTOGONO valoves| 10| /0] 1.1 1,20 1,2 1,3] 1,4

{a) Interpolar linearmente para valores intermedidrios de R
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c) Esforcos

Para a determinagdo dos esforcos devidos ao vento
em estruturas reticulares, as a¢des podem ser consideradas
como concentradas ao nivel de cada laje. Para este caso é
necessdrio que se determine o quinhdo de carga em cada

pdrtico, que varia de acordo com a sua rigidez. (ver

capitulo 3, item 3.2.1)

6.8.5- EFEITOS DINAMICOS

Nao sdo comuns os casos de edificios de concreto

armado  sensiveis aos efeitos dindmicos do  vento,
destacando-se aqueles cujas formas se assemelham a circulos,

elipses, tridngulos e retdngulos) (com uma dimensdo em planta
predominante gsobre a outra) e que sejam esbeltos e
flexiveis. Ndo faz parte do escopo deste capitulo a andlise

destes efeitos, sugerindo-se ao engenheiro estrutural, ao se
deparar com esta situag¢do, deixar que um especialista no
assunto faca esta anédlise e indique as solugdes para o

edificio em questdo.

6.9- OUTRAS ACOES

Entre as agdes a serem consideradas devem ser
acrescentadas: variag¢do de temperatura, retragdo, fluéncia,
choqueg, vibrag¢des, esforgos repetidos e, ainda, aquelas
provenientes de deslocamentos de apoio e processos

construtivos, se as condig¢des de projeto assim determinarem.

6.9.1. VARIAGAO DE TEMPERATURA

Os esforgos provenientes de variacgdo térmica devem
ser computados em elementos cuja dimensdo em planta seja
superior a 30m, exceto nos casos de estarem permanentemente
envolvidos por terra ou agua.

O coeficiente de dilatagdo térmica do concreto

armado & suposto igual 10_5 por grau centigrado, salvo

111



determinagdo especifica. A variagdo de temperatura devera
ser considerada entre ilOOC e ilSOC em torno da média,
devendo ser consideradas em pegas cuja menor dimensdo seja
maior que 50cm. Para elementos macigos ou 0COS inteiramente
fechados, cuja menor dimensdo seja maior que 70cm, a
variacdo de temperatura é reduzida, respectivamente para
iSOC e ilOOC.

Para elementos em que a menor dimensdo esteja
entre 50 e 70cm, deverd ser feita interpolagdo linear entre

aqueles e egtes valores.

6.9.2- RETRACAO

O valor de retragdo do concreto depende de fatores
como: umidade relativa do ambiente, consisténcia do concreto
quando do lancamento e espessura ficticia do elemento. A

NB1/78 estabele que para as pegas de concreto armado nos
casos correntes a deformacdo especifica pode ser suposta
igual a 15X10_5. Para sua quantificag¢do, ver NBR 7197, item
7.2.2.

6.9.3- FLUENCIA

A fluéncia ou deformacdo lenta ocorre gquando ha
cargas de longa duragdo atuando na estrutura.

No caso de pilares esbeltos (A>80), sua
consideracdo é obrigatdéria, podendo ser feita pelo método da
excentricidade equivalente, admitindo-se que todos ©0s
carregamentos sdo de curta duragdo e introduzindo-se uma

excentricidade suplementar de primeira ordem.

6.9.4- CHOQUES, VIBRAGOES E ESFORGOS REPETIDOS

Para estruturas sujeitas a choques (ex. pilares de
viadutos e estacionamentos) ou vibragdes (estruturas que
suportam equipamentos vibratdérios, por exemplo) sua
influéncia deve ser levada em consideragdo na determinagdo
dos esforcos solicitantes, bem como as possibilidades de

ressonédncia e fadiga.
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6.10- COMBINAGAO DAS AGOES

As agles que podem atuar simultaneamente numa
estrutura devem ser combinadas de tal forma a acarretar os
efeitos mais desfavoraveis nas se¢les criticas. Estas
combina¢des devem ser feitas com os valores de calculo das
solicitagdes, obtidas pelos  valores caracteristicos
multiplicados pelos respectivos coeficientes de ponderacdo
Yf'

Os 1indices do coeficiente de ponderagdo sdao
g Yp S relativos,
respectivamente, as agdes permanentes, a¢des variaveis,

alterados de forma que resultem yg, Y

protensio e para os efeitos de deformac¢des impostas. Os seus

valores sgdo empregados de acordo com o tipo de combinacgdo
feita.

A NBR 8681 classifica as combinag¢les das ag¢des em:
combina¢des normais, combinagdes especials e combinagdes
excepcionais. As combinag¢gdes normais sdo aquelas relativas
ds a¢bes provenientes do uso da construgdo (para edificios,
acdes permanentes e variaveis); as combina¢gdes especiais
incluem as a¢des variadveis especials, cujos efeitos superam
em intensidade os efeitos produzidos pelas ag¢des varidveis
comuns da edificagdo (no caso de edificios, o vento); as
combinacdes excepcionals decorrem da necessidade de se
considerarem a¢des excepcionais que provoquem efeitos
catastréficos (abalos sismicos, por exemplo).

Apresentam-se a seguir as expressdes das
combinacdes das a¢des para a determinagdo da situagdo

critica.

6.10.1- COMBINACOES OULTIMAS NORMAIS

F =

d = 7 Tgi Fei,x * Yq[FQl,k - Vo5 FQj.k] (6.4)

H-M 3
(NI S

=2
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Fd = valor de cdlculo da agdo

FGi,k

valor caracteristico da acdo permanente;

]
I

o1k valor caracteristico da ac¢do variavel
!

tomada como agdo principal para a

combinagdo;
¢Oj = fator de redug¢do de combinagdo: (ver Tabela
6.9);
FQj,k = valor caracteristico da agdo variavel
secundaria.

6.10.2- COMBINACOES ULTIMAS ESPECIAIS

m n
Fa = Ygi Teix * Yq[FQl,k * L Vo5, ef FQj,k]
1=1 7=2
(6.5)

FQl,k = valor caracteristico da agdo variavel
admitida como principal para a situagdo
transitdria (de ocorréncia das acgdes
varidveis normais juntamente com as ag¢des
varidveis especiais);

woj,ef = woj das combinac¢des normais, exceto no
caso em que a agdo principal FQ1 tiver um

tempo de atuagdo muito pequeno, quando

serd igual a wz (ver Tabela 6.9).

6.10.3- COMBINAGOES ULTIMAS EXCEPCIONAIS

m n

Fq = ?zl Tgi FGi,k * FQ,exc * Yq ?:1 woj,ef FQj,k
(6.6)

FQ exc = valor da ag¢do transitdria excepcional
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Nota: A parcela 1//0 Fk é utilizada no caso de atuarem na

edificacdo a¢des varidveis de diferentes naturezas e a sua

aplicagdo leva em conta que & muito baixa a probabilidade

de ocorréncia simultdnea dos seus valores caracteristicos.

TABELA 6.9- Valores dos fatores de combinagdo

AGOES EM GERAL

a4 média anual local

Variagdes uniformes de temperatura em relacdo

geral

Pressao dindmica do vento nas estruturas em

0,4

que a acdo variavel principal tem pequena
variabilidade durante grandes intervalos de

tempos (ex. edificios residénciais)

Press3o dinflmica do vento nas estruturas em

Cargas acidentais dos edificios

locais em que ndo hd predomindncia de pesos
de equipamentos que permanecem fixos por
longos periodos de tempo, nem de elevadas

concentragdes de pessoas

locais em que ha predominédncia de pesos de
equipamentos que permanencem fixos por lon-
gog periodos de tempo, ou de elevadas con-

centrac¢des de pessoas

Bibliotecas, arquivos, oficinas e garagens
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6.10.4- COEFICIENTES DE PONDERACAO

Os valores de Yg’ yq e v, estdo indicados nas

tabelas 6.10 a 6.13.
Para ag agdes excepcionais Ye = 1.0,

TABELA 6.10- Valores de yg para grande variabilidade

Combinagdes Yg para efeitos
desfavoraveis favoraveis
Normais 1,4 0,9
Especiais 1,3 0,9
Excepcionais 1,2 0,9

TABELA 6.11- Valores de yg para pequena variabilidade

Combinagdes Yg para efeitos
desfavoraveils favoraveis
Normais 1,3 1,0
Especiais 1,2 1,0
Excepcionais 1,1 1,0

TABELA 6.12- Valores de y_ e de Y, para variagdo

de temperatura

Y _para a¢des variaveis em

. ~ v para efei-
Combinacoes geral incluidas as car- tos de temq
gas acidentais mdveis peratura
Normais 1,4 1,2
Especiais 1,2 1,0
Excepcionals 1,0 0

116



TABELA 6.13-Valores de Y, para recalques de apoio e retracédo

Combinacdes YE para efeitos
desfavoraveis favoraveis
Normais 1,2 1,0
Especiails 1,2 1,0
Excepcionais 0 0

Notas:

a) Acles permanentes de grande variabilidade

ocorrem gquando o peso prdprio da estrutura ndo supera 75% do

peso total das cargas permanentes.

b) Ag¢les permanentes de pequena variabilidade
ocorrem quando o peso prdprio a estrutura supera 75% do peso

total de cargas permanentes.

c) Situagdes em que os efeitos das ag¢des
contribuem favoravelmente para a seguranga de estrutura sao,
por exemplo, o peso da terra sobre a placa de apoio de um
muro de arrimo ou o balan¢o de uma viga; neste caso, para a
determinacdo do momento fletor maximo positivo no vdo
adjacente, as cargas permanentes e varidveis no balango
contribuem para a seguranga do vao adjacente, devendo ser

minoradas pelo coeficiente 0,9.
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CAPITULO VII

CALCULO DE PILARES

/.1- GENERALIDADES

A determinagdo dos esforgos solicitantes nos
pilares (momento fletor, forg¢a normal e forga cortante) é
feita a partir das ag¢des neles atuantes, considerando-se os
efeitos de ©pbérticos. Devido ao grande trabalho manual
envolvido, geralmente esta determinacdo é feita através de
programas de computador.

Para edificios em que ndo se faz necessaria a
considera¢do do vento ou para pdrticos que ndo participam na
mobilizacgdo contra as acdes horizontais (sistemas
contraventados), a determina¢do dos esforgos solicitantes
nos pilares pode ser feita considerando-se as vigas como
continuas e considerando-se, para os pilares extremos, um
momento fletor proporcional &s rigidezes do tramo de viga e

dos pilares que concorrem para a ligagdo.
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7.2~ CLASSIFICAGAO DOS PILARES CONTRAVENTADOS

A fim de se determinarem as situa¢des béasicas de
projeto, os pilares contraventados de um edificio sdo
classificados em fung¢do de sua localizacdo na estrutura em:

pilares intermedidrios, pilares de extremidade e pilares de

canto.

7.2.1- PILARES INTERMEDIARIOS
Denomina-se pilar intermedidrio aquele em que as
reacdes de apoilo das vigas que ele suporta podem ser

admitidas centradas, considerando despreziveis os momentos
fletores a ele transmitidos. Em geral, os pilares internos

do edificio, interceptados por vigas continuas em duas
direcdes, correspondem a esta classificagdo (fig.7.1.a).

A situacdo Dbésica de projeto dos pilares

intermediadrios & a de compressao centrada.

7.2.2- PILARES DE EXTREMIDADE

Classifica-se como pilar de extremidade aquele gue
recebe momento fletor, proveniente da viga, em uma sd
diregdo. Para que o pilar seja classificado como de
extremidade, é necessdrio que, na diregdo perpendicular a do
momento fletor, a carga esteja centrada (fig.7.1.b).
Portanto, os pilares de extremidade estdo submetidos, de

inicio, a uma flexdc normal composta.

7.2.3- PILARES DE CANTO

Pilares de canto s3o aqueles que apresentam vigas
com continuidade interrompida nas duas dire¢des principais,
existindo, portanto, uma situagdo béasica de flexd3o obliqua

composta (fig.7.1.c).
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a) Pilar Intermedidrio

b) Pilar de Extremidade

¢) Pilar de canto

Figura 7.1 - Classificac¢do dos pilares contraventados
/.3- EXCENTRICIDADES A CONSIDERAR

As situagdes de projeto levam em consideracdo
apenas os esgforgos solicitantes iniciais (esforgos de
primeira ordem provenientes das cargas atuantes). Desta
forma, para o calculo de pilares de acordo com as exigéncias
da NBR-6118, faz-se necessaria a definicéo das

excentricidades a considerar.

7.3.1- EXCENTRICIDADE ACIDENTAL e,

-

E a excentricidade introduzida pela NBR-6118 cuja
finalidade é& cobrir a incerteza quanto a localizagdo da
forca normal e ao possivel desvio do eixo da pecga durante a

construgdo, em relacdo a posigdo prevista no projeto. Seu
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valor & tomado igual a h/30 e nio menor que 2cm, onde h é a
maior dimensdo da segdo na dire¢do em que se considera a
excentricidade.

Assim:

h
ea =35 2 2cm (7.1)

OBS.: A excentricidade minima de 2cm leva, em certos casos,
a valores muito altos do momento fletor, havendo, pois, a

tendéncia de abandonéd-la, mantendo-se apenas o valor h/30.

7.3.2- EXCENTRICIDADE INICIAL e,

E uma excentricidade com a verificada nos pilares
extremos, oriunda da ligagdo monolitica da viga que se

interrompe no pilar considerado.
Considere-se o esquema da fig.7.2, parte de um

portico plano de um edificio de varios andares:

%M““\T. T

Mvigo \\ /
Mint i /ﬁTf i9a |
it — ;}‘dii JJLU)Y { viga t
ééy/LMM.
2
,l
! :
TRAMO EXTERNO A
Figura 7.2 - Esquema estrutural com diagrama de momentos

fletoreg devido ao carregamento na viga i
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De acordo com a NBR-6118, os momentos fletores nos
pilares inferior e superior podem ser <calculados,

respectivamente pelas expressdes:

inf
. = M
inf eng ¥ . +4r. _+r
vig “inf “sup

rsup
=M (7.3)
sup eng r . +r. _+r
vig “inf “sup

sendo:

Meng = momento no apoio extremo da viga supondo
engastamento perfeito no pilar,

r =3 = indice de rigidez. (7.4)
Considerando-se a influéncia das vigas dos varios
andares, os momentos que aparecem nos pilares sdo os

indicados na fig.7.3.
Os momentos fletores atuantes no pilar situado

entre os niveis (i) e (i+1l) sdo:

1
= M +—2-

Mbase isup M(1'+1)1'nf

+ % M (7.6)

Mtopo - M(i+1)1nf isup

e as excentricidades neste pilar sdo:
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B Mbase

e1’.base N, (7.7)
i+l
M
_ topo
e1’,topo N, (7.8)
i+l

onde N4 € a forga normal atuante no pilar entre os niveis

i e i+1.

! nivel{ i +1)

. 1
M( -L+1),|nf+ ?Mi,sup

1 .
M sup T 5 (M(i+1)inf

\ — nivel i
N ML’inf+-é-‘M(i-l),sup

1

M( i—l),sup+ 2 ML, inf.

2 nivet (1-1)

Figura 7.3 - Diagrama de momentos fletores

Com relacdo a segdo intermedidria do pilar, a
NBR-6118 exige a consideracdo de uma excentricidade inicial
dada por:

e.,. = O,6e1.A + 0’4618 = O,4e1 (7.9)

A

onde €A e e,y Sdo as excentricidades iniciailis nas
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extremidades do pilar e €ia & suposta sempre positiva e

malor que |e18| e e é negativa se elas forem de sentidos

opostos.

7.3.3- EXCENTRICIDADE DE SEGUNDA ORDEM e,

A forga normal atuante no pilar, sob a
excentricidade de primeira ordem (excentricidades acidental,
inicial e suplementar, quando for o caso), provoca
deformacdes que ddo origem a uma nova excentricidade,
denominada excentricidade de segunda ordem. A excentricidade
suplementar & definida no item 7.3.4.

Para pec¢as medianamente esbeltas (ver item 7.4.2),
com seg¢do transversal simétrica constante (inclusive a
armadura) e forca normal também contante ao longo do seu

comprimento, sob flexo-compressdo, a NBR-6118 admite o
cadlculo simplificado da excentricidade de segunda ordem pela

expressao:

&

2
., - —= [_] (7.10)
u

sendo

(7.11)

com v + 05 = 1

e

onde
v = forg¢a normal relativa adimensional;

Ee = comprimento da flambagem;

1 P . . .
{~ = curvatura UGltima convencional do eixo da pega
u

124



Para o ag¢o CA-50 e ES = 21.OOOkN/cm2, a curvatura

é dada por:

(1)— SEVM Y (7.13
r)y (v +70,5h 13)

7.3.4- EXCENTRICIDADE SUPLEMENTAR e,

No caso de pilares esbeltos (ver item 7.4.3),
submetidos a cargas de longa duracdo, faz-se necessidria a
considerag¢do da deformagdo lenta ou fluéncia. Isto pode ser

feito considerando-se 0 método da excentricidade

equivalente, onde se admite que todos os carregamentos serdo
de curta duragdo, utilizando-se a idéia de excentricidade

suplementar, de primeira ordem, dada por:

¢ N
ec = (e1g + ea) [ exp (——N.————:T‘ ] - l] (714)
cr gd
sendo:
10 Ec I
N = — (7.15)
cr 2
2
e
onde:
&y = excentricidade inicial devida a&as cargas de longa
duragao;
e, = excentricidade acidental;
o) = coeficiente de fluéncia, geralmente igual a 2,0;
ad = forca normal de céalculo devida as cargas de longa
duragdo;
Ncr = carga critica de Euler;
EC = médulo de elasticidade secante do concreto dado por
EC = 0,9 x 6600 fck + 3,5 em MPa (7.16)
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7.4- SITUAGOES DE PROJETO E SITUACOES DE CALCULO

As situagdes de cdlculo, para os pilares
intermedidrios, de extremidade e de canto, variam em funcio

do indice de esbeltez (A) da peca, que & dado por:

¢
e
>\=-r—-
T (7.17)
onde:

Ee = comprimento de flambagem do pilar, sendo tomado como a
distdncia entre os eixos das vigas em que se situa o
pilar;

1 = raio de giragdo dado por:

Se¢des Retangulares i= —b (7.18)
V12
~ . : d
Segbes Circulares 1=z (7.19)
sendo:
h = altura da se¢do na direc¢do considerada;

d = didmetro da segdo transversal.

7.4.1- PILARES ROBUSTOS OU POUCO ESBELTOS

Admite-se como pilar robusto aquele cujo maior
indice de esbeltez, A, seja menor ou igual a 40. Seu céalculo

pode ser feito sem a consideragdo das suas deformacdes.
a) Pilares Intermediarios

As situagles de projeto e para calculo s3o as

indicadas na fig. 7.4.
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y y y
F Fy ot
d Lf ey=eqy
X X X
€x = €ax

Compressao Flexdo Normal Flexdo Normal
Centrada Composta - x Composta - y

Situag¢des de Projeto Situag¢des para o Calculo

Figura 7.4 - Pilares Intermediarios

O calculo deve ser feito separadamente nas duas

dire¢des, nao se somando as armaduras.

b) Pilares de Extremidade
Para pilares de extremidade, adota-se a direg¢do x
como sendo a direcdo da excentricidade inicial e tem-se as

situa¢des indicadas na fig.7.5.

F
y y y d
Fy Fa T;w
e & X
X X ]
— —’ e
e =€y ex=eixteqy X
Flexdo Normal Flexdo Normal Flexdo Obliqua
Composta Composta - X Composta - vy
Situagdes de Projeto Situagdes para o Calculo

Figura 7.5 - Pilares de Extremidade
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c) Pilares de Canto

Os pilares de canto tém as situa¢des indicadas na
fig. 7.6.

€y

A T

LX

Flexdo Obliqua Flexdo Obliqua Flexdo Obliqua
Composta Composta Composta
Situagdo de Projeto Situagdes de Calculo

Figura 7.6 - Pilares de Canto

Por sge tratarem de pilares robustos, onde ndo se
consideram as deformag¢des, os pilares de extremidade e de
canto devem ser verificados apenas para as se¢des da base e

do topo.

7.4.2- PILARES MEDIANAMENTE ESBELTOS

Pilares medianamente esbeltos sdo agueles em que ©
maior indice de esbeltez estd situado entre 40<A<80. Assim
gseu cadlculo deve levar em consideragdo os efeitos de segunda
ordem, feita pela introducdo da excentricidade de segunda
ordem. As situag¢des de projeto e de calculo para estes

pilares estdo exemplificadas na fig.7.7.
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o) y
& "
g
= y y €2y
W
P Fd €ay L
w X X X
= ACLINCE T
xr
g compressdo centrada flexdo normal composta — x flexdo normal composta-y
w
2
8] y  Fd
= y y _
w €2y |
= F F, |
L d d €ay |
S RS S —
W — X ! X
T +— O -
x €ix €ix Cax Cax ex
<
:_J ¢
o flexdo normal composta - x flexdo normal composta~ x flexdo obliqua composta
Y| K4 L
e
4 2y
. y Y 4Bix fax fax ¢
5 L e p-—o -9 S
p [Bly e |y
© X X X
. | T
@x
g flexdo obliqua composta fiexdo obliqua composta flexdo obliqua composta
SITUACAC DE PROJETO SITUAGOES DE CALCULO
Figura 7.7 - Situac¢do de projeto e situag¢des de calculo

para pilares medianamente esbeltos

7.4.3- PILARES ESBELTOS

Os pilares esbeltos, que apresentam o maior indice
de esbeltez acima de 80 (A>80), tém as mesmas situacgdes de
projeto e de cédlculo da fig.7.7, com o acréscimo, em cada
diregdo, da excentriciade suplementar definida no item
7.3.4.

Devido a consideracdo das deformagdes, os pilares
de extremidade e de canto, medianamente esbeltos e esbeltos,
devem ser verificados para as segdes do topo, da base e

intermedidria.
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7.5- SIMPLIFICACGES DE CALCULO
Apresenta-se, a seguir, as simplificacdes de
calculo para os pilares intermedidrios, de extremidade e de

canto, e suas condi¢des, admitidas pela NBR-6118.

7.5.1- PILARES INTERMEDIARIOS
Os pilares intermedidrios, com A<80 podem ser
calculados a compressdo centrada, pela majoracdo da forca

normal N dada por:

N, = a7y, N (7.20)
onde os valores de a sdo dados por:

a) Para A<40:

o = 1 + % = 1,1 (7.21)
sendo

h = menor lado do retdngulo mais estreito circunscrito &

segao (em cm)

b) Para 40<As80, no caso de segdo transversal retangular ou
circular (cheia ou vazada) constante (inclusive a armadura),

gquando v=0,7, o valor de o & dado por:

a =1 + K % = 1,1 (7.22)
sendo
e = e + e (7.23)
a 2
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k = 3 para se¢les retangulares com pelo menos 2/3 da
armadura dispostos ao longo das bordas
perpendiculares ao lado da altura h;

k = 4 para as demals segles retangulares e para as segdes
circulares.

h e e , para pilar de se¢do retangular, sdo

medidas na direcgdo correspondente a maior esbeltez do pilar.

7.5.2- PILARES DE EXTREMIDADE
Para os pilares de extremidade, com As40, a
situacdo de cidlculo de flexdo obliqua composta pode ser

simplificada a uma flex8o normal composta, majorando-se a

excentricidade na diregdo da excentricidade acidental, como
se mostra a seguir:

Considere-se a situacdo de calculo da fig.7.8.

Y

I L
er:‘L: {

o

€ix

il |

Figura 7.8 - Situag¢do de calculo -

Neste caso a excentricidade na diregdo y é dada

por:

a) e = e quando e, > 3e (7.24)
y ay ix ay

= - . 7.2
b) ey l,6eay O,2e1.X quando eayse1xs Beay ( 5)

c) e = eay+ O,4e1.x quando Ose1x<eay (7.26)

Observa-se aqui que o cédlculo deverd ser feito

separadamente para esta situagdo simplificada e para a
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primeira situagdo de cdlculo indicada na fig.7.5, ndo se

gsomando as armaduras.

7.5.3- PILARES DE CANTO

Os pilares de canto, «com As40, de secdo
rertangular com armadura igual nos quatro lados, podem ter a
situagdo de calculo de flexdo obliqua composta substituida
por uma flexdo normal composta equivalente, na diregdo x,

com excentricidade:
h
e = e + Be B (7~27)

sendo a direcdo x aquela em que e,z ey %, onde h é a altura,

b a largura da se¢do transversal do pilar e [ sendo dado
segundo a NB-1/78 pela tabela 7.1.

TABELA 7.1 - Valores de 1008

0 31| 46| 53| 57| 51| 41| 40| 40| 40| 40| 40| 40| 40| 40| 40

0,25 57| 69{ 76| 76| 67| 61| 55| 50| 42| 40| 40| 40| 40| 40| 40

0,50 66| 79| 85| 83| 73| 68| 63| 58| 52| 48| 40| 40| 40| 40| 40

0,75 74| 83| 88| 86} 78| 73| 68| 63| 60| 55| 51| 47| 40| 40| 40

1,00 80| 87| 91| 89 80| 76| 72| 69| 65| 61| 58| 53| 50| 46| 40
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7.6- CONDIGOES DE VERIFICAGAO DA SEGURANGA

Apresenta-se na fig.7.9 o quadro com o resumo das

exigéncias da NBR-6118 em relagdo a verificacdo da seguranca
dos pilares.

CONSIDERAGAO PROCESSO DE CALCULO CONSIDERAGAO
A Y DAS - PA
f DEFORMAqﬁES EXATO |SIMPLIFICADO|ATRAVES DE e2 FLUENCIA
40 dispenséavel | — — — —
80 1,4 permitido digpensavel
disp.| permitido
140 obrigatdria nao
- permitido obrigatéria
A-140 obri nao
20011, 4+ 100 g permitido

Figura 7.9 - Verificagdo da seguranga dos pilares

OBS.:

1) Ndo é permitido o emprego de pilares com A > 200;

2) O processo exato de <cdlculo é relativo aquele dque
considera a relagdo momento fletor-curvatura, baseada nos
diagramas o, € do concreto e do ago (Método Geral) ;

3) Os processos simplificados de calculo s3o aqueles
apresentados no Capitulo 6 (por exemplo, pilar padrio,

onde se admite ser senoidal a elédstica da barra).

/.7- DIMENSIONAMENTO

Apresenta-se a seguir o célculo de pilares a
compressdo centrada, diretrizes de calculo a flexo-
compressdo através de abacos e diagramas de interagdo e o

cadlculo da armadura transversal dos pilares.
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7.7.1. CALCULO A COMPRESSAO CENTRADA
Sequndo as hipdteses do item 4.1.1.1 da NBR-6118,
para cdlculo de compressdo uniforme no estado limite Ultimo,

tem-se encurtamento de 0,2% e tensdes UC=O,85fcd, como

mostra a fig.7.10.

2 %o 0,85fcd

J

S Deformagodes Tensoes

Figura 7.10- Segdo transversal e diagramas de tensdes e

deformag¢des

Para uma distribuicdo qualquer da armadura, a

equacdo de equilibrio pode ser escrita na forma:

N =R + R (7.28)

onde

RC = resultante de compressdo no concreto
Rs = resultante de compressdo no ago

e

R = (bh - A ) 0,85f (7.29)
S cd

Substituindo-se (7.30) e (7.29) em (7.28) e

dividindo-se ambos os membros por bh obtém-se:
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Nd As As
b_ﬁ = O85de [l - E ] + E 052 (731)
Fazendo
As
= (7.32)
vem
Nd
oh - O,85fCd (1-p) + p Iy (7.33)
Assim,
N
d
— - 0,85f
bh ! cd
P = G .- 0,85F (7.34)
s2 cd

Conhecida a taxa de armadura p, determina-se a

drea da armadura AS, através da expressao (7.32) onde

A_=pbh (7.35)

7.7.2. CALCULO A FLEXO-COMPRESSAO

O calculo a flexo-compressdo pode ser feito
através de Abacos onde se entra com os esforgos
adimensionais de céalculo Vg € By T Hyg t Hyy € obtendo-se
a taxa de armadura A, ou através de diagramas de interagdo
(ud, vd), obtidos com o emprego do pilar padrdo; observa-se
que neste caso, na situag¢do de calculo ndo se deve levar em
consideragdo a excentricidade de segunda ordem, uma vez que

a mesma j& é considerada no método de calculo empregado.
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7.7.3. CALCULO DA ARMADURA TRANSVERSAL

Os pilares pertencentes as estruturas de
contraventamento estardo sujeitos também a esforco cortante,
fazendo-se necessdria a determinacdo da armadura transversal
que devera resistir a tal esforco.

A determinacdo da armadura transversal é feita de

acordo com a teoria cléssica de Morsch e é obrigatdéria

quando:
d,min <V q v d,u (7.36)
onde
d min - forca cortante minima para que se tenha taxa de
armadura transversal maior ou igual a taxa minima;
Vd = forca cortante de célculo;
Vi, = forga cortante dltima.

a) Determinagdo da forga cortante dltima
A NBR-6118 fornece a seguinte expressdo para a

determina¢do da forga cortante dGltima

Vd,u =Tw'ubd (7.37)
onde
L tensdo convencional Gltima de cisalhamento
b = largura da secdo transversal do pilar
d = altura Util da seg¢do transversal

sendo que,

para b = 5h T < 4,5MPa (7.38)

O,BOde

para b > 5h T o O,30fC < 4,5MPa (7.39)

d
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a = 0,5 se h < 15cm

1 h
o =3+ 30 se 15 < h < 60cm
o =1 se h = 60cm

b) Determinagdo da forga cortante minima

Analogamente, a expressdo que fornece a forca

cortante minima é dada por:

T .
wd,min

onde :

T .
d,min

0

W,min

= tensdo de cisalhamento correspondente a V

Vd,min wd,min

d,min

O valor de 7 . & obtido por
wd,min

T . + T
d,min c

de,minz 1,15 (7.41)

= tensdo de cisalhamento relativa a taxa minima da
armadura transversal;

= tensdo de cisalhamento, referente ao concreto.

O valor de Ty min é calculado por:

=p f (7.42)

T . .
d,min Ww,min yd

0,25% para ag¢o CA-25 e CA-32 e Py min = 0,14% para

ago CA-40, CA-50 e CA-60 com fyd < 435 MPa.

O valor de T, € dado por:
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T = wl Vi (7.43)

cd

sendo que na flexo-compressao wl é dado por:

d,max

c)

]

M
V. = 0,15 |1 + —>— (7.44)
1 M
d,max
momento  fletor na segdo transversal mais
solicitada a flexdo no trecho considerado;

valor do momento fletor que anula a tensdo normal

na borda menos comprimida;

Para se¢des retangulares o valor de Mo é dado por

M = —— (7.45)

altura da segdo transversal do pilar;

forca normal de célculo obtida em fungdo dos efeitos de

e Nq calculadas com o coeficiente de ponderagdo

d 7

Ye = 0,9.

Calculo da armadura transversal

Verificada a condigdo da expressdo 7.36, efetua-se

a determinacdo da armadura transversal pela expressdo 7.46,

que fornece a &rea de um ramo dos estribos por metro de

comprimento.

a = 100p (b em cm) (7.46)

b
SwW W on

n = nimero de ramos dos estribos.

A taxa de armadura [ é dada por

Tq
pw = f—— (7.47)
yd

138



com f < 435 MPa e
yd

Tod = tensdo convencional de cisalhamento de cdlculo.

O valor de T, é obtido por:

d

<

d

de = -b-— (748)

o valor de T, é obtido pela expressdo (7.43).

7.8- RESISTENCIA A0 FOGO

No dimensionamento dos pilares, além de se
satisfazer as exigéncias de calculo, deve-se verificar os
requisitos da NBR-6118 e da NB-503/77: EXIGENCIAS
PARTICULARES DAS OBRAS DE CONCRETO ARMADO E PROTENDIDO EM
RELACAO A RESISTENCIA AO FOGO.

Considerando a ag¢do do fogo sobre as estruturas,

devem ser analisados os aspectos gque se seguem.

7.8.1- CLASSIFICACKO DOS INCENDIOS SEGUNDO A NB-503
Os procedimentos para classificagdo dos incéndios

sdo os seguintes:

a) admitir para o poder calorifero da madeira o valor de
4500kcal/kg;

b) transformar os materiais combustiveis da edificag¢doc num
equivalente de madeira, considerando o poder calorifero e

a quantidade desses materiais;

c¢) admitir a correlagdo entre o potencial calorifero
equivalente em madeira e a duragdo do incéndio segundo
a tabela 7.2.
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TABELA 7.2 - Correlagdo entre o potencial calorifero

equivalente em madeira e a duracdo do

incéndio
pgtencial .calo— duragdo do incéndio| representacdo simbo-
rlfeyo equiv. gm (minutos) lica
madeira (kg/m") (classificagdo)
30 60 F 60
60 120 F 120
950 180 F 180
120 240 F 240
OBS.: Para valores intermedidrios do potencial calorifero,

adota-se a durag¢do imediatamente superior.

7.8.2- INCENDIO A SER CONSIDERADO NO PROJETO

a) Para edificios residenciais de altura nd3o superior a 12m,
medida do piso mais baixo ao teto mais alto, pode ser

adotada a durag¢do F 60 para toda a estrutura.

b) Nos edificios em que o potencial calorifero equivalente
ndo excede a 60kg/m2 de madeira, deve o projeto

considerar no minimo as seguintes duracdes:

- Para elementos estruturais essenciais a
resisténcia global da estrutura, tais como pilares e vigas

de transicdo: F 120;

- Para os demais elementos da estrutura: F 60.

c) Nos edificios em que o potencial calorifero equivalente
for maior que 6Okg/m2, em lugar da durac¢do F 120 adota-se
a duracdo indicada na tabela 7.2, e a duragdo
imediatamente inferior em lugar da durag¢do F 60 para os

elementos estruturails classificados no caso b).
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7.9- DIMENSOES MINIMAS EXIGIDAS PELA NBR-6118

7.9.1- Pegas que ndo suportam lajes-cogumelo

A menor dimensdo dos pilares ndo cintados n3o deve ser
inferior a 1/25 da sua altura livre nem a 20cm, sendo
admitidas as seguintes exce¢des, uma vez tomado ©

coeficiente de ponderagdo igual a 1,8:

a) Pilares de segdao com raio de giragdo ndo menor que 6cm,
compostos de retdngulos (cantoneiras, zés, tés, duplos tés)
cada um dos quais com largura ndo inferior a 10cm nem a 1/15

do seu comprimento;

b) Pilares de se¢do transversal retangular com largura néo
inferior a 12cm e comprimento ndo superior a 60cm, apoiados
no elemento estrutural subjacente em toda a extensdo de sua

base, considerada obrigatoriamente no seu cdlculo a flexdo

oriunda das 1liga¢des com 1lajes e vigas e a flambagem

conjunta dos pilares superpostos.

Os pilares cintados ndo poderdo ter difmetro

inferior a 20cm nem a 1/10 de sua altura livre.

7.9.2- Pegas que suportam lajes-cogumelo
Os pilares ndo cintados ndo poderdc ter menor dimensdo
inferior a 30cm, nem a 1/15 de sua altura livre, nem a 1/20

da distdncia numa certa diregdo entre eixos de pilares.

Os pilares cintados obedecem a mesma regra anterior com
excecdo de que aqui o seu dif@metro ndo podera ser inferior a

1/10 de sua altura livre.

7.10- VALORES EXIGIDOS PELA NB-503
A tabela 7.3 fornece as dimensdes minimas das
pecas estruturais, em fungdo das suas classificag¢des quanto

ao fogo.
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TABELA 7.3 - DimensOes minimas das pecas estruturais

DIMENSGES MINIMAS (CM)
CASOS

F 60| F120| F180 | F240

1.Pilares de se¢do quadrada, intei-
ramente comprimida,expostos ao fogo| 26 30 36 40
em duas ou mais faces.

2.Pilares de se¢do quadrada, intei-
ramente comprimida,expostos ao fogo| 12 16 20 24
em uma so face.

J.Paredes de secdo retangular com
relagdo de lados b/h =5, inteira-| 12 16 20 24
mente comprimida.

4 .Pegas fletidas que ndo possam di-

latar livremente na diregdo 1ongit£ 8 11,5 15 18
dinal.
OBS.: Para pilares com relagdo de lados entre 1 e 5,

interpola-se linearmente entre os valores dos casos 1 e 3.

7.11. COBRIMENTO DAS ARMADURAS (c)
Sua fung¢do é, além de dar boa aderéncia entre o
ago e o concreto, garantir a protegdo das armaduras contra

os ataques de agentes externos.

7.11.1- VALORES EXIGIDOS PELO CEB
a) Pegas interiores protegidas

lcm
a
b) Pegas exteriores ou interiores ndo protegidas

2cm
c = 1,2¢

a
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c) Pegas exteriores sujeitas a grandes intempéries

3cm
c =24 1,25¢
1,5a
onde:
¢ = diametro da armadura a que corresponde a

distancia fixada;

a = dilmetro maximo do agregado.

7.11.2- COBRIMENTOS MINIMOS SEGUNDO A NBR-6118

a) Concreto revestido com argamassa de pelo menos lcm de

espessura

No interior de edificios: c¢

1,5cm

Ao ar livre: ¢ = 2¢cm

b) Concreto aparente
No interior de edificiocs: ¢ = 2cm

Ao ar livre: ¢ = 2,5cm

c) Concreto em contato com o solo: ¢ = 3cm

d) Concreto em meio fortemente agressivo: ¢ = 4cm

7.11.3- VALORES EXIGIDOS PELA NB-503
A NB-503 estabelece o cobrimento minimo, conforme

a tabela 7.4.
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TABELA 7.4 - Cobrimento minimo das pe¢as estruturais

COBRIMENTO MiNIMO(CM)

PECAS DE CONCRETO NAO REVESTIDO T 7T risoT 770

PILARES COM SECaO INTEIRAMENTE
COMPRIMIDA 2,5 | 4,5 | 6,0 | 7,0

PEGAS FLETIDAS QUE NAO POSSAM
DILATAR LIVREMENTE NA DIREGAO 2,5 4,0 5,0 6,0
LONGITUDINAL

PAREDES 1,5 3,0 4,5 —

OBS.: a) Permitem-se descontos de 1,0cm do cobrimento, para
cada 1,5cm de revestimento de argamassa de cal e

areia;

b) Permitem-se descontos de 1,0cm de cobrimento, para

cada 0,4cm de revestimento de gesso ou fibras de

amianto, ou de argamassa de vermiculite.

7.12- ARMADURAS LONGITUDINAIS

7.12.1. ARMADURAS MAXIMAS E MINIMAS

De acordo com a NBR-6118, as porcentagens das
armaduras longitudinais devem ser no minimo 0,8% e no maximo
6% da secdo do pilar, admitindo-se o minimo de 0,5% quando A
s 30.

OBS.: O mdximo de 6% inclui o trecho de emenda por
traspasse.

Para paredes com secgdo efetiva AC superior a

ef

secdo calculada AC c e relagcdo b = 6h, tem-se:

al
. = 0,4% A (7.49)
s, min c,cal
. = 0,2% A (7.50)
s,min c,ef
. = 0,1% A (7.51)
s,min por face c,ef
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Para paredes com relacdo 5h < b < 6h deve-se
interpolar linearmente entre os valores recomendados para

pilares e paredes.

7.12.2- ESPACAMENTOS
A NBR-6118 fixa a distancia maxima de 40cm entre

as barras da armadura longitudunal.

As barras devem estar situadas nas quinas dos
estribos, evitando, assim, a flambagem da armadura. E
permitida a colocagdo de barras longitudinais fora das

quinas, desde que ndo distem da mesma mais de 20¢t, sendo ¢t
o didmetro do estribo. Exige-se ainda que haja no maximo
duas barras longitudinais fora das quinas dos estribos, num
trecho de 40cm.

O espagamento livre minimo serd o maior entre:

2cm, ¢£ e 1,2d sendo ¢2 o dif@metro da armadura

agregado’

longitudinal e d o didmetro maximo do agregado.

agregado

As recomenda¢des da NBR-6118 sdo atendidas, na
pratica, subdividindo-se os estribos como mostra a fig. 7.11
e colocando-se entre as quinas barras longitudinais que

obedegam as distdncias limites acima determinadas.

7.12.3- DIAMETRO DAS BARRAS
O didmetro minimo estabelecido pela NBR-6118 para

a armadura longitudinal & ¢2 = 10mm.

7.12.4- COMPRIMENTO DOS TRASPASSES

O comprimento dos traspasses, Bb, dado pela
expressdo:
¢, .E
¢, = —~§———X§—— (7.52)
< Tpu
onde:
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7, = 0,9/ f para agos encruados (7.53)

bu cd

a frio (Classe B)
0, (7.54)
bu ! cd para acgos laminados '

a quente (Classe A)

7.13- ARMADURAS TRANSVERSAIS

7.13.1- DIAMETROS MINIMOS

O CEB estabelece como diidmetro minimo o valor de

O,25¢£, ndo podendo ser menor que Smm. A NBR-6118 apresenta

apenas o diametro minimo de Smm.

7.13.2- ESPACAMENTOS

A NBR-6118 exige como espag¢amento madximo o menor
dos valores:

- 30cm;

- menor dimensdo externa da segdo da pecga;

21¢2 e 34O¢§/¢2 para ago CA-25 e CA-32;

- 12¢e e 19O¢>§/¢>2 para a¢o CA-40, CA-50 e CA-60.
7.13.3- ARRANJOS BASICOS DOS ESTRIBOS
Mostra-se na figura 7.11 os arranjos que podem ser

feitos para satisfazer as exigéncias da NBR-6118 no que diz

respeito ao espagamento das armaduras longitudinais.
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a)

b)

c)

e)

f)

N\
. * ¢ o/ Ti0,5¢cm
g 9
2 e ) o 10,5¢m
38cm 40¢m 38cm
204
|
! ] K&
| S ) W
Zogt1//~ﬁ\\\set g Detalhe A
F® w estribo
/ \_borro
20 estribo longitudinal
o R A suplementqr
D
ZO(Zt ! zogt )

Det. A

Figura 7.11 - Arranjos basicos dos estribos
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CAPITULO VIII

APLICAGOES

8.1- APRESENTAGAO

O presente capitulo foi desenvolvido tomando-se
como exemplo o edificio Porto do Sol, construido em Sdo
Carlos, SP, cujo projeto estrutural é de autoria do Eng.
Marco AntSnio Nagliati. Esse edificio é& composto de 1
subsolo, 1 pavimento térreo, 1 mezanino e 12 pavimentos-
tipo, cujas plantas sdo dadas nas figuras 8.1 a 8.4
respectivamente. A altura do edificio & de 4.275cm e foram

utilizados concreto C 18 e ago CA-50A.
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8.2- PRE-DIMENSIONAMENTO

Considerando os dispostos no Capitulo II, tem-se

as areas de influéncia dos pilares como mostrado na fig.

8.5. Assim,

By

13

A14

A15

1,65x2,65

1,65x6,30

1,65x4,80

4,30x2,65

4,30x6,30

4,30x4,80

2,65x2,65

2,65x6,30

2,65x4,80

A tensdo ideal

2.2, vale

0]

id

_ 0,85x1,8

1,4

- 4,370
+ 4,90x1,00 + ELQQ%ELQQ - 15,800’
 200%1,00 g 452
2
- 11,40m°
= 27,090
- 20, 64h
= 7,O2m2
+ 3,05x1,00 + ELQQ%ELQQ = 20,25m2
+ 1,00x1,75 + 1,00x0,45 = l4,92m2

de calculo, obtida pela expressido

+ 0,02x42 = l,93kN/cm2

As Areas das sec¢des transversails dos pilares sao

obtidas pela

adotando-se uma carga uniformemente distribuida p = 1,0x10

kN/cmZ.

expressao

2.1, como se indica a seguir,
3

0O nlmero de andares &€ n = 15 e os valores de @« sao

dados na tabela 2.1

(pdgina 16) .
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PILAR P13

o = 2,50
7 A =

) cl3

Al = 70.200cm

PILAR P14

o = 2,20 A _
) cld

Al = 202.500cm

PILAR P15

o = 2,20
) AclS—

A, = 149.200cm

2,50x70.200x15,7x10"

3

1,93

_ 2,20x202.500x15,7x10°

3

1,93

_2,20x149.200x15,7x10

3

1,93

= 1.430cm’

= 3.625cm°

= 2.670cm

Logo, as se¢des transversais dos pilares, adotadas

em fungdo do pré-dimensionamento,

8.1.

sdo as indicadas na tabela

TABELA 8.1- Dimensdes relativas ao pré-dimensionamento

PILAR | SEGCAO TRANSVERSAL (cm) AREA (cm?)
Pl 20x 50 1.000
P2 30x 95 2.850
P3 20x 80 1.600
P7 20x100 2.000
P8 30x130 3.900
P9 25x120 3.000
P13 20x 75 1.500
P14 30x120 3.600
P15 25x110 2.750
As dimensdes definitivas, obtidas no

estrutural, estdo indicadas na tabela 8.2.
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TABELA 8.2~ Dimensdes definitivas

PILAR | SECKO TRANSVERSAL (cm) | AREA (cm?)
P1 20x100 2.000
P2 30x100 3.000
P3 20x100 2.000
P7 30x100 3,000
P8 25x120 3.000
P9 25x120 3.000
P13 20x100 2.000
P14 30x120 3.600
P15 25x 120 3.000

A comparagdo dos dois resultados permite concluir que

o0 pré-dimensionamento por Aareas de influéncia é valido no
sentido de fornecer ao engenheiro subsidios que o auxiliem
na determina¢do das se¢les transversais dos pilares, nido
fornecendo solu¢des definitivas. A diferenca verificada foi,
em termos gerails, de 22% para menos, em relacdo ao
dimensionamento, e deve-se aos seguintesg fatores:

a) Neste pré-dimensionamento ndo se tem a carga real a que o

pilar esta sujeito;
b) Nesta fase de pré-dimensionamento ndo se consideram as

forcas devidas ao vento;

c¢) H& que se fazer, ainda, a avaliagdo da estabilidade
global da edificagdo, o que pode implicar em alteracgdes

das se¢des transversais.

8.3. AVALIAGAO DA ESTABILIDADE GLOBAL

As dimensdes das segdes transversais dog pilares,
dadas no 1tem anterior, sdo constantes do subsolo ao
mezanino, sendo que, para os pilares P2=P5, P7, P8=P11,
P9=P10, P1l4=P17, P15=P1l6 e P12, as dimensdes das segdes
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variam nos pavimentos de acordo com o indicado na tabela
8.3.

TABELA 8.3- Variagdo das dimensdes

PILAR 12 a0 52 | 62 a0 122
P2=D5 25x100 20x100
p7 20x100 20x100
Pg-p11 25x120 20x120
P9=P10 20x120 20x120
P14=P17 | 25x120 20x120
P15xP16 | 20x120 20x120
P12 20x100 20x100

Da figura 8.6, foram escolhidos os pdérticos que

participardo no contraventamento da estrutura e estdo

representados na fig. 8.7.

8.3.1- DIREGAO X
a) Determinag¢do da rigidez equivalente

O deslocamento no topo do edificioc, para cada
diregdo, serd obtido a partir de uma associacdo plana dos
pbérticos de contraventamento, como mostram as figuras 8.8 e

8.9. Esta associagdo consiste em se colocar os pdrticos de

cada direcgdo alinhados e interligados por vigas
indeformaveis a flexdo e & compressdo (inércia e A&rea
elevadas), que representam as lajes existentes. Os vios

dessas vigas sdo iguais as disténcias entre os pdérticos.
Como entre dois pdrticos ndo hd transmissio de momentos,
tais wvigas sdo rotuladas nas extremidades. Feita tal
associacédo, aplica-se uma carga lateral wuniformemente
distribuida, de 10kN/cm ao longo da altura do pdrtico assim

obtido e, através de um programa para pdrticos planos,

obtém-se a flecha a no topo do edificio, na direcdo
considerada. Com tal procedimento, para a direcdo x,
obteve-gse a = 1,87cm.
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PORT IIL

y T PORT IC

Assim, conforme o

Capitulo III, tem-se:

L vav —

que fol visto no item 3.4 do

4
a = at_ ou seja
BET ja,

4
BT, = 12?%'335 = 2,23x10 4 kN, cn?
1
PORT I
T '?2 3 | P4 Fs Pq
Y o
oy "
PORT IX " a PORT X
- Eﬂ P8 b lpg T thlo P P12
- i & g a
S % ol &
5 a ol E
5,90 6, 10 3,50 6,10 5,90 8
3 P14 - P16 #iPw PI:i
L

Pl

Figura 8.7- Pérticos de contraventamento

b) Determinagdo do parametro de instabilidade

A carga vertical do edificio, obtida no calculo,

foi de 24840kN. Assim,

obtém-se

utilizando-se a expressdo 3.1

o - a5 /2B
2,23x10
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Como ak<0,5, desprezam-se, os efeitos globais de

sequnda ordem (ver item 3.4.1d, pagina 28).

8.3.2- DIREGAO Y

Comparando-se as figuras 8.8 e 8.9, verifica-se
que na diregdo y o edificio apresenta maior rigidez, uma vez
que possul maior nimero de pilares de contraventamento e com
inércias bem maiores em relagdo a diregdo x, dispensando,

portanto, a avaliagdo da estabilidade global nesta direcdo.

8.4- QUANTIFICACAO DOS ESFORGOS DE VENTO

Serdo consideradas as etapas que levam a

quantificagdo dos esforgos do vento.

8.4.1- VELOCIDADE BASICA DO VENTO (VO)

Observando-se o grafico da fig. 6.1, verifica-se

que a velocidade béasica do vento para S3o Carlos é Vo=45m/s.

8.4.2- DETERMINACKO DOS FATORES Sl' S2 e S3
a) Fator topografico S1
Dada a posigdo em que o edificio se encontra, o

mesmo se enquadra no caso a) da tabela 6.5, ou seja, Sl=1,0.

b) Fator de rugosidade 82
Uma vez que a maior dimensdo da edificac¢do esta
entre 20 e 50m, tem-se para classe B, utilizando-se a tabela
6.6:

Para h entre 0 a 15m: 82 = 0,83
entre 15 a 30m: 82 = 0,97
> 30m : S, = 1,01
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b) Diregdo y:

-— = = 2,90; %— = = 1,44; 1logo, C = 1,35

[\
~J
~J
o

8.4.6- FORGA DE ARRASTO (Fa)

Na dire¢do da menor dimensdo (direc¢do x), ao nivel

de cada laje, tem-se o esquema estdtico indicado na figura

8.10.
4,70 [F" 4,70
El —»©
AN AANRANRRRRNNY MALLLELALRLNRRRRRY S E
K3§= K, K1§=
WLNPORT. b PORT. IX e X | _PORT. I

R R R
"‘T 6,25 zt 3,15 IT
b

Figura 8.10- Esquema estatico

Utilizando-se a expressdo 6.3, cbtém-se:

a) Para cada laje situada entre 0 e 15m:

Fo= 0,80x8,55x10 *x960x285 = 18, 71kN
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b) Para cada laje situada entre 15 e 30m:

4x96Ox285

F, 0,80x1,17x10 25,57kN

c) Para cada laje situada entre 30 e 40m:

Fa = O,80xl,27x10'4x960x285 = 27,71kN

8.4.7- ESFORGOS SOLICITANTES NOS PORTICOS

Determinam-se a seguir as frag¢des de Fa que 1irdo

solicitar cada um dos pdérticos do esquema estdtico na

direcdo x.

a) Constantes de mola

O cadlculo das constantes de mola de cada pértico,
item 3.2.1. Os

-

é feito como apresentado no capitulo 3,

pbérticos estdo indicados nas figuras 8.11 e 8.12.

H=l
1/ / [/ /
[ [ / / [
[ / [ [ /
/ / / / |
[ | [ 1]
I ! I |
|
Pl P PRLRL RK Pl
% 5,90 + 6,0 350 | 610 + 5,90 %

Figura 8.11- Pértico I
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e & Pl PR

5,90

L 5,90 | 15,70 |
1

Figura 8.12- Pértico IX e X

Para o pdrtico I obteve-se,

via computador,

a = 0,335cm; logo a constante de mola k1 vale
H 10

kl —E—W=29,85kN/Cm

Para o pdrtico IX e X, obteve-se a = 0,352cm;
portanto:

10

kZ = m— = 28,37kN/m

Adotando-se o pdrtico II igual ao pdértico I,
resulta:

k3 = kl = 29,85kN/cm

b) Resolugdo do problema hiperestatico
O problema hiperestatico sera

processo dos esforgos.
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Esquema estitico equivalente:

|

ESSSCS OV S OON RN NN AR SAAANAANN

Asnanan T

L £.25

L

315 |

—_—
—

Sistema principal e hiperestédtico:

£ S

Reag¢des no sistema principal:

iy
ot
TO§FO ToﬁFq (0)

JL 9,40 L

v AN
. 6,25 L 315 A

[0.33 ' 1 [0:66 (4
] 9,40 L

- 1

Calculo das deformagdes o:

O,5Fa x 0,34 O,5Fa x 0,66

-2
019 = 55,85 * 59,85 = 1,67x10 "F,
2 2 2
0,34 1 0,66° _ )
4y, = 3585 * 3837 t 35,85 - >/ 37x10

Equag¢do de compatibilidade:

1,67x10’2Fa + 5,37x10_2 X. =0
X. = -0,32F
1 a
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c) Esforgos solicitantes

Por considerac¢des isostdticas, obtém-se

R3 = O,38Fa R1 = O,3OFa
ou seja, os pdérticos II, IX e X e pdrtico I absorvenm,
respectivamente, 38%, 32% e 30% do esforco de vento na
direg¢do x. Assim, para o pdrtico I, tem-se a quantificacdo
do esforgo de vento na fachada, considerada como mostra a
figura 8.13.

831

\J

fﬁ

'

561

Fl

561

[

Pl P2 P3| M

&
13

Figura 8.13- Esforgos de vento (em kN)
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De acordo com o que foi apresentado no item 6.8.4

do Capitulo VI, deve-se ainda considerar a excentricidade

&, = 0,075b = 0,075x960 = 72cm

e os esforgos de torgdo oriundos, absorvidos também pelos
porticos da direc¢do y, devidamente quantificados.

Na diregdo y procede-se analogamente a direcio x,
usando-se o coeficiente de arrasto e o esquema estatico

pertinentes dquela direcdo.

8.5- COMBINAGAO DAS AGOES

Seja combinar as a¢des atuantes no pilar P7, onde,

do calculo feito, ao nivel do mezanino, obteve-se os

sequintes esforgos:

forgca normal devida as a¢des permanentes: 1.934,2kN;
forga normal devida as ag¢des varidveis de utilizacgdo:
349,4kN;

forga normal de vento na direcgdo x: 61,4kN;

forgca normal do vento na diregdo y: 221, 5kN;

momento fletor na base, devido ao vento na diregdo x:
620kN.cm;

momento fletor na base, devido ao vento na diregdo vy:
18.300kN.cm;

momento fletor no topo, devido ao vento na diregdo x:
-400kN.cm;

momento fletor no topo, devido ao vento na diregdo v:

-9.000kN.cm;

A escolha deste pilar como exemplo foi feita tendo
em vista que neste nivel o referido pilar possui, na direcgdo
X, pé direito duplo, verificando-se tratar, nesta diregéo,
de um pilar esbelto.

As combinag¢des a serem feitas sdo as combinagdes

Gltimas normais e combinagdes Gltimas especiais.
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8.5.1- DIREGAO X

a) Combina¢des Ultimas normais

Utilizando-se a expressdo 6.4 e os devidos

coeficientes de ponderacdo do item 6.10.4, obtém-se:

Nd = 1,4x1.934,20 + 1,4x349,4 = 3.197kN

Mld,1n1c1a1 =0

b) Combinag¢des Ultimas especiais

Considerando-se, primeiramente, a acdo variavel de

utilizagdo como principal, tem-se:

Nd =1,3x1.934,20 + 1,2[349,4+0,6x61,4] = 2.977,9kN

base

. . ..=1,30x0 + 1,2[0+40,6x620] = 450kN.cm
1d,inicial

MEOPO _ 1 30x0 + 1,2[0+0,6x (-400)] =-290kN.cm
1d,inicial

Em seguida, considerando-se a ac¢do do vento como
principal, resulta:

Nd = 1,3x1.934,2 + 1,20([61,4+0,2x349,4] = 2.672kN

base — _ 9 30x0 + 1,2[620+0,2x0] = 740kN.cm
1d,inicial

topo

L = 1,30x0 + 1,2[(-400)+0,2x0] = -480kN.cm
1d,inicial

8.5.2- DIRECAO Y

a) Combinagdes dltimas normais

Nd = 1,4x1.934,2 + 1,4x349,4 = 3.197kN

Mld = 0
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b) Combinagdes Gltimas especiais

Primeiramente, considerando-se a acdo varidvel de

utilizagdo como principal, tem-se:

Nd= 1,3x1.934,2 + 1,2[349,4+0,6x221,5) = 3.093,2kN

base

1d inicial= 1/30x0+1,2[0+0,6x18.300]= 13.180kN.cm
topo = 1,30x0+1,2[040,6(-9.000)]=-6.480kN.cm
1d,inicial ! ! ! ’ oo '

Em seguida, considerando-se a a¢do de vento como

principal, resulta:

Nd = 1,3x1.934,2 + 1,2([221,5+0,2x349,4]= 2.864,1kN

base

1d inicial™ 1,3x0+1,2[18.300+40,2x0]= 21.960kN.cm

topo

L. =1,30x0+1,2[(-9.000)+0,2x0]=-10.800KkN.cm
1d,inicial

8.5.3- SITUAGOES CRITICAS

Analisando-se os esforgcos obtidos, tem-se as

situagdes de céalculo indicadas na tabela 8.4.

TABELA 8.4- Situag¢des de calculo

COMBINAGOES DIRECAO X DIREGCAO Y
base |, topo base topo
Ny Mg M 4 Ny Mg M4
kN kKN.cm{kN.cm kN kKN.cm| kN.cm
12 situacdo|3.197 0 0 |3.197 0 0

22 situagdo{2.977,9| 450 |-290 |3.093,2{13.180|- 6.480

34 situagdo}2.672 740 [-480 |2.864,1}121.960(-10.800

A situagdo critica, em cada diregdo, sera aquela
que exliglrs malor taxa de armadura; esta determinagdo &

feita no dimensionamento do pilar.
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8.6- DIMENSIONAMENTO

Seja dimensionar o pilar P7, ao nivel do mezanino,

sendo dados:

segao transversal do pilar: 25x100

comprimento de flambagem direcdo x: Ee = 600cm
comprimento de flambagem direcdo y: Be = 300cm
ago CA-50A; concreto fCk = 18MPa; Ac = 25000m2
f = 12,8MPa f = 434,8MPa

cd yd

esforgos solicitantes na Tabela 8.4.
Dos esforgos caracteristicos apresentados no item
8.5, pode-se constatar que, para efeito do dimensionamento,
a viga V406 foi considerada biapoiada, hipdtese esta

assumida no escritdério de engenharia e aqui mantida, para

efeito de compatibilidade nos resultados do dimensionamento.

8.6.1- DIMENSIONAMENTO NA DIREGAO x

Determinag¢do do indice de esbeltez:

¢
e 600 12
A o= T~ =35 = 83,14

Como A>40, devem ser consideradas as deformacdes.

a . ~ N . -
a) 1 situacgdo [Nd = 3.197kN; Mld,inicia] = O]

Pelo fato de ndo haver momento fletor inicial
nesta situagdo, fica garantido que a segdo critica do pilar

-

€ a intermedidria. Nessa diregdo, as grandezas envolvidas
sdo:
Excentricidade acidental:

h h 25 _
e, =35 2 2cm; 35 - 30 ° 0,83cm; logo, e, = 2cm
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Excentricidade suplementar:

e = [eig + ea] [exp [N—Eljﬁ%%;; - l]]

cr

EC = O,9x66OOVfck+3,5 =0,9x6600vV 18+3,5 =27.543MPa
I = bh3 N lOOx253 - 130.208 4
=127 T2 = -£vscm
Ncr _ 10x2.754x;30.208 = 9. 962kN
600
Ngd = 1,4x1.934,20 = 2.708kN
e. = (O+2)[ exp [ 9.92232?388 1 ]] = 0,84cm

Assim, a excentricidade total de primeira ordem

sera:

e, = e + eC =2 + 0,84 = 2,84cm

Esforgos adimensionais e esbeltez relativa:

, o d__3.197 . o
d ~ A f ~ 2500x1,28 =~
c cd
My _ _3.197x2,84 _ . .4
F1¢ = AR £_, ~ 2500x25x1,28 ~ ¢
c cd
2
e 600
R - 25 = 2°
; Entrando-se com estes dados no diagrama da figura

5.12, obtém-se w = 0,95, resultando:

174



0,95x2500x1,28 2
As = 13,48 = 69,92cm

b) 22 situacdo

topo _
N =2.977,9kN; M35 . 4sokN.cm; Mid.iniciar= 290kN.cm
1d,inicial
Para esta situagdo, as grandezas envolvidas s3o
dadas a seguir.

Excentricidade inicial:

base 450 _ . topo  -290
e'i = 2—9..'7-7,—9 = O,lSCm, e_i = W = —O,lOcm

Como estes valores sdo pequenos, em relac¢do & excentricidade
de segunda ordem, a verificagdo serd feita apenas para a

se¢do intermedidria.

int
ei = O,6e1.A + O,4e1.B = O,4e1.A
int
eC = 0,6x0,15 - 0,4x0,10 = 0,05cm
O,4e1.A = 0,4x0,15 = 0,06
Logo,
e1nt = 0,06cm

;
Excentricidade acidental:

e = 2¢cm
a

Excentricidade suplementar:

Ngd = 1,3x1.934,20 = 2.514,5kN
2x2.514,5 _
e. = (0,06+2)[exp [9.962—2.514,5 1] = 0,79cm
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Excentricidade total de primeira ordem:

e1 =2+ 0,06 + 0,79 = 2,85cm

Esforcos adimensionais:

2.977,9
4 = 28500x1,28 - 093

_2.977,9x2,85 _
H1d ~ 2500x25x1,28

0,11

Do diagrama da fig. 5.14, obtém-se w = 0,90, ou

seja,

0,90x2500x1,28 2
AS = i3 48 = 66,24cm

c) 32 situagdo

topo

N = 2.672kN; MP3S® _ 740KkN.cm; M1d_1n1c1a1=‘48OkN~Cm]
d 1d,inicial

Para esta situa¢do, a grandezas envolvidas si3o

dadas a seguir.

Excentricidade inicial:

base 740 topo -480
e = e, =

i = 3,675 = 0.28cm = 3.¢g73 = 0.18cm

Segdo intermediaria:

e:”t = 0,6x0,28 - 0,4x0,18 = 0,10cm
O,4e1.A = 0,4x0,28 = 0,11lcm

logo,
int

= 0,1lcm
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critica.

Excentricidade acidental:

e = 2Cm
a

Excentricidade suplementar:

Ngd = 1,3x1.934,20 = 2.514,5kN

e, = (0,11+2)[exp (9.922?é?éié?5 1| = 0,78cm
Excentricidade total de primeira ordem:

e1 =2 + 0,11 + 0,78 = 2,89cm

Esforgos adimensionais:

vy = 55%5?%%§§ - 0,84

ST 2§é§Z§§fi?§a = 0,10

Do mesmo diagrama obtém-se w = 0,75, ou seja

A = 0,75x2500x1,28 - 55,2Ocm2

s 43,48

Assim, para a diregdo x, a primeira situacdo é a

8.6.2- DIMENSIONAMENTO NA DIRECAO Y

Determinag¢do do indice de esbeltez:

ge 300 v 12

A = T = — 150 = 10,40
Como A<40, dispensa-se a consideracdo
deformagdes.
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a) 12 situagdo |N, = 3.197kN; M =

d 1d,inicial

Excentricidade a considerar:

0

a

anica

excentricidade a ser <considerada é a excentricidade

acidental.

e = = — = 3,33cm

Esforcos adimensionais:

3.197
Y4 = Z3500x1.28 - 100

3.197x3,33
4 = Z500x100x1,28 - 2003

Com estes valores calculados, no

(Venturini, 1987), obtém-se w = 0,25.

b) 22 situacio [Nd = 3.093,2kN; M

l1d,inicial

abaco

Para excentricidade acidental na diregdo y:

)]
Il

3,33cm

3.093,20 _
V¢ = Zsoox1i.28 - 2027

_ _3.093,20x3,33 + 13.180 _ , 4
Fa = 2500x100x 1,28 = Y

No mesmo abaco do i1tem anterior, obtém-se w=

Para excentricidade acidental na diregdo x:

e = 2cm
a
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v, = 0,97

13.180
by = 2500xT00x1, 28 - 0- 04

3.093,20x2
Px = 2500x25x1,28 - 008

Tem-se, entdo, a situagdo de uma flexdo composta
obliqua; entrando do abaco da pdg. 63 (Venturini e Bortolin,

1992) obtém-se w = 0,44.

a ; 5 - . -
c) 3 situagdo [Nd = 2.864,1KkN; Mld,1n1c1a1 = 21.860kN.cm]

Para excentricidade acidental na direcdo y:

e

3,33¢cm
el

il

2.864,10 _
V¢ = 2500x1,28 - 9/90

_ _2.864,10x3,33 + 21.960 _ , .,
He = 2500x100x 1,28 = Y

Do &baco A-24 (Venturini, 1987), tem-se w = 0,37.

Para excentricidade acidental na direcdo x:

e = 2cm
a
Vd = 0,90
b = 21.960 = 0,07

y ~ 2500x100x1,28

_2.864,10x2
Fx = 2500x25x1, 286

= 0,07
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Do abaco da pégina 63 (Venturini e Bortolin,
1992), obtém-se w = 0,39.
Verifica-se que a situagdo critica para a direcdo

y corresponde a segunda situacdo.

8.6.3- SITUACAO criTICA

Analisando-se as situa¢des criticas para as duas
diregdes, verifica-se que a que prevalece é aquela referente

a primeira situagdo da direg¢do x. Obtém-se, portanto:

AS = 69,92 cm2

Foram adotadas 14¢ 25mm, que correspondem a uma

area efetiva

A = 70 cm
se
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CAPITULO IX

CONCLUSOES

9.1- CONTRIBUIGOES

Ao se concluir este trabalho, verifica-se que
foram dadas ao engenheiro mais informa¢des, que o ajudardo a
projetar estruturas que satisfagam os aspectos relacionados
no Capituloc II, em especial aqueles relativos a economia e
seguranga, uma vez que grande parte dos projetos
desenvolvidos nos escritérios de Engenharia, contém solucgdes
simplificadoras, que resultam, muitas vezes, em um

maior consumo de materiais.

9.2- ANALISE DOS RESULTADOS
Analisando-se o Capitulo VIII constatou-se que:

a) Em relagdo ao dimensionamento do pilar P7, houve uma
economia de 20% em comparag¢do adquele obtido no escritdrio
de Engenharia; ali, adotou-se um critério simplificado de
consideragdo, que consistiu em adotar um coeficiente de
ponderagdo igual a 1,4 para as ac¢des permanentes e

varidveis de wutilizacdo, somando-se a agdao do vento
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b)

c)

d)

e)

multiplicada pelo coeficiente igual a 1,0, pratica comum
nos escritdrios de cédlculo estrutural. O dimensionamento
dai resultante constou de uma segao transversal do pilar

de 30x100cm, com 14 barras de 25mm.

Partindo-se do principio de que a mesma economia seja
verificada para o restante dos pilares, a diferenca do
pré-dimensionamento em relacdo ao dimensionamento diminui
de 22% para 6%, o que permite concluir que o pré-
dimensionamento pelo processo das &reas de influéncia &
um bom processo no auxilio da concepgdo estrutural,

requerendo pequenos ajustes posteriores;

A introdugdo do pardmetro B, igual a 1,4 para pilares de
contraventamento e igual a 1,0 para pilares
contraventados, na equagdo 2.1, sugerida por RODRIGUES
(1992), leva a uma discrepincia ainda maior do pré-
dimensionamento em relac3o ao dimensionamento e por isso
foi ignorado; desejando-se resultados mais precisos,
sugere-se que o pré-dimensionamento seja feito pelo

processo das rea¢des das vigas;

Na avaliagdo da estabilidade global, diregdo x, apesar de
haver maior nimero de filas de pilares, o edificio é
menos rigido; isto permite concluir que os efeitos de
vento nesta diregdo devem ser devidamente quantificados.
A atual NBR-6118 & falha neste sentido, pois induz & nido
consideragdo do vento em situacdes em gque © mesmo ndo

pode ser ignorado;

Quanto ao estudo dos efeitos do vento, mesmo que a
estrutura de um edificio seja simétrica nas duas
diregdes, deve-se considerar o vento agindo em todas as
fachadas, uma vez que, numa mesma direg¢do, mas em
sentidos opostos, o vento pode ser considerado de baixa
ou de alta turbuléncia, modificando, assim, as cargas de

vento para cada sentido de atuacdo do mesmo;
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£f) A consideragdo das excentricidades devidas a obliquidade
do vento ou aos efeitos de vizinhanga, leva a esforcos
nas duas diregdes principais da edificacdo, recaindo o
calculo dos pilares de contraventamento na flex3o

obliqua, independentemente de sua posicio na estrutura;

g) Dos critérios de combinagdo das agdes, surgem pelo menos
seis situagdes de calculo para os pilares de
contraventamento, o que aumenta consideravelmente os

calculos a serem realizados;

h) Devido ao grande trabalho verificado no cilculo dos

pilares de contraventamento, alguns autores recomendam
ndo se utilizar todos os pilares no contraventamento da
estrutura, ou entdo, que os sistemas de contraventamento
sejam compostos por elementos rigidos (pilares-parede
e/ou nicleos estruturais); tal idéia tende a desaparecer,
uma vez que a consideragdo de todos os elementos
verticais no contraventamento representa melhor o
comportamento real da estrutura. Com o avanco da

informatica, reduz-se o trabalho de cilculo.

9.3- PROSSEGUIMENTO

Como continuidade do trabalho aqui feito, pode-se
fazer estudos no sentido de melhor adequar o pré-
dimensionamento por &reas de influéncia. No que diz respeito
a estabilidade global, avaliar, em termos de economia e
eficiéncia, a adogdo de sistemas rigidos de contraventamento
(pilares-parede e nicleos estruturais) no lugar dos pdrticos
planos. Fazer um estudo das estruturas flexiveis (ndo
contraventadas) , apresentando-se oS procedimentos para
calculo dos pilares e os processos de consideracdo dos
efeitos globais de segunda ordem. Quanto & acdo do vento,

pode-se estudar as estruturas sensiveis aos efeitos
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dindmicos e as formas de quantificagdo destes efeitos;

apresentar os métodos de quantificacio dos efeitos de vento
quando de consideram as excentricidades devidas &
obliquidade do vento e aos efeitos de vizinhanga. O mesmo
estudo pode ser feito para os elementos horizontais da

estrutura (vigas e lajes). Finalmente, pode-se comparar o

trabalho aqui realizado com as prescricdes da nova NB-1/93,

ora em fase de projeto.
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