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RESUMO

AUFIERL F.A. Diretrizes para o Dimensionamento e Detalhamento de Pilares de Ldificios
em Concreto Armado. Sio Carlos, 1997 146p. Dissertagdo (Mestrado) - Escola de

Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sio Paulo.

Este trabalho tem o objetivo de transmitir aos Engenheiros de Estruturas o
conhecimento teérico necessario para o dimensionamento e detalhamento de pilares usuais
de edificios em concreto armado.

A definigdo das posigdes dos pilares em uma estrutura, bem como uma
estimativa da segdo transversal dos mesmos sdo abordadas neste trabalho.

O estudo da estabilidade global, realizado no Capitulo 3, nos permite avaliar
s¢ 0s deslocamentos ocorridos na estrutura em fungdo das agBes horizontais e verticais,
geram esforgos de segunda ordem consideraveis ou ndo.

A instabilidade de pilares sera comentada no Capitulo 5, bem como o0s
Métodos desenvolvidos para avaliar se um determinado pilar € estavel ou instavel.

O detalhamento de pilares segundo as prescrigtes do Texto Base para a
revisio da NBR - 6118/78, bem como o desenvolvimento de exemplos de dimensionamento

de pilares estdo contidos neste trabalho nos Capitulos 7 e 8, respectivamente.

Palavras - chave: Pilares em concreto armado - Estabilidade
global - Dimensionamento de pilares -

Detalhamento de pilares.
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ABSTRACT

AUFIERI, F.A Directions for Design and Detail of Columns in Reihforced Concrete
Butldings. Sio Carlos, 1997. 146p. Dissertation (M.S. Degree) - Escola de Engenharia de

Sdo Carlos, Universidade de Sao Paulo.

The objective of this work is to transmit to the structural engineers the
necessary theoretical knowledge for the design. and detail of usual columns in reinforced

concrete buildings.

The definition of the columns positions in the structure, as well as an estimate
of their cross section will be explained in this work.

The global stability study, described in chapter 3, allows us to evaluate
whether the deformations ocurred in the structure due to horizontal and vertical actions,
cause considerable second order strength or not.

The columns instability will be commented in chapter 5, as well as the
methods developed to evaluate whether a specific column is stable or instable.

The columns detail as prescribed in the Basic Text for the Revision of NBR -

6118/78, and also the development of examples for columns design are in chapter 7 and 8,

respectively.

Key - words: Reinforced concrete columns - Global
stability - Columns design - Columns

detailing,



CAPITULO 1: INTRODUCAO

Pilares sio elementos lineares constituintes da estrutura, submetidos
predominantemente a esforgos axiais de compressio.

Em edificios residenciais ou comerciais, os pilares e vigas formam porticos espaciais
que s3o responsaveis por absorver os esforcos verticais e horizontais atuantes na estrutura.

As lajes transferem as acdes, que atuam normal ao seu plano, as vigas nas quais estio
apoiadas que, por sua vez, as transmitem aos pilares. Os carregamentos horizontais, devidos
a acdo do vento, sdo transmitidos aos porticos através das alvenarias de fechamento. As
acdes horizontais sdo distribuidas entre os pilares pelo efeito de diafragma realizado pelas
lajes.

Feito o levantamento das a¢des atuantes em uma determinada estrutura, os esfor¢os
atuantes nos pilares, ou seja, forca normal (Ny), cortantes (Vi e Vi,) ¢ momentos fletores
(Mix € Myy) sdo determinados através da Estitica das Estruturas.

A NBR - 6118/78 permite, para a obtengdo dos esforgos nos pilares de uma maneira
simplificada, que o pértico seja substituido por uma viga continua, desde que algumas
considera¢des sejam feitas:

- esta simplificagdo ndo ¢ valida para esfor¢os horizontais;

- nos pilares de extremidade, deverz ser considerado que atue no pilar um
momento fletor proporcional as rigidezes da viga e dos pilares que concorrem
para a ligacio.

O pré-dimensionamento das segOes transversais dos pilares, pode ser feito de uma
maneira simples, utilizando o processo das areas de influéncia. Este processo consiste em
dividir os pavimentos em areas de acordo com as posicdes dos pilares, com 1850, as ag¢des
atuantes em cada area sio absorvidas pelo pilar correspondente.

De acordo com a posicio dos pilares na estrutura, eles sio classificados em pilar
interno, de extremidade ou de canto. Os pilares internos ou intermediarios sdo submetidos a
compressdo centrada, visto que, as excentricidades de forma podem ser desprezadas. Os
pilares de extremidade, por sua vez, estdo submetidos a flexio normal composta, pois além

da forga axial de compressio existe o momento fletor decorrente da ligacio da viga com o



pilar. E finalmente, os pilares de canto estiio submetidos a uma flexdo obliqua composta,
visto que, existe a forca normal de compressdo e os momentos fletores nas duas diregdes.

Os pilares podem ser subdivididos, também, de acordo com a esbeltez que
apresentam.  Quando o seu indice de esbeltez (A) for menor ou igual a 40, tém-se os
chamados pilares curtos, ou seja, ndo ha a necessidade da consideragio das excentricidades
de segunda ordem locais. Se 40 < ) < 80, os pilares sio chamados de medianamente
esbeltos e a consideragio dos esforgos de segunda ordem locais se faz necessirio. O pilar
com A > 80, é chamado de esbelto ¢ deve-se considerar no seu dimensionamento os esforgos

adicionais provocados pela fluéncia. No presente trabalho, os pilares estudados terio um

indice de esbeltez no maximo igual a 140.

I.1. OBJETIVO

Este trabalho tem como meta, discutir os assuntos importantes que um profissional
da area de estruturas deve se ater ao efetuar o dimensionamento de pilares usuais de

edificios em concreto armado.

De uma maneira sucinta, o processo para dimensionar um pilar em concreto armado,
segue as seguintes etapas:
- definigio da forma da estrutura e pré - dimensionamento de pilares;
- estabilidade global do edificio;
- agdes a considerar em uma estrutura;
- estado limite Gltimo de instabilidade;
- excentricidades das a¢ées nos pilares de acordo com a posigdo dos mesmos
na estrutura e de sua esbeltez;
- estado limite ultimo de ruina;
- detalhamento das armaduras dos pilares.
Este trabalho apresenta como novidade, o estudo do desaprumo aplicado ao
dimensionamento de pilares de acordo com as prescrigdes estabelecidas no Texto Base para
revisio da NBR - 6118 de novembro de 1992, Além disso, toda a teoria referente ao

detalhamento de pilares ¢ baseada também nas determinagdes especificadas no Texto Base

acima mencionado.



Outra meta deste trabalho, foi estabelecer um roteiro detalhado de todas as etapas
importantes no dimensionamento e detalhamento de pilares em concreto armado, afim de

que alunos de graduagdo em Engenharia Civil possam recorrer para esclarecer eventuais
davidas.



CAPITULO 2: ESCOLHA DA FORMA DA

ESTRUTURA E PRE-DIMENSIONAMENTO DE
PILARES

2.1. ASPECTOS GERAIS

Geralmente os edificios residenciais ou comerciais sio constituidos pelos seguintes
pavimentos: sub-solo, térreo, pavimento-tipo e cobertura. Nesta divisdo, a drea destinada as
garagens se situa, geralmente, no sub-solo, podendo este apresentar mais de um pavimento.

O pavimento térreo € utilizado para recep¢do, sala de jogos, piscina, salio de festas e
tambem, eventualmente, pode apresentar garagens. Os pavimentos-tipo sdo destinados aos
apartamentos e acima da cobertura encontram-se a casa de maquinas e caixa d’agua elevada.
Vale lembrar que a divisdo apresentada acima ¢ o que ocorre na maioria das vezes porém,

pode perfeitamente ser alterada de acordo com o projeto arquitetdnico proposto.

2.2. DETERMINACAO DA FORMA DA ESTRUTURA

A determinag¢io da forma de uma estrutura deve ser desenvolvida, procurando-se
seguir o projeto arquiteténico. Sendo assim, o engenheiro calculista deve, na fase de ante-
projeto, levantar todos os detalhes arquitetdnicos que possam ser Uteis na determinagdo da
modulagdo dos pavimentos. Além do projeto arquitetérico, existem outros projetos
(instalagGes hidraulicas, elétricas, ar-condicionado, etc.) que devem tambénr ser analisados e
discutidos a fim de se obter a forma definitiva da estrutura.

A forma da estrutura esta diretamente ligada 2 algumas dimensdes econdmicas que o
engenheiro deve respeitar, quando possivel, na distribuigdo dos pilares e por consequéncia a

defini¢do das vigas e lajes.

CEOTTO[1985] traz algumas indicagdes de areas e espagamentos econdmicos que

facilitam a modulacio da estrutura,

Os pilares devem estar posicionados na estrutura de maneira que os eixos entre

pilares adjacentes se situem entre os limites de 4,5 ma 5,5 m, quando possivel.



A area de influéncia econdmica por pilar, deve resultar entre 15 m® a 20 m? por
pavimento. As taxas de armadura econdmica devem se situar entre 2% e 3% , o consumo de
ago deve estar situado entre 130 kg/m® a 220 kg/m’ no pavimento mais solicitado.

Quando a prumada de pilares de um determinado pavimento, interferir com o
pavimento inferior, deve-se prever uma estrutura de transi¢do a fim de que os esfor¢os sejam
desviados e, consequentemente, absorvidos por pilares em outras posigdes.

Nos edificios usuais as areas destinadas aos elevadores e escadas sio comuns em
todos os pavimentos, sendo assim, nessas regides posicionam-se pilares com grande rigidez,
com a fungdo de colaborar na absorgio das agdes horizontais (vento).

Os demais pilares sio locados de maneira que se consiga formar porticos que
também contribuam para absorver os esforgos horizontais. Determinadas as posi¢des dos
pilares, as vigas, por sua vez, também ficam definidas e consequentemente as lajes. Na
determinag¢do da posicio das vigas € conveniente, quando possivel, que as mesmas estejam
localizadas coincidindo com as paredes do pavimento superior, caso contrario, as lajes

devem ser dimensionadas para suportar a agdo proventente das paredes.

2.3. PRE - DIMENSIONAMENTO DE PILARES

Uma vez definida a forma da estrutura, o engenheiro deve fazer o pré-
dimensionamento dos elementos constituintes da edificagdio para conhecer as agdes
permanentes. Em fungio da utilizagio e consultando a NBR - 6120f1980] se conhecem as
agdes variaveis normais.

Para os pilares, existem dois processos usados com freqiiéncia e que ja se tornaram
de dominio para os engenheiros que sio:

- pré-dimensionamento por 4reas de influéncia;

- pré-dimensionamento através das reagdes das vigas.

2.3.1. Pré - dimensionamento por areas de influéncia
O pré-dimensionamento das segdes transversais de pilares através do método das
areas de influéncia, consiste em dividir os pavimentos em areas de acordo com as posicdes

‘dos pilares. Sendo assim, a acdio vertical atuante em cada area devera ser absorvida pelo

pilar correspondente.



O método em questdo, prevé a divisio do pavimento, seguindo algumas
recomendagdes, em areas delimitadas por figuras geométricas, supondo que o carregamento
uniformemente distribuido sobre as mesmas, seja absorvido pelo pilar correspondente,

suposto submetido a uma compressdo centrada.

A divisio do pavimento devera seguir as seguintes recomendagdes (vide
FIGURA 2.1):
- 0,45¢ : adotado no caso de pilar de extremidade ou de canto na diregio da
menor dimensdo do pilar;
- 0,45¢ : adotado para pilares internos quando, na dire¢do considerada, o vio
consecutivo ou seu carregamento superar em 20% o valor correspondente ao
vdo em questio;
- 0,55¢ : complemento do vio dos casos anteriores;
- 0,50¢ : adotado no caso de pilar de extremidade ou de canto na diregdo da
maior dimensio do pilar;
-0,50¢ : adotado para pilar interno quando, na diregéo considerada, o vio
consecutivo e seu carregamento diferirem menos de 20% do valor
correspondente ao vio em questio;
Em casos onde exista lajes em balango, a area de influéncia resulta da soma da area
da mesma com a 4rea das lajes adjacentes, com o vio nesta diregio dividido ao meio.
Para se entender melhor a divisio do pavimento, é mostrada na FIGURA 2.1 um

pavimento de um edificio imaginario com a sua respectiva divisio em figuras geométricas,

respeitando o processo das areas de influéncia.
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FIGURA 2.1. - Areas de Influéncia

Pelo fato de dividir o pavimento em retangulos, esse processo pode gerar resultados

distorcidos da realidade para o caso de pavimentos com distribuiciio irregular de vios e
consequentemente de carregamentos.

O valor da area da se¢do transversal de um determinado pilar, usando-se o método

das areas de influéncias, ¢ obtido através da seguinte expressio:

_ Q- A, -(g+q)-(n +O,70)

Cid

Ac (2.1)

sendo:

¢ - coeficiente que majora as agdes axiais em virtude das solicitaces nos
pilares serem consideradas centradas;
A; - area de influéncia do pilar;
n - numero de pavimentos acima do tramo de pilar que se deseja fazer o pré-
dimensionamento;
gt q - carregamento uniformemente distribuido:

Cia - tensdo ideal de céalculo do concreto.



O valor de g + g pode ser determinado para cada 4rea de influéncia considerando-se
o valor das agdes devidas ao peso proprio da estrutura, do material de revestimento do piso
e forro, paredes de alvenaria e das agdes de utilizagdo. Usualmente esse valor ¢ adotado

entre 8 kN/m? e 12 kN/m™~.

Na expressdo (2.1), o valor 0,70 corresponde a agio na cobertura, que pode ser
adotada como sendo 70 % da ag4o no pavimento tipo.
O valor da tensdo ideal {6;9) é obtido ao se fazer o equilibrio entre a agéo externa e a
forga resistente em uma pega comprimida de concreto armado, como se segue:
Na< 0,85 f4 A +£ig " A, (2.2)
sendo:
Ny - valor de célculo da forga normal solicitante;
f.a - resisténcia de calculo do concreto;
A - area de concreto comprimido;
fsa - resisténcia de calculo do ago relativa a deformacio de 0.2 %;

>

As - area da secdo transversal da armadura longitudinal.

Rearranjando a equagio (2.2), obtém-se:

Ng = 0,85f (Ac - A) + g A (2.3)
Ne = O,SSfcd AL A (fsd - 0,85fcd) (24)
Dividindo-se os membros da equacio por A., obtém-se:
N
=4 _ogsf, +1s (fsd ~085¢,) (2.5)
A, A,

Chamando de p a taxa de armadura, obtida pela razdo de A, por A, tem-se:

Na =[085 + p " (fu - 0,850)] " A, (2.6)
Dividindo-se Ny por A., obtém-se a tensio ideal (0i4) dada pela seguinte expressao:
G = 0,856+ p . (g - 0,85F.4) (2.7)

Os valores de £,y relativos a deformagio de 0.2 % estio contidos na TABELA 2.1.



TABELA 2.1 - Valores da resisténcia do ago com deformagdo de 0,2%

Categoria do aco fia (MPa)
CA-25 217
CA-50 420
CA-60 400

2.3.1.1. Determinacio do coeficiente o

{a) Pilares Internos

Os pilares internos ou intermediarios sdo submetidos a uma compressdo centrada.
Porém, para levar em consideragio eventuais erros de execugdo da estrutura, € necessario
considerar uma excentricidade. A NBR-6118/78 prevé que se adote nesses casos, uma
excentricidade acidental (e,), tomando-se o maior dos dois valores abaixo-

€ =h30>20cm (2.8)
sendo:
h - dimensdo do pilar perpendicular ao eixo de flexdo;

Sendo assim, considerando um pilar interno com 20 ¢m de largura, resulta uma
excentricidade acidental de 2,0 ¢cm, fazendo com que o pilar fique submetido a uma flexdo
composta.

A NBR-6118/78 permite a transformagio de uma flexdo composta em uma
compressdo centrada desde que vq > 0,70, majorando-se a forca normal na proporgdo de 1 +
ke/h > 1,10.

sendo:

e=¢,te; ' (2.9)

e - excentricidade de calculo;

€, - excentricidade acidental;

€; - excentricidade de segunda ordem;

h - dimensdo do pilar na diregdo correspondente a menor rigidez;

k =3, para segdes retangulares com pelo menos dois tercos da armadura
dispostos ao longo das bordas perpendiculares ao lado de altura h;

k = 4, para demais secdes retangulares e para se¢des circulares.

De acordo com o que foi exposto, obtém-se o valor de o conforme se segue:
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Ns=0" Ng (2.10)
Resultando em:
Ng= 1,40 Ny " (1 + ke/h) (2.11)

Substituindo os valores, obtém-se:

" Ng=182N, =>o=1,82

(b) Pilares de Extremidade

Os pilares de extremidade estio submetidos a uma flexdo composta, decorrente da
forga normal oriunda das reagdes das vigas e um momento fletor proveniente da ligagdo das
vigas com o pilar em apenas uma dire¢io. Da mesma forma que foi feito para o pilar interno,
o coeficiente « € obtido, fazendo-se uma majoragio da carga axial.

Supondo as mesmas condicBes especificadas para o caso do pilar interno e tomando-
se o valor da excentricidade inicial como 5 % do valor de h, conforme indicagdes de
FUSCO[1986], obtém-se:

€=0,05"h =>¢=10cm
Entdo:

e=20cm+1,0cm.. e=30cm

Na=¢ N (2.12)
Resultando em:
Ng=140N, (1 + ke/h) (2.13)

Substituindo os valores, obtém-se:

~Na=2,03 Ny = ¢=2,03

(c) Pilares de Canto

No caso de segdes retangulares com armadura igual nos quatro lados, a NBR-
6118/78 permite a substituicio da flexdo obliqua por uma flexo-compressio normal
equivalente, em uma diregio principal, com a excentricidade (ex + Pey " h/b) em que e, € e,
30 as proje¢des de e sobre os eixos principais, considerando-se diregdo x aquela em que

e > e, h/b, de acordo com a FIGURA 2.2, onde é dado o valor de b.
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FIGURA. 2.2 - Substitui¢io da flexdio obliqua por uma flexo-compressio equivalente
(NBR-6118/78).

De acordo com o exposto anteriormente e supondo que o pilar apresenta uma secio
de 20 cm x 70 cm e além disso a excentricidade inicial ¢ da ordem de 5 % do valor do

comprimento do lado correspondente, tém-se:

e e
Vs e :vd'ﬁﬂ}- vy h—y (2.14)
X y

Cancelando vg, obtém-se:

<]
€x eq :3+B-h_y (2.15)

Sabendo que a excentricidade de célculo, resulta da soma da excentricidade acidental

com a excentricidade inicial, obtém-se:
& =0,05.20+2,0 .. e =3.0cm

€, =0,05.70 +70/30 . e,=58cm

S Cyeg T 39 + [ 38 (2.16)
20 70
Supondo ainda que;
vq = 0,70
o =050



12

O valor de B resulta em 0,52 e o valor de €x.eq € Obtido:
= Bq=0,19
Obtido o valor de e, o, a flexdo composta pode ser transformada em uma
compressao centrada do mesmo modo utilizado para os pilares internos e de extremidade:
Na= ¢ Ny
sendo:
Na=14" (1+3 eh) N,
Tomando-se o valor de e/h igual a ey,
Ne=1,4"(1+3.022) N,
Na=232"Ne = ¢=2,32

Sendo assim, para o pré-dimensionamento de pilares usuais de edificios, utilizando o

processo das areas de influéncia, aconsetha-se adotar os valores indicados na TABELA 2.2.

TABELA 2.2 - Valores recomendados para o pré-dimensionamento de pilares.

Pilar 4
Interno 1,80
Extremidade 2,00
Canto 2,30

E importante ressaltar que os valores acima mencionados servem para dar uma

no¢do da dimensdo do pilar, podendo sofrer alteragdes que ficam a critério do projetista.

2.3.2. Pré -dimensionamento através das reagoes das vigas
Este processo requer o calculo estatico dos pavimentos a fim de se obter as reagdes
das vigas nos pilares. De posse do somatorio de todas as reacOes das vigas em cada pilar, o
pré-dimensionamento do mesmo é feito dividindo-se a acdo de pré - dimensionamento

obtida pela tensdo ideal.

A, =4 (2.17)
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CAPITULO 3: ESTABILIDADE GLOBAL

Ao se efetuar o dimensionamento de um edificio em concreto armado, deve-se
realizar o dimensionamento dos elementos constituintes da estrutura e também verificar a
estabilidade global da mesma.

A verificagio da estabilidade global de uma determinada estrutura é fundamental
pois, ¢ esta anélise que possibilita avaliar se os deslocamentos ocorridos na estrutura, em
decorréncia do carregamento aplicado, produzem esforgos adicionais consideraveis ou nio.

Tais esforgos sdo chamados de esforgos de 2° ordem globais.

Na pratica, os momentos fletores de 2° ordem globais em uma estrutura sio
desprezados quando nido excedem 10 % dos momentos fletores de 1° ordem, nestes casos a
estrutura em questdio € chamada de indeslocavel ou de nds fixos. Caso contrario, se os
momentos fletores de 2° ordem ultrapassarem 10 % dos momentos fletores de 1° ordem,
entdo tém-se as estruturas ditas deslocaveis ou de nds méveis e o computo dos esforgos de
2° ordem globais, no dimensionamento da estrutura, € obrigatério.

As estruturas de nos fixos, podem ser subdivididas em sistemas estruturais de

contraventamento e sistemas estruturais contraventados.

3.1. SISTEMAS ESTRUTURAIS DE CONTRAVENTAMENTO

Sistemas estruturais de contraventamento 530 aqueles responsaveis pela absorgio
dos esforgos horizontais atuantes na estrutura. Devem apresentar grande rigidez sem,
contudo, interferir na arquitetura da edificagdo. Os sistemas estruturais de contraventamento
mais utilizados sdo os pilares-parede, nicleos estruturais, porticos associados e trelicas
metalicas, sendo que, a utilizacio de cada sistema estara diretamente ligada a possibilidade
de adapta¢io da mesma na arquitetura.

Os pilares-parede ou paredes estruturais e as treligas metalicas, estio geralmente
localizados nas paredes laterais, devido a sua grande dimensdo. Os niicleos estruturais ja
estao definidos pela posigio das caixas de elevador e de escada do projeto arquiteténico e os

porticos associados podem estar localizados em qualquer posi¢io da estrutura, tomando-se
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0 cuidado de ndo utilizar alturas de vigas que interfiram com as aberturas de portas e
esquadrias ( FIGURA 3.1).

pérticos associados

pilar - parede

nicleo estrutural

FIGURA 3.1 - Sistemas estruturais de contraventamento.

O sistema estrutural em porticos associados & possivel devido a presenga das lajes
que apresentam grande rigidez no seu plano e dividem os esforgos horizontais entre os
varios porticos de acordo com a rigidez de cada um. Esta rigidez que cada portico
apresenta, pode ser associada a uma constante de mola ( k ) determinada ao se avaliar o

deslocamento que cada portico apresenta para uma dada forga horizontal constante aplicada
(FIGURA 3.2).
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FIGURA 3.2 - Constante de mola de cada sistema estrutural de contraventamento.

Definidas as constantes de mola de cada sistema estrutural de contraventamento, as
parcelas dos esforgos horizontais que cada sistema ira absorver serdo determinadas pelo
calculo estatico de uma viga rigida sobre apoios elasticos, conforme FIGURA 3.3,

H

l

R1 R R
FIGURA 3.3 - Parcela de absor¢io dos esforgos horizontais para cada sistema de

contraventamento.

Logo, as reagdes Ry, R, e R irdo solicitar 0s sistemas de contraventamento formado

por pilares-parede, porticos associados e nicleos rigidos, respectivamente.
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3.2. SISTEMAS ESTRUTURAIS CONTRAVENTADOS

S40 os elementos estruturais que absorvem apenas os carregamentos verticais
existentes na estrutura. |

E interessante ressaltar que nas estruturas de nos fixos os esforgos de 2° ordem
globais sdo dispensaveis, porém os elementos isolados que constituem a estrutura, devem
ser dimensionados considerando os esforgos de 2° ordem locais, quando existirem.

Nos escritérios, a avaliagio se uma estrutura ¢ indeslocivel ou nio & feita

basicamente fazendo-se o uso de dois processos distintos, a saber:
(a) Parimetro de Instabilidade o

(b) Coeficiente v,

3.3. PARAMETRO DE INSTABILIDADE «

O Parimetro de Instabilidade o foi concebido por BECK e KONIG em 1966 a fim
de avaliar a deformabilidade de um pilar isolado. O modelo utilizado, consistia de um pilar
engastado na base e livre no topo de segdio constante e considerando que o material

constituinte do pilar apresentava comportamento elastico-linear (FIGURA 3 .4).

N,

const

FIGURA 3.4 - Modelo proposto por BECK E KONIG para avaliacio da deformabilidade de

um pilar.
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sendo:
¢ - altura do pilar;
N - agfo vertical no pilar;

EI - médulo de rigidez da seio transversal do pilar.

Basecado neste modelo, FRANCO e VASCONCELOS[1991] avaliaram a
estabilidade global de um edificio, supondo que este era formado por um tnico pilar com
rigidez equivalente s estruturas de contraventamento do edificio. Sendo assim, propuseram

a seguinte expressio para a obtencdo do valor de «, a fim de se estimar a estabilidade global

de uma estrutura:

o=t j— (3.1)

sendo:
H - altura total do edificio, medido a partir do topo da estrutura de fundagio;
Ni - somatorio das agdes verticais atuantes no edificio;
El ., - médulo de rigidez das estruturas de contraventamento do edificio

equivalente a de um pilar de se¢io constante, engastado na base e livre

no topo.

De acordo com a expressio (3.1), verifica-se que, a exce¢fio do valor de EI cqs @

obtengdo do pardmetro de instabilidade o & simples.

3.3.1. Obtengio do Valor de EI eq

A obtengdo do valor do médulo de rigidez equivalente, implica ao projetista a
utilizagdo de softwares especificos para o calculo estitico de estruturas. A analise da
estabilidade global de uma estrutura pode ser feita considerando a estrutura tridimensional
ou plana, e esta escolha esta diretamente ligada & capacidade do software.

Na andlise tridimensional, o valor do médulo de rigidez equivalente ¢ obtido ao se
avaliar o deslocamento no topo da estrutura ao ser submetida a um carregamento distribuido
ao longo de sua altura. Com o valor desse deslocamento, obtém-se o valor de EI -

associando a estrutura a um pilar de segdo constante de mesma altura, engastado na base e
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livre no topo submetido a0 mesmo carregamento distribuido ao longo de sua altura e que

apresente o mesmo deslocamento no topo (FIGURA 3.5).

P a
1 —F -J—F —
Rt H -
i /r ! - oy
/‘ """"" o -
/ 2 —_— v i R
q
1 ! q El,
estrutura tridimensional pilar equivalente

FIGURA 3 5 - Estabilidade global com anlise tridimensional.
sendo:
H - altura total do edificio, medida a partir do topo da fundagio;
q - carregamento uniformemente distribuido (geralmente adota-se
q = 1,00 kN/m):

a - flecha obtida no topo do edificio (arquivo de resultados do software);

El oy - médulo de rigidez equivalente.

De posse do arquivo de resultados do software utilizado para o calculo estatico,
obtém-se o valor de EI « atraves da expressdo (3.2) advinda da Resisténcia dos Materiais

para a obtencdo da flecha de uma barra engastada, submetida a um carregamento
distribuido:

qH?

(3.2)

A andlise da estabilidade pelo modelo tridimensional, exige a utilizacio de softwares

mais complexos onde a entrada de dados para alimentagdo do programa & muito trabaihosa,
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sendo assim, nos escritorios de projeto estrutural ¢ comum a ado¢io do modelo
bidimensional a fim de se fazer a analise da estabilidade global de uma estrutura.

O procedimento ¢ semelhante ao utilizado no modelo tridimensional, bastando para
1850 se fazer uma associagio das estruturas de contraventamento (porticos, pilares-parede e
nicleos rigidos) que atuam nas direcGes analisadas. Essa assoclacdo entre estruturas de
contraventamento independentes que atuam na mesma diregdo, € possivel em razdo das lajes
de piso que possuem grande rigidez no seu plano e funcionam dessa maneira como barras bi-
rotuladas de grande rigidez, unindo uma estrutura de contraventamento a outra. Na enfrada
de dados do software, as barras que representam as lajes e as vigas devem possuir uma
secdo transversal elevada a fim de evitar que ocorram deformagdes axiais nas mesmas,
Jazendo com que os resultados obtidos se afastem da hipdtese assumida.

Com o intuito de esclarecer o que foi exposto anteriormente, apresenta-se a seguir

um exemplo da forma de um pavimento tipico de um edificio de 8 andares (FIGURA 3.6).
Port. 1

Porl.7

Pori.6

————————
¥
Port.3 i i

X

FIGURA 3.6 - Forma do pavimento tipo (exemplo).

De acordo com a FIGURA 3.6 a anilise da estabilidade global utilizando-se o
modelo bidimensional, deve ser feita com as associagdo dos porticos 1, 2, 2a, 3 e nucleo ao
se analisar a diregio x (FIGURA 3.7), ao passo que, na diregdo y a associagdo devera ser
feita com os pérticos 4, 3,6,7,8,9enicleo (FIGURA 3.8).
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FIGURA 3.7 - Associagio das estruturas de contraventamento na diregdo x.
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FIGURA 3.8 - Associacio das estruturas de contraventamento na diregdo y.

O coeficiente o no modelo bidimensional & obtido da mesma manetra que no modelo
tridimensional, substituindo as estruturas de contraventamento numa determinada direcdo
por um pilar equivalente que produza a mesma flecha no topo ao ser submetido a um
Carregamento semelhante da estrutura real de contraventamento [ expressdo (3.1)]. O valor
de ElL,, do pilar equivalente, é obtido pela mesma expressio (3.2) utilizada no modelo
tridimensional.

A nio linearidade fisica ¢ estimada, como sugere MAC GREGOR([1977] , com uma
minoragio das inércias das vigas e pilares, afim de que a fissuragio seja considerada;

[ vigas = 0,60 " 1 vigas, real

I pilares = 0,80 I prlares, real
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3.3.2. Valor de @ ;,,

Viu-se anteriormente como se obtém o valor do coeficiente o, fim de avaliar a
estabilidade global de um edificio. E necessario entdo, definir valores limites do coeficiente
o para que se consiga distinguir uma estrutura de nos fixos de uma estrutura de nos moveis.
BECK E K ()NIG[1966], propuseram inicialmente o valor 0,60 para o parimetro o j,, a fim
de se fazer a distingdo entre estruturas méveis e fixas.

FRANCO[1985], cita em seu trabalho que o pardmetro o y, varia de acordo com as
estruturas de contraventamento que o edificio apresenta. Se a estrutura de contraventamento
for formada, principalmente, por pilares-parede, o parimetro de instabilidade o iim € tgual a
0,70. O valor de oy, vale 0,60 se as estruturas de contraventamento forem compostas de
pilares-parede e pérticos (contraventamento misto). Caso as estruturas de contraventamento
do edificio se baseiem apenas na associagdo de porticos, entdo o valor de . jn passa a ser

igual a 0,50.

VASCONCELOS[1985], propoe que o valor do parimetro o ym seja fungio do

numero de pavimentos de uma estrutura, de acordo com a expresséo (3.3):

EO—-(O,SS 044 10‘0a144“) (3.3)

®lim = (L_I,ZO

sendo:

n - numero de pavimentos da estrutura,

O Texto Base para a revisio da NBR-61 18/78, prescreve os seguintes valores para
O Jim’
®iim = 0,20 + 0,10 'n; sen < 3
A iim = 0,60; se n> 3

sendo:

n - nimero de niveis de barras horizontais (pavimentos) acima da fundagdo

ou nivel pouco deslocavel do sub-solo,
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3.4. COEFICIENTE v,

Trata-se também de um processo para avaliar a sensibilidade da estrutura aos efeitos
de segunda ordem. Esta avaliagdo pode ser feita a partir dos resultados de uma analise de

primeira ordem, considerando comportamento elastico-linear.

O parametro v, foi apresentado por VASCONCELOS E MARIO FRANCO([1991],
com a intengdo de simplificar o processo de obtengdo dos esforgos de segunda ordem, a
partir da avaliagio dos deslocamentos horizontais da estrutura. Sendo assim, o coeficiente Y2
majora os esforgos globais de primeira ordem a fim de se obter os esforgos finais, incluindo
os de segunda ordem.

Na analise de primeira ordem os esforgos horizontais em uma estrutura provocam
deslocamentos dos nés da mesma, gerando um acréscimo de momento fletor na base
provocado pela somatoria das excentricidades horizontais multiplicadas pelos carregamentos
verticais em cada nod. Esses acréscimos de momentos fletores produzem novos
deslocamentos, que por sua vez geram novos momentos fletores na base. Esse processo
ocorre por varias etapas e tende a se equilibrar se a estrutura for estavel, obtendo-se desta
maneira os momentos fletores finais, incluindo os de segunda ordem.

O Texto Base para a revisio da NBR - 61 18/78, traz a seguinte expressio para o

calculo do coeficiente v,

Ve =— (.4)

sendo:

Miwtd - momento total de todas as componentes de for¢a horizontal, com
seu valor de calculo, em relagio a base da estrutura;
M 104 - valor que representa uma primeira avaliagdo dos esforgos de segunda
ordem global e ¢ dado pelo produto de todas as forgas verticais da
estrutura, com seu valor de calculo, pelos respectivos deslocamentos

horizontais, obtidos em teoria de primeira ordem, de seus pontos de

aplicagdo.
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De acordo com o exposto acima, a estrutura ¢ classificada como de nos fixos se o

coeficiente y, < 1,10. Caso contrario, a estrutura devera ser calculada considerando-se os

efeitos globais de segunda ordem.

3.5. ANALISE DE ESTRUTURAS DE NOS MOVEIS

Se os processos mostrados anteriormente indicarem que uma edificagio se constitui
de nds moveis, cabera ao engenheiro decidir pela mudanga da forma da estrutura, isto ¢,
enrjecé-la a fim de que seus nos sejam considerados fixos em uma nova andlise da
estabilidade global ou fazer o calculo do edificio considerando os esforgos de segunda
ordem globais e admitindo a ndo linearidade fisica do concreto estrutural.

Caso se opte pela ndo mudanga da forma da estrutura, os esforgos de segunda ordem
globais poderdo ser obtidos através do processo P - A método bastante utilizado nos
escritorios de projeto estrutural a fim de se obter os esforgos de segunda ordem globais em
uma estrutura.

Este processo consiste em um calculo iterativo que transforma os deslocamentos
sucessivos obtidos pela estrutura, em esforgos horizontais equivalentes. Essa iteragio ¢
realizada até se observar uma convergéncia dos valores de deformacio da estrutura, o que
indicaria que a estrutura ¢ estavel e os esforgos obtidos sio de segunda ordem. Este
processo considera a ndo linearidade geomeétrica do fenémeno, a ndo linearidade fisica &
estimada, como sugere MAC GREGOR[1977], exatamente da mesma maneira realizada na
analise da estabilidade global.

L vigas = 0,60 " I yigag. real
I pitares = 0,80 " T pitaces. reat

O Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78, prevé uma analise de segunda
ordem aproximada com o auxilio do coeficiente v,. Se 1,10 <v, < 1,20 permite-se avaliar os
esforgos de segunda ordem global a partir da multiplicagiio dos esfor¢os horizontais por v,.

VASCONCELOS[1987], propde, para os casos onde o coeficiente Y. Se encontra
entre os limites 1,10 e 1,20; outra analise simplificada para obten¢io dos esforgos de

segunda ordem global, que consiste na majoragio das agdes horizontais por um coeficiente

k, dado pela expressio (3.5):
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k=1+ (3.5)

— ] -y
1,?.-ot2

sendo:
k - fator de majoragdo das cargas horizontais:
o - pardmetro de instabilidade;
v - fator de ajuste (Tabela 1.3);

0 =280-1,10"¢ ", n- nimero de pavimentos;

TABELA 3.1 - Fator de ajuste para analise do efeito de segunda ordem global, proposto por
VASCONCELOS.

n 1 2 3 4 5 10 20 > 20

Y 0,60 0,92 1,07 1,20 1,27 1,39 1,46 1,52
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CAPITULO 4: ACOES NAS ESTRUTURAS

Segundo o Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78, acdes sdo definidas
CoOmo as causas que provocam esfor¢os ou deformagdes nas estruturas.

O EUROCODE([1989] define agdes como sendo forgas ou cargas aplicadas as
estruturas, podendo ser diretas, como por exemplo o peso proprio da estrutura ou
indiretas, como a retragio, efeito da temperatura e recalques de apoio.

Ao se efetuar uma anilise estrutural, deve-se considerar todas as agdes que
possam produzir efeitos desfavoraveis a estrutura em questio, levando-se em conta os
possiveis estados limites Gltimos e os de utilizagao.

De acordo com a NBR-8681[1984], as agdes nas edificagdes podem ser divididas
em:

- ag0es permanentes;
- agOes variaveis;

- agles excepcionais.

4.1. ACOES PERMANENTES

AgOes permanentes sio aquelas que ocorrem com valores praticamente
constantes durante toda a vida da estrutura. Também sdo consideradas como
permanentes as a¢oes que crescem no tempo tendendo a um valor limite constante.

As agles permanentes sdo consideradas com seus valores representativos mais
desfavoraveis para a seguranca. Podem ser ainda subdivididas em agdes permanentes

diretas e indiretas, a saber:

(2) A¢des Permanentes Diretas:

As agbes permanentes diretas sio formadas pelo peso proprio da estrutura e
pelos pesos dos elementos construtivos fixos, das instalagdes permanentes, empuxos
devidos ao peso proprio de terras nio removiveis e de outras a¢des permanentes sobre
clas aplicadas.

A NBR-6120[1980], traz alguns pesos especificos de materiais de construgdo que
devem ser adotados, quando ndo se dispuser de determinacdo experimental, no

levantamento dos carregamentos (TABELA 4.1).



TABELA 4.1 - Peso especifico de materiais de construgdo (NBR-6120).

Materiais Peso especifico
aparente (kN/m")
Arenito 26
Basalto 30
Rochas Gneiss 30
Granito 28
Marmore e calcario 28
Blocos de argamassa 22
Cimento amianto 20
Blocos Lajotas ceramicas 18
Artificiais | Tijolos furados 13
Tijolos macigos 18
Tijolos silico-calcareos 20
Argamassa de cal, cimento e areia 19
Revestimentos | Argamassa de cimento e areia 21
e Concretos | Argamassa de £esso 12,5
Concreto simples 24
Concreto armado 25
Pinho e cedro 5
Madeiras | Louro, imbuia e pau 6leo 6,5
Guajuvir, guatambu e grapia 8
Angico, cabriuva e ipé roseo 10
Aco 78,5
Aluminio 28
Bronze 85
Chumbo 114
Metais Cobre 89
Ferro Fundido 72,5
Estanho 74
Latio 86
Zinco 72
Alcatrio 12
Asfalto 13
Materiais Borracha 17
Diversos Papel 15
Plastico em folhas 21
Vidro plano 16

Além da TABELA 4.1,

26

existem alguns pesos por unidade de area de alguns

materiais constituintes dos edificios usuais que podem ser uteis, a fim de se fazer o

levantamento das cargas permanentes atuantes em uma estrutura (TABELA 4.2).
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TABELA 4.2 - A¢des permanentes por unidade de area.

Item Material Acio
(kN/m’%)
Tijolos macigos, com 25 cm de espessura 4,0
Tijolos macigos, com 15 ¢cm de espessura 2,5
Tijolos furados, com 23 cm de espessura 3,2
Paredes | Tijolos furados, com 13 cm de espessura 22
Tijolos de concreto, com 23 cm de espessura 3,5
Tijolos de concreto, com 13 ¢m de espessura 2,2
Tijolos de concreto celular, com 23 ¢m de espessura 0,8
Tijolos de concreto celular, com 13 cm de espessura 0,5
Com telhas ceramicas, com madeiramento 1,2
Cobertura | Com telhas de fibrocimento, com madeiramento 0,4
Com telhas de aluminio e estrutura de aco 0,3
Com telha de aluminio e estrutura de aluminio 0,2
Forros | Com painéis de gesso, com estrutura de madeira o ago 0,5
Com blocos sélidos de gesso 0,7
Caixilhos | Com estrutura de aluminio, com vidros 0,2
Com estrutura de aco, com vidros 0,3
Telhas | De fibrocimento tipo canalete 43 0,28
De fibrocimento tipo canalete 90 0,25

(b) Agdes Permanentes Indiretas:

As a¢bes permanentes indiretas sio aquelas que solicitam & estrutura apos a

mesma sofrer deformagdes impostas, ou seja:
- recalques de apoio;
- forgas de protensio;

- retracdo dos materiais.

4.2. ACOES VARIAVEIS

As acbes variaveis sio aquelas que atuam na estrutura em decorréncia do seu
uso, ou seja, sdo as agdes resultantes em fungdo da presenga de pessoas, movets,
materiais diversos, veiculos, vento, forgas de frenagem em pontes, variagbes de
temperatura, etc. Em fun¢iio de sua probabilidade de ocorréncia durante a vida da
construcao, as a¢des sdo classificadas em normais ou especiais.

(a) Acbes Variaveis Normais: sio as agOes variaveis com grande possibilidade de

ocorréncia, sendo assim, a sua consideragdo passa a ser obrigatéria no projeto estrutural
de uma dada edificagio.
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(b) Agbes Variaveis Excepcionais: em certas estruturas sujeitas as ages de

origem sismica ou cargas acidentais de natureza ou de intensidade especiais, elas também

devem ser admitidas como agdes variaveis.

A NBR-6120[1980] prevé valores minimos a serem adotados para as agdes
variaveis verticais (TABELA 4.3).

TABELA 4.3 - Valores minimos das a¢des acidentais verticais.

Local Carga
(kN/m2)
Arquibancada 4.0
Balcées Mesma carga da pega com a qual se -
comunicam "
Bancos Escritornios e banheiros 2,0
Salas de diretoria e de geréncia 1,5
Sala de leitura 2.5
Sala para deposito de livros 4.0
Bibliotecas | Sala com estantes de livros a ser deter-
minada em cada caso ou 2,5 kN/m?2 6,0

por metro de altura observado, porém
0 valor minimo de

Casas de (incluindo o peso das maquinas) a ser

Miquinas |determinada em cada caso, porém com o 7.5
valor minimo de
Platéia com assentos fixos 3.0
Cinemas Estadio e platéia com assentos méveis 4,0
Banheiro 2.0
Sala de refei¢Ges e de assembléia com
assentos fixos | 3,0
Clubes Sala de assembléia com assentos moveis 40
Saldo de dancas e saldo de esportes 5,0
Sala de bilhar e banheiro 2,0
Corredores | Com acesso ao publico 3.0
Sem acesso ao publico 2,0
Cozinhas niio | A ser determinada em cada caso, porém 3,0

Residenciais | com o minimo de
Depésitos | A ser determinada em cada caso 2 -
Edificios Dormitérios, sala, copa, cozinha e banheiro 1.5

Resideunciais | Dispensa, area de servico e lavandena 2.0




TABELA 43 - Valores minimos das cargas acidentais verticais (cont.).

Escadas Com acesso ao publico 3,0
Sem acesso ao publico 2,5
Escolas Anfiteatro com assentos fixos -
Corredor ¢ sala de aula 3,0
Escritérios | Outras salas 2,0
Salas de uso geral e banheiro 2,0
Forros Sem acesso a pessoas 0,5
Galerias de | A ser determinada em cada caso, porém
arte com o minimo de 3.0
Lojas A ser determinada em cada caso, porém 3.0
com o minimo de
Garagens e | Para veiculos de passageiros ou semelhan- 3,0
Estacionamento |tes com carga maxima de 25 kN por vei-
culo. Valores de ¢ conforme
Gindsio de
Esportes 5,0
Dormitérios, enfermarias, sala de recupe- 2,0
Hospitais racao, sala de cirurgia, sala de raio X e ba-
nheiro
Corredor 3.0
Laboratérios |Incluindo equipamentos, a ser determinada 3,0
em cada caso, porém com o minimo de
Lavanderias | Incluindo equipamentos 3,0
Lojas 4.0
Restaurantes 3,0
Palco 5,0
Teatros Demais dependéncias: cargas iguais as es-
pecificadas para cinemas -
Sem acesso ao publico 2,0
Com acesso ao piblico 3,0
Inacessivel a pessoas 0,5
Terracos Destinados a heliportos elevados: as car-
gas deverio ser fornecidas pelo 6rggo
competente do Ministério da Aeronautica -
Vestibulo Sem acesso ao publico 1,5
Com acesso ao publico 3,0

29

1 - ~ . .
- Ao longo dos parapeitos e balcoes devem ser consideradas aplicadas uma

acdo horizontal de 0,8 kN/m na altura do corrimdo e uma carga vertical minima de
2,0 kN/m.
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- No caso de armazenagem em depésitos e na falta de valores experimentais, 0

peso dos materiais armazenados pode ser obtido através dos pesos especificos aparentes

que constam da Tabela 4.3.

® - O valor do coeficiente ¢ de majoragio das cargas acidentais a serem

consideradas no projeto de garagens e estacionamentos para veiculos deve ser

determinado do seguinte modo:
¢ = 1,00; quando ¢> ¢,;
$=6¢,<1,43; quando ¢ < l,,
sendo:
¢ - 0 vdo de uma viga ou o menor vio de uma laje;

¢ = 3,0 m para o caso de lajes e ¢, = 5,0 m para o caso de vigas;

4.3. ACOES EXCEPCIONAIS

As agdes excepcionais sfo as que tém duragdo extremamente curta e muito baixa
probabilidade de ocorréncia durante a vida da constru¢do, mas que devem ser
consideradas nos projetos de determinadas estruturas. Como exemplo de agdes

excepcionais pode-se citar: explosdes, choques de veiculos, incéndios, enchentes ou

sismos excepcionats.

4.4. ACOES DEVIDAS AO VENTO

A agdo do vento deve ser considerada em todas as edificagdes onde o seu efeito

produza esforgos estaticos ou dinimicos consideraveis.

4.4.1. Procedimento para o Cilculo de For¢as Devidas ao Vento em

Edificacdes

(a)_Velocidade Basica do Vento - Vo, (m/s). Segundo a NBR- 6123]1988], a
velocidade basica do vento (Vo) € 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.

A FIGURA 4.1 apresenta o grafico das isopletas de velocidade basica no Brasil,

com intervalos de 5m/s.
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35

FIGURA 4.1 - Isopletas da velocidade basica do vento V, [NBR-6123].

(b) Velocidade Caracteristica do Vento - Vi (m/s): A velocidade caracteristica do
vento € obtida através da multiplicagdo da velocidade basica do vento (V.) pelos fatores
S1, 8; ¢ Ss, definidos a seguir:

V;\—:VO.S].SQ.S_g (41)

(c) Fator S1: O fator topografico S;, considera as variagdes do relevo do terreno

¢ ¢ determinado do seguinte modo:

¢ terreno plano ou fracamente acidentado: §,=1,0;
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* taludes e morros,

-taludes € morros alongados nos quais pode ser admitido um fluxo

de ar bidimensional soprando no sentido indicado na FIGURA 4.2,

Z,
Z
B
oy — R
d
Talude
A o
— ”
Z
z
B
d
AL Morro
7

FIGURA 4.2 - Fator topografico Si{NBR - 6123).

- No ponto A ( morro) e nos pontos A e C ( talude ): S, =1,0;
- No ponto B, S; é funcio de z:
o £3%8 =10
°<as17 8 =1,0+(2,5-2d) tg(a-3°)21.0;
2457 8 =1,0+(25-2/d) 0,31=1,0;
Para valores de o entre os limites acima, é conveniente se fazer uma interpolagio
linear.
sendo:

z - altura medida a partir de superficie do terreno no ponto considerado:

d - diferenca de nivel entre a base e o topo do talude ou morro;
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a - inclinagio média do talude ou encosta do morro.

¢ vales profundos, protegidos de vento em qualquer diregio: S, = 0,9;
(d) Fator 8, O fator S, considera o efeito combinado da rugosidade do terreno,
da variagio da velocidade do vento com a altura acima do terreno e das dimensdes da
edificagdo ou parte da edificagiio em consideragio.

Segundo a NBR - 6123, a rugosidade do terreno é classificada em cinco

categorias, a saber:

¢ Categoria I: superficies lisas de grande dimensdes, com mais de 5 km de
extensdo, medida na diregdo e sentido do vento incidente:
- mar calmo;
- lagos e rios;

- pantanos sem vegetagio.

¢ Categoria II: terrenos abertos em nivel ou aproximadamente em nivel,
com poucos obstaculos isolados, tais como arvores e edificacdes baixas:
- zonas costeiras planas;
- pantanos com vegetacio rala;
- campos de aviagio;
- pradanas e charnecas;

- fazendas sem sebes ou muros.

* Categoria I1I: terrenos planos ou ondulados com obstaculos, tais como
sebes e muros, poucos quebra-ventos de arvores, edificagdes baixas e
esparsas:

- granjas e casas de campo, com excecio das partes com matos;

- fazendas com sebes e/ou muros;

- suburbios e consideravel distincia do centro, com casas baixas e
esparsas.

* Categoria IV: terrenos cobertos por obstaculos numerosos e pouco
espagados, em zona florestal, industrial ou urbanizada:

- zonas de parques e bosques com muitas arvores;
- cidades pequenas e seus arredores:

- suburbios densamente construidos de grandes cidades:
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- areas industriais plena ou parcialmente desenvolvida.

* Categoria V: terrenos cobertos por obstaculos numerosos, grandes,
altos e pouco espagados:
- florestas com arvores altas de copas isoladas;
- centros de grandes cidades:

- complexos industriais bem desenvolvidos.

Quando o vento atua em uma edificagdo, as dimensdes horizontais e verticais da
mesma também influem no intervalo de tempo necessario para que a ac¢do do vento
englobe a estrutura. A NBR- 6123, prevé, para o calculo de S,, a distingdo de trés

classes de estrutura de acordo com as respectivas dimensdes:

- Classe A: Todas as unidades de vedagdo, seus elementos de fixacdo e
pecas individuais de estruturas sem vedagio. Toda edificagdo na qual a

maior dimensdo horizontal ou vertical ndo exceda 20 m.

- Classe B: Toda edificagio ou parte da edificagio para a qual a maior
dimensdo horizontal ou vertical da superficie frontal esteja entre 20 e
50 m.

- Classe C: Toda edificagio ou parte da edificagio para a qual a maior

dimenséo horizontal ou vertical da superficie frontal exceda 50 m.

Para edifica¢gdes onde a maior dimensio horizontal ou vertical exceda 80 m, o
intervalo de tempo necessario para que a a¢do do vento englobe a estrutura, podera ser
obtida com as indicagdes do Anexo A da NBR - 6123

A seguir sera mostrado, na TABELA 4.4, os valores de S, recomendados pela
NBR - 6123.
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TABELA 4.4 - Valores para o fator S,

Categoria
% | I 1l v v
{m) Classe Classe Classe Classe Classe
A B C A B C A B C A B C A B C
25 | 1,06 | 1,04 | 1,01 [ 0,94 | 0,92 | 0,89 083|086 0827079076073 |074| 072|067
10 11,10 | 1,09 /1,06 | 1,00 10,98 | 0.95 094|092} 088|086|083]080)074; 072|067
15 11,13 | 1,12 1,09 | 1,04 | 1,02 099|098} 09 | 093| 0,9 0.88 084|079 | 0,76 | 0,72
20 11,15 1 1,14 | 1,12 | 1,06 1,04 {1 1,02 | 1,01 | 0,99 | 0,96 093(091 /088 |082]| 080|076
3¢ 117 | 1,17 1,15 ; 1,10 1.68 | 1,06 ] 1,05 | 1,03 | 1,00 | 0,98 096|093 | 087 085|082
40 |1 1,20 | 1,19 | 1,17 | 1,13 1,11 | 1,09 1,08 1,06 | 1,04 | 1,01 0,99 1096|091 | 0891086
50 | 1.21 11,21 1,19 | 1,15 | 1,13 1,12 11,10 | 1,09 1,06 1,04 | 1,02 0,99 | 0,94 | 0,93 | 0,89
60 | 1,22 | 1,22 1,21 | 1,16 115 | 1141112 | 111 ] 1,09 1,071 1,04 1,02 | 0,97 | 0,95 | 0,92
801,25 | 1,24 1,23 | 1,19 118 | 117 11,16 | 1,14 | 1,12 1,101 1,08 [ 1,06 | 1,01 | 1,00 0,97
100 | 1,26 | 1,26 | 1,25 | 1,22 121 [ 1,20 [ 1,18 | 1,17 | 1,15 1,134 1,11 1,09 | 1,05 | 1,03 | 1,01
120 11,28 | 1,28 | 1,27 | 1,24 1,23 | 1,22 1120 1,20} 1,18 1,6 [ 1,14 | 1,12 (1,07 | 1,06 | 1,04
140 | 1,29 | 1,29 | 1,28 | 1,25 1,24 | 1241122122 120 1,18 116 | 1,14 | 1,10 | 1,08 | 1,07
160 1 1,30 | 1,30 | 1,29 | 1,27 | 1,26 1251124 1 1,23 122|120 1,18 1,16 | 1,12 | 1,11 | 1,10
180 (1,31 | 1,31 1,31 [ 1,28 127 1127 | 126 | 1,25) 1,23} 1,22 1,20 | 1,18 | 1,14 | 1,14 | 1,12
200 1,32 | 1,32 1,32 | 1,29 128 | 128127 | 126 125 1,23(1,21|11,20 11,16 | 1,16} 1,14
250 11,34 | 1,34 [ 1,33 | 1,31 1,31 | 1,31 1,30 | 1,29 1,28 1,27 11,25 (1,23 | 120 | 1,20 1,18
300 - - -11,34 1133 [1,33]1,32| 1,32 1,311 1,281 127 (125 | 1,23 ] 123 | 1,22
350 - - - - - -1 134 1,341 133 1,32 1,30 | 1,29 | 1,26 | 1.26 | 1,26
400 - . - - - - - . -1 1341132132129 129 | 1,29
420 - - - - - - - - -1 1,35 1,35 1,33 ] 1,30 | 1,30 | 1,30
450 - - - - - . - - - . . -1132] 132132
500 - - - - - - - - - . - -1 1,34 | 1,34 | 1,34

(e) Fator S;: O fator S: € baseado em conceitos estatisticos e considera o grau de
seguranca que uma determinada estrutura devera apresentar de acordo com o seu uso. A
NBR - 6123 recomenda valores para o fator estatistico S; de acordo com a TABELA
45.

TABELA 4.5 - Valores minimos do fator estatistico S;

Grupo Descricio S3
EdificagBes cuja ruina total ou parcial po-
de afetar a seguranca ou possibilidade de
1 SOCOITO 2 pessoas apos uma tempestade 1,10
destrutiva (hospitais, quartéis de bombei-
ros e de forgas de seguranca, centrais de
comunicagio, etc.)
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TABELA 4.5 - Valores minimos do fator estatistico 83 (cont.).

Grupo Descri¢io Ss

Edificagdo para hotéis e residéncias. Edi-

2 ficagGes e industria com alto fator de o- 1,00
cupagao.
Edificagdes e instalagdes industriais com

3 baixo fator de ocupagio (depositos, silos, | 0,95
construgdes rurais, etc.).

4 Vedagdes ( telhas, vidros, painéis de ve- 0,88
dagio, etc.).

5 Edificagtes temporarias. Estruturas dos 0,83
grupos 1 a 3 durante a construgio.

(f) Pressdo dinimica (q): Obtido o valor de Vi a partir da expressio (4.1), é

possivel calcular a pressdo dinimica exercida pelo vento na estrutura de acordo com a

expressdo (4.2).

q=0,613"V,? (4.2)
sendo:

~ oA . 2
q - pressdo dindmica exercida pelo vento na estrutura (N/m®),

Vi - velocidade caracteristica do vento (m/s).

(g)_Coeficientes de pressio (cp): De uma maneira simplificada, pode-se definir

coeficiente de pressio como sendo um adimensional que multiplicado pela pressio
dinamica (q), resulta na pressao efetiva (AP) que o vento exerce sobre a estrutura;
¢, = AP/g (4.3)
sendo:
¢ - coeficiente de pressio:
AP - pressiio efetiva que O vento exerce sobre a estrutura;
q - pressdo dinidmica.
Os coeficientes de pressdo podem ser externos (Cpe) OU internos (c,,) a estrutura.

Valores positivos dos coeficientes de pressdao externa ou interna indicam sobrepressdes e

valores negativos correspondem a succgdes.
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(h) Coeficientes de forma: A forca do vento sobre um elemento plano de

edificagdo de area A, atua em dire¢do perpendicular a0 mesmo, sendo dada por:

F=F,-F (4.4)
sendo:
F. - forca externa i edificagio, agindo na superficie plana de area A,
F; - forga interna 4 edificagdo, agindo na superficie plana de area A.
Portanto:
F=(C.-C) q A (4.5)
sendo:

C. - coeficiente de forma externo;
Ci - coeficiente de forma interno.
Valores positivos dos coeficientes de forma externo e interno correspondem a

sobrepressdes e valores negativos correspondem succdes.

(i) Coeficientes de forca: O coeficiente de forga é um adimensional que

multiplicado pela pressio dinimica e pela area efetiva, nos fornece o valor da forga

exercida pelo vento em um determinado ponto de uma estrutura,

F=Ciq A (4.6)
sendo:
Cr - coeficiente de forga, especificado em cada caso;

A - area de referéncia, especificada em cada caso,

Este capitulo tém o objetivo apenas de definir alguns pardmetros importantes
para o calculo da agdo do vento nas estruturas, sendo assim, ao se efetuar o
levantamento dos esforcos em uma dada edificacdo, o estudo da NBR - 6123, de uma

forma mais detalhada, se faz necessario.

4.5. COMBINACOES DE ACOES
Ao se fazer o levantamento das agOes atuantes em uma determinada estrutura,
com o intuito de dimensiona-la, o projetista deve prever combinagdes de agdes que

dpresentam uma probabilidade ndo desprezivel de atuarem simultaneamente sobre a
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estrutura, durante um periodo preestabelecido. Essas combinagdes devem ser estudadas

de maneira que se consiga determinar os efeitos mais desfavoraveis que elas possam
apresentar.

As combinagdes de agdes devem garantir, também, que os estados limites Gltimos
€ os de utilizagdo sejam verificados.

Entende-se por estado limite tltimo como o colapso ou outra forma de ruina
estrutural, de modo que a seguranga da estrutura seja comprometida:

~ perda de equilibrio global ou parcial;

- deformagdo plastica excessiva;

- transformagdo de parte ou totalidade da estrutura num sistema
hipostatico;

- perda de instabilidade.

Além do colapso de uma estrutura, a mesma pode se tornar inapta se por algum
motivo, a sua utilizagdio se tornar comprometida, ou seja, a estrutura atingir o estado
limite de utilizacio:

- deformacdes excessivas;
- vibragdes excessivas;

- fissuras de grande amplitude.

4.5.1. Combinacées Ultimas

Ao se verificar a seguranca de uma estrutura quanto aos estados limites ultimos,
OS carregamentos atuantes devem ser admitidos respeitando as combmag:oes ultimas,

previstas na NBR - 8681

As combinacdes tiltimas sio classificadas em normal, especial ou de construgio e
excepcional.

(a) Combinac¢des Ultimas Normais: sdo as combinagdes referentes as a¢des

provenientes do uso da cstrutura, ou seja, agdes permanentes e variaveis comuns da
edificacio:

Fy ~ZYE,,FM +¥,0 Fora +qu ik (4.7)

sendo:
Fy - valor de calculo das agoes;

Faix - valor caracteristico das acOes permanentes;
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Fo1,1 - valor caracteristico da agao variavel considerada como agio
principal para a combinacio;
Wi Foj k - valor reduzido de combinagdo de cada uma das demais agGes
variaveis.
Em alguns casos ¢ necessario considerar o efeito das cargas permanentes como

favoravel e desfavoravel, com os respectivos coeficientes de ponderagdo e a partir dai,

estimar qual situagdo é mais critica.

(b) Combinacdes Ultimas Especiais: sio as combinagdes das agdes permanentes

com as agbes variaveis especiais, que superam em intensidade os efeitos produzidos

pelas agdes varidveis comuns da edificagdo:

Fo=2y afciy + Yol Forx + zwoj,efFQj,k (4.8)
i=1 =2

sendo:

F gix - valor caracteristico das agOes permanentes;
Faux - valor caracteristico da agio variavel admitida como principal para a
situacdo transitoria considerada;
Wai.et - fator de combinagiio efetivo de cada uma das demais variaveis que
podem agir simultaneamente com a agdo principal Fqy, durante a
situagdo transitoria,
O fator . € igual ao fator W,; adotado nas combinagdes normais, salvo quando
a agao principal Fg, tiver um tempo de atuagdo muito pequeno, caso em que Y or pode

ser tomado com o correspondente Y.

(c) Combinag¢des Ultimas Excepcionais: essas combinacdes sio utilizadas quando

ha a necessidade de se considerar o efeito das agdes excepcionais ( explosdes, abalos

sismicos, etc.):

Fd = Z Ygi F(ii.k + FQ,cxc Ty 4 Z ll”oj,ef FO_j,k (49)
i=] j=1
sendo:

Fiix - valor caracteristico das agoes permanentes;

Foex - valor da agdo transitoria excepcional:
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Wojet Foj, x - valor reduzido de combina¢do de cada uma das demais acoes
variaveis.
4.5.2. Combinacées de Utilizacio
Essas combinag3es sdo ainda subdivididas em quase-permanentes, freqilentes e
raras, de acordo com a ordem de grandeza de permanéncia na estrutura,

(a) Combinagdes Quase-Permanentes: sio as combinagdes que podem atuar

durante grande parte da vida ttil da estrutura. S&0 normalmente utilizadas para a

verifica¢do do estado limite de deformagdes excessivas:

Fowi = 2 Fan + 2w, Fy (4.10)
i=1 =1

As variaveis so as mesmas j4 especificadas no item anterior.

(b) Combinagdes Freqiientes de Utilizagdo: sdo as combinagdes que se repetem
varias vezes durante a vida atil da estrutura. Sio normalmente utilizadas para a

verificagio dos estados limites de compressao excessiva, abertura de fissuras e vibragdes

excessivas:

Fd,uzi ZZFGE,R +W1FQ1,k +Z‘-|fszQj,k (4.11)
i=1 =2

{c) Combinacdes Raras: sio as combinagdes que atuam apenas algumas vezes
durante a vida 4til da estrutura. Sio utilizadas para a verificagio dos estados limites de

formacao de fissuras e descompressio:

Fiwi = ZFGi.k + FQl.k + ZWIjFQi_k (4.12)
i=1 =2

De acordo com a formulagéo apresentada anteriormente para as combinag¢des de

agoes ultimas e de utilizagio, precisa-se definir os coeficientes de ponderagio das agdes

permanentes, variaveis ¢ excepcionais.
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TABELA 4.6 - Coeficientes de ponderagio para as ag3es permanentes(NBR - 8681).

Combinacées Efeitos Efeitos
Grande Variabilidade Pequena Variabilidade
Desfavoriveis| Favoriveis | Desfavordvei | Favoraveis
Normais Y. = 1,40 ¥e= 0,90 ¥e = 1,30 ¥s = 1,00
Especiais ou de Y. = 1,30 ¥g = 0,90 vg = 1,20 Ye = 1,00
Excepcionais ve = 1,20 Ye = 0,90 ¥, = 1,10 Ye = 1,00

Entende-se por agdes permanentes de grande variabilidade, quando o peso

proprio da estrutura nao superar 75 %

da totalidade dos pesos permanentes. Caso

contrario, as agdes permanentes sio chamadas de pequena variabilidade,

TABELA 4.7 - Efeitos de recalques de apoio e da retragiio dos materiais(NBR - 8681).

Combinacées Efeitos
Desfavoriveis Favoraveis
Normais Y. = 1,20 ve = 1,00
Especiais ou de construgiio Ye = 1,20 Y. = 1,00
Excepcionais Ye =0 Ye =0

TABELA 4.8 - Coeficientes de ponderagdo para as ages variaveis(NBR - 8681 ).

Combinacées Agdes varidveis em geral| Efeitos de temperatura
incluida as cargas
moveis
Normais Yq = 1,40 Ye = 1,20
Especiais ou de ¥q=1,20 Ye = 1,00
Excepcionais Yq = 1,00 Y. =0
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TABELA 4.9 - Valores dos fatores de combinagdo e dos fatores de utilizagio

(NBR - 8681),

Agdes em geral Yo | W Y2
- Variagdes uniformes de temperatura em relagio a média anual local | 0.6 0,5 | 0,3
- Press&o dindmica do vento nas estruturas em geral 04102 0
- Pressio dindmica do vento nas estruturas em que a acdo variavel 06 | 0.2 0

principal tem pequena variabilidade durante grandes intervalos de
tempo (exemplo: edificios de habitagio)

Cargas acidentais dos edificios Ve | Wi | W

- Locais em que ndo ha predominancia de pesos de equipamentos que | 0,4 | 03 | 0,2
permanegam fixos por longos periodos de tempo, nem de elevadas

concentragdes de pessoas
- Locais em que ha predominancia de pesos de equipamentos que 07106 | 04

permanegam fixos por longos periodos de tempo, ou de elevadas con-
centragdes de pessoas

- Bibliotecas, arquivos, oficinas e garagens 0,8 {07106
Cargas méveis e seus efeitos dinimicos Vo | i | ws
- Pontes de pedestres 0,4 | 03 |02
- Pontes rodoviarias 06 | 04 |02"
- Pontes ferroviarias (ferrovias niio especializadas) 0,8 | 0,6 {047

® . Admite-se vz = 0 quando a agio variavel principal corresponde a um efeito sismico.
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CAPITULO 5. INSTABILIDADE DE PILARES

5.1. COMPRESSAO AXIAL

As barras retas carregadas axialmente com uma forca de compressio crescente,
podem atingir um Estado Limite, a partir do qual a forma reta de equilibrio € instavel. Esta
carga ¢ chamada de carga critica ou carga de flambagem. No regime elastico (materiais
apresentam comportamento elastico-linear) com cargas F > F o, a forma estivel de
equilibrio passa a ser a configuragio fletida [FIGURA 5.1 (a)].

Para pecas de concreto armado submetidas a carga critica, tém-se um Estado Limite
Ultimo pois, para cargas pouco superiores a carga de flambagem, o deslocamento
apresentado representa uma porcentagem consideravel do comprimento da barra, fazendo

com que surjam esforgos adicionais elevados, ocasionando a ruptura da se¢do por flexdo

composta [FIGURA 5.1 (b)].

F
|2 1] a
o 14
y
f
‘¢ |
f
[
| S
ponio de bifurcaciio crit
X do equilibrio
(a) (b)

FIGURA 5.1 - Instabilidade na compressdo centrada - F USCO[1986].

O ponto de bifurcagdo do equilibrio, mostrado na FIGURA 5 1 (b), significa que a
barra atingiu a flambagem, sendo assim, este ponto separa a forma reta instavel da
configuracdo fletida estavel.

A obtengdo dos valores das flechas para a configuragdo fletida de equilibrio, requer a

utilizagdo da expressdo exata da curvatura:
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dzy

1 dx?
—— 5. 1)
@ -

+ _

| dx/

O valor da carga critica pode ser facilmente obtida, utilizando-se a expressio

simplificada da elastica, visto que. para pequenos deslocamentos (dy/dx)* = 1:

e L § (3.2)

Resultando em:

F-
yn + EIy -0 (53)

A fim de facilitar a solu¢do da equagio diferencial, faz-se a seguinte simplificagdo:

F.
k? — __Ely = y"+K'y -0 (5.4)

Cuja solugdo € a seguinte:
y = Asenkx + Bceoskx (5.5)

Trabalhando com as condi¢des de contorno de maneira que ndo se tenha apenas a

solugdo trivial, obtém-se:
A=0 ¢ coské=0=ké=n2 " k=n/2%

Substituindo o valor de k, obtém-se a expressdo da carga critica:
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anI
Fert =
422

(5.6)

Para condi¢des de contorno diferentes, a expressio (5.6) fica generalizada da

seguinte forma:

%2EL

2

Fern =

(5.7)
le

sendo:

¢ - comprimento de flambagem, de acordo com as vinculacdes existentes nas
extremidades das barras;

Admitindo-se que a linha eléstica da barra apés a flambagem, seja uma fungio

senoidal da forma:

y = asen%x (5.8)

Entdo a express#o da curvatura aproximada, é da seguinte forma:

2 2
1.4% _ _(32) v | (5.9)
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O equilibrio de barras retas axialmente comprimidas & atingido quando os momentos

externos atuantes se equivalerem aos momentos internos mobilizados nas barras:

Mew = M

sendo:

M« =F 'y - momento externo atuante;

(5.11)

Min = 1/ EI - momento interno mobilizado pela barra.

Se a barra submetida a um carregamento centrado, tiver um comportamento elastico,

entdo as formas de equilibrio podem ser verificadas atraves das FIGURA 5.2(a) e 5.2(b),

considerando a expressio simplificada e exata da curvatura, respectivamente.

“wt

Minr

-

\ —
”’f_cﬂ —_—

& _RUPTURA DO MATERIAL

EGIME ELASTICO

EQUILIBRIC ESTAVEL (CONFIGURACAG FLETIDA
Maet * Ming ESTAVEL}

TC{FORMA RETA ESTAVEL } Mop <M,

L
r

FIGURA 5.2 - Formas de equilibrio: regime elastico [FUSCO],

(b)

Por outro lado se a barra axialmente comprimida, tiver um comportamento

anelastico, entdo as formas de equilibrio estio contidas na FIGURA 5.3,



47

N - w
n
Mext Mint é;p“& /'// _—
e B e
\o@// (7 Ty RUPTURA 00 MATERIAL
*‘ﬁ., ., (runcio NAO—LINEAR PARA)
7 ﬁ'mnl.:"n
e , .
EQUILIBRO ESTAVEL M,  * m

int

f°=limﬂ| de proporciong!x
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FIGURA 5.3 - Formas de equilibrio: regime anelastico [FUSCOJ.

5.2. FLEXAO COMPOSTA

Considerando a barra da FIGURA 5.4, submetida a uma ag¢do aplicada com uma

excentricidade, pode-se calcular as flechas da mesma com a expressdo (5.12):

IR

y |F

+ X

FIGURA 5.4 - Flexdo de barras esbeltas no regime elastico [FUSCOJ.

sendo:
M =F(e; +v)
Para analisar a estabilidade da configuragdo deformada das barras submetidas a

flexo-compressdo, admita-se que a barra da FIGURA 5.5 tenha uma linha elastica senoidal.
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y=asen L x
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LI ¥
FIGURA 5.5 - Estabilidade na flexo-compressio f[FUSCOY.
Sabendo que:
y = asen%x (3.13)

Admitindo-se a expressio simplificada da curvatura, tém-se:

2 \2
! = d 3’ = —a(EJ sen — x (5.14)
I dx= (4 [4
Que resulta:
2. \2
1.d 3’:—(5 y (5.15)
r dx2 ¢

Isolando y e trabalhando com valores absolutos, obtém-se:

(07 | 5.16
Ll Y 10

Sendo assim, 0 momento externo M. sera uma fungdo linear da curvatura da secdo:

2

. A
Mcxt:F(ei+y):F-6i+F| iJ L= (5.17)
\TT r

Pode-se concluir, entdo, que sempre havera, no regime elastico, uma configura¢ido de
equilibrio, visto que, tanto 0 M, quanto o My variam linearmente com a curvatura. Sendo

assim, a barra atingird um estado limite Gltimo apenas se houver a ruptura do material
(FIGURA 5.6).
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| EQUACAD APROXIMADA OA EQUILIBRID ESTAVEL
CURVATURA ) T \ I
\ ,F Mg:FFb(eib‘Y)
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FIGURA 5.6 - Instabilidade na flexdo composta; regime elastico [FUSCO].

Se, por outro lado, for ultrapassado o regime de proporcionalidade, o diagrama de
Min nfio serd mais uma reta, possibilitando o aparecimento de um novo fenémeno de
instabilidade. Isto ¢, passara a existir uma carga Fo, onde a fungdo M., € tangente a curva
de Miy. Para cargas inferiores a critica, é possivel o equilibrio estavel, ao passo que, para

cargas superiores a critica o equilibrio é impossivel (FIGURA 5.7),

AUPTURA DO wMAaTERIAL

wsmaluonoﬁ NA FLEXAD

int e \ ML
< T LQUILIBRIC  INSTAVEL
N 4/ / —

» 3 ‘
o 7 AL R e ) .~ EQUILIBRIO ESTAVEL
: -

s ~—{ EQUACAD  APROXIMADA }
—" .

—(EQUAGAC EXATA DA, CURVATURA QU
LINHA ELASTICA KAD SENQIDAL ) T

FIGURA 5.7 - Instabilidade na flexio composta: regime anelastico fFUSCO/.
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5.3. DIAGRAMA MOMENTO FLETOR - CURVATURA

Considere-se a deformagdo da barra de FIGURA 5.8 submetida a flex3o simples.

FIGURA 5.8 - Curvatura na flexdo simples.

A fibra média AB vale:
AB =rdj =ds (.18)

Por outro lado, considerando o alongamento da fibra CD, tém-se:
CD=(r+y)dd=rd¢ +ydd=ds+ydp : (5.19)
ou:
CD=ds(1+e)=ds+eds (5.20)
{gualando as expressdes (5.19) e (5.20), obtém-se:
ydd =eds (5.21)
Logo,

L_do _

>
== =17 5.22
rods vy (>22)
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Observando a equagdo (5.22) e considerando uma se¢do transversal em concreto

armado submetida a flexdo simples, conclui-se:

l &+&

3 ; & € e, em valores absolutos {5.23)
r

3.4. DIAGRAMA MOMENTO FLETOR - FORCA NORMAL -
CURVATURA

Observando o diagrama de deformagdes da FIGURA 5.9, observa-se que na flexo-
compressdo a curvatura da barra depende somente da diferenca entre a deformagio total e a

deformagdo da fibra situada no nivel do centro de gravidade da secdo.

81 an'Z
E—-f:_.:il?’ :f I’ 0 /
o R
1 fk:,;/ 3/7h L/; b2
M{ N j%/ 2 ¥¢0 “m g
= - +— . _—
AR
/{f B . b2
£

2

FIGURA 5.9 - Curvatura na flexo-compressio.

Baseado na FIGURA 59, consegue-se obter as seguintes equagdes de
compatibilidade:

2 & ;:3.--711 __E _1 (5.24)

x d-x Thex Y ¥ T

7
Isolando o valor de e, tém-se:

a-—sc:y—yﬂ—a:yyo—sa-m:;yﬁyo (5.25)

7

Definindo as deformacdes em fungdo de 1/r, obtém-se:
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g2 = —%x; €5 = %(d—x); £3/7h :%[%h—xj; g :«::(y—yo) (5.26)

Em termos adimensionais, a deformacio fica assim definida:

Yo=x - h/2; By = x/d; By =y/d

1 hy d(y x hY) d h o
T R PSS B S =Y 6.27)
Fazendo:
h n
Bc = By + '2—d- (548)
d,
> & = ?(BO _ﬁx) (529)

E necessario, ainda, definir valores limites de B, a fim de evitar que os limites
ultimos de deformagado sejam ultrapassados, a partir de uma dada curvatura 1/r. Imaginando
os dominios 1e2 de deformagio e substituindo em (5.28) e (5.29), obtém-se o valor
de . jins:

0,01

anf = —T +1 (530)

r
Utilizando as condi¢Ses de contorno definidas nos dominios de deformagdo 3, 4 e 4a,

obtém-se o valor de By

0,0035
d
r

-
xiop ™

Trabalhando com as propriedades do dominio de deformacio 5, fica-se determinado o outro

limitante superior para o valor de f,:

5 L0002 3k
T d 1

r

(5.32)

As equag¢des de equilibrio de uma barra de concreto armado, submetida a uma flexdo

composta sdo as seguintes:
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Yo

N = !b-cz-derZA&-c&

A
wn
i
123

R

Mm:!b-y-cc-dy+ZAsk-0's:,-y; (5.34)

As expressdes (5.33) e (5.34), permitem a determina¢do de M e N em funcdo de 1/r,
lembrando que o valor de B, deve estar compreendido entre os limites estabelecidos pelas
expressdes (5.30), (5.31) e (5.32). O processo para a obten¢do do diagrama M - N - 1/, é
iterativo e segue as seguintes etapas:

(a) para um dado pilar, deve-se saber a distribui¢do das barras na secio

transversal, o valor de d’/h, a categoria do ago, o concreto utilizado e a forga

normal atuante,
(b) fixa-se os valores de v e @:

{¢) para cada valor de 1/r, de termina-se [, por tentativas de maneira que viy

ex1;

(d) calcula-se p com a expressdo (5.34) e obtém-se um ponto do diagrama M
- N - I/r (FIGURA 5.10).

b
v Dado
/
e
! . d
d T
T

FIGURA 5.10 - Diagrama M - N - 1/r.
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5.5. METODO GERAL

O principio do método geral, consiste em verificar se a série de momentos Mint € Met
é divergente e o pilar perde a estabilidade ou se ¢ convergente e ele assume uma
configurag¢3o fletida estavel.

A posicdo deformada final deve ser estavel, de flecha a no topo, com equilibrio entre
esforgos externos e internos, respeitando as compatibilidades entre curvaturas e sem haver
na se¢lo critica deformagdo convencional de ruptura do concreto ou deformagdo plastica
excessiva na armadura.

Inicialmente ndo se conhece o valor da flecha a no topo do pilar € nem a expressdo
da deformada. Este processo ¢ de verificacdo, ou seja, dado um determinado pilar ja
armado, verifica-se, que a se¢3o do engastamento resiste a M;, consequentemente todas as
se¢des resistirdo.

Baseado na FIGURA 5.11, segue-se um roteiro para a utilizagio do método geral

para verifica¢do da estabilidade de pilares:

X3

LY

FIGURA 5.11 - Divisdo de umn tramo de pilar para aplicagdo do Método Geral.

(a) adotar um valor para a, sendo assim, o momento de segunda ordem é
igual a;

M:=F-a (5.35)
(b) logo, 0 momento total na segdo do engastamento fica:

M =M +M: = Fle + a) (5.36)
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(c) com o valor de M na se¢do 0, obtém-se, a partir do diagrama M - N - 1/,

a curvatura, ou seja,

do =[DI = —(y")o (5.37)

r}o

(d) dividindo-se o pilar em n trechos e, com o emprego de diferengas finitas,

calcula-se numericamente (y ™), pela expressdo,

v —2%0 + vt 1
[yr) =220 _H (5.38)
o Ax* r/,
(e) considerando y, = a, determina-se y1 pela expressdo abaixo;
p P
(4
yiz—A; [i] +¥y (5.39)
T
0

(f) de posse de y1, o processo se repete;

1

r

(5.40)

N

Viel =2y, —yiq - sz[

i
(g) repete-se o processo até se obter y,.
(h) se y, =0, entdo a forma da curva é a configuragdo fletida estavel. Caso
contrario, ou seja, y, = 0, entdo recomega-se ¢ Processo ¢om um novo
valor de a.
Este processo ¢ muito trabalhoso, exigindo o uso de computadores e ¢ aconselhavel
apenas no caso de pilares muito altos e esbeltos. Para casos usuais, o CEB ¢ a

NBR - 6118/78 propdem uma aproxima¢io que ¢ o Método do Pilar Padrio.

5.6. METODO DO PILAR PADRAO COM O METODO GERAL
Pilar padrio € um pilar em balango com uma distribuicdo de curvaturas que

provoque na sua extremidade uma flecha a dada por:

[’ez(l\
a= —

5.41)
108N e ( )

A NBR - 6118/78 propde uma aproximagio do método geral que consiste em adotar
para a equaglo da elastica uma fung¢do senoidal. O processo do pilar padrao é aplicavel a

barras de se¢do transversal constante, inclusive a armadura, ao longo do seu comprimento.
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Adotando-se para a equacio da elastica a seguinte equagio:

X
/ = asen —- 542
Y > (5.42)
E analisando as condiges de contorno da FIGURA 5. 12, tém-se:
M
H (N

.

N
=
\

i
i—J L x —©
a
o 2
FIGURA 5.12 - Pilar padrio.
Xx=0=>y=0
X=¢=>y=a
X=€>y' =0
v (1\ M
K== y" < - - ==
ru EI
Portanto:
T TX
/' a-——cos (5.43)
Y 2¢ 2¢ R
axz s
y"' =~ sen (5.44)
4c% 2
Substituindo:
2 ’ 2
ar 0 4¢° /N
=2 L a= A{fJ (5.45)
4¢ \r/” ﬂé T hase
Considerando £. = 2¢e n° = 10, tém-se:
ze2
4= ' —lb:tse (546)
10 sr/
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Observando a equagdo (5.46), conclui-se que a flecha é proporcional a curvatura da
base. Desse modo, pode ser construido o diagrama (M, N, 1/r) da se¢do da base do pilar
padrdo, sem a necessidade de integragdo das curvaturas ao longo do comprimento do pilar.

A curva do momento interno pode ser tragada, quando da posse do diagrama (M, N,
1/r) e com a for¢a normal conhecida, pois:

Miw = fungdo (1/1) (5.47)
O momento externo solicitante vale:
M =M, + M, (5.48)
¢e? (1
Mg_bw=F'a=N'a:N-—_-—|— (5.49)
10 \r/y ..

E portanto o momento de primeira ordem sera:

Ml\base = Mint - M2, base (550)
A verificagio do estado limite ultimo de instabilidade utilizando o processo do pilar

padréo € obtido ao se tragar uma reta paralela  reta da funcdo M,, que seja tangente a curva
de M (FIGURA 5.13).

I' “pase
FIGURA 5.13 - Método do pilar padrao com o método geral.

5.7. METODO SIMPLIFICADO DA NBR - 6118/78

Este processo € baseado no Método do Equilibrio com o conceito do pilar padrio.

Da analise do diagrama M - N - [/r (FIGURA 5. 14), podem-se obter algumas conclusdes:
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MinL

! ()
& ==

el

Yy M

4 |

[

" iM
" ()
(£)_,

FIGURA 5.14 - Método Simplificado da NBR - 6118/78.

- na regido (1), a tensdo na armadura aumenta linearmente até a resisténcia de
escoamento f.q4;

- na regido (2), ¢ atingida a resisténcia de escoamento da armadura;

- na regido (3}, a tensdo na armadura permanece constante e, para haver aumento de
momento interno, ocorrera variagdo na brago de alavanca.

Aumentar o brago de alavanca significa modificar a posi¢gio da linha neutra,

diminuindo a zona comprimida do concreto. Isto significa que a curvatura para a qual ocorre

a perda de estabilidade e a curvatura para o escoamento da armadura sio praticamente
iguais.

Estas conclusdes permitem dimensionar a se¢do mais solicitada com Ny e M, + Mg,

ja verificando a instabilidade. O dimensionamento, portanto é feito a flexdo composta.

O valor da curvatura critica (1/r)., assume um valor convencional proposto pela
NBR - 6118/78 que vale:

v
N 0,0035 + E‘i
[_l = Ir'd Y 'J (551)
I oy AV+0.3)-h
sendo:
F.
Vv — ! ,comv+0.5=10;
A

h - lado paralelo a excentricidade acidental considerada, do retangulo
cireunscrito a segdo.
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A NBR -6118/78 recomenda que o processo em questdo seja usado para pilares com

indice de esbeltez A < 80, pois para valores maiores, o processo € contra a seguranca, em

alguns casos.

Em resumo, para se verificar a estabilidade em pilares de concreto armado pode-se

seguir as recomendagdes abaixo:
- & < 80 = processo simplificado da NBR - 6118/78:
- 80 < A < 140 = processo do pilar padrio;
- 140 <A < 200 = processo exato;

- A > 200 = inadmissivel pela NBR - 6118/78.
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CAPITULO 6: EXCENTRICIDADES PARA O
DIMENSIONAMENTO DE PILARES

Na forma de uma estrutura as posigdes de vigas e pilares sdo adotadas em fung¢io do
projeto arquitetdnico, fazendo, na maioria dos €aso0s, que ocorra uma excentricidade de
forma entre o eixo da viga e do pilar. Observando a FIGURA 6.1, nota-se que na ligagio

das vigas VTO1 e VTO5 com o pilar P1, ocorre a excentricidade de forma.

pt 9B P2 yTol P3 P4
; T =
aB
T -
I
|
2,4 e
AT A © .
I i g
P3 } A &
i P6 5

VTE3

VT0S
—

P7 VT04 P3 PS P10

FIGURA 6.1 - Forma de um pavimento tipo.

Analisando o corte AA, tém-se as posigdes das agdes verticais no pilar P1.

i | . Y101 '
/
v105 /
! IRva —'{
Je"l
T ———

FIGURA 6.2 - Corte AA.
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Com o intuito de demonstrar porque a excentricidade de forma é desprezada no

dimensionamento de pilares, faz-se o equilibrio das acOes em relagdo ao C.G. do Pilar P1
(FIGURA 6.3):

, cobertura =~ M M /M
{ T
4
i 3° Pav. (___}% % -— % _)f\‘,M
4
2° Pav. M M M M,
4
o M 2 M
1° Pav, s 1:_@ - — % ____)m
4
" M M_
findacdo 7 ¢

M = Rymys - e

N = Ryps

FIGURA 6.3 - Equilibrio das agSes resultantes da excentricidade de forma.

- em todos os pavimentos, exceto a fundagdo e a cobertura, os esforgos
resultantes da excentricidade de forma da viga VTO1 no pilar P se
equilibram;

- na cobertura e na fundacio, as a¢des horizontais, provenientes da
excentricidade de forma, sdo absorvidos pelas lajes e vigas dos respectivos

pavimentos.

Sendo assim, pode-se ndo considerar a excentricidade de forma no dimensionamento
de pifares.
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6.1. EXCENTRICIDADE ACIDENTAL

A NBR - 6118/78 prevé que se utilize no dimensionamento de pilares em concreto
armado, uma excentricidade a fim de que erros na execugdo da estrutura sejam

considerados. A excentricidade acidental (e,) € adotada como o maior entre os seguintes:
h
€ =—>2,0cm 6.1
30

E sabido que os valores recomendados pela NBR - 6118/78 sdo conservativos e
usualmente os projetistas de estruturas de concreto armado adotam e, = 1,0 ecm para todos
0S €asos.

No Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78, a excentricidade acidental &
substituida pela consideragdo do efeito do desaprumo ou da falta de retilinidade do eixo do

pilar. Admite-se que, nos casos usuais, a consideragdo da falta de retilinidade seja suficiente.

i
l;‘JI“’E‘INl o™
[
“
I_. )
==

Falta de retilinidade Desaprumo

FIGURA 6.4 - Imperfei¢6es geométricas localizadas.

Na FIGURA 6.4 as grandezas geométricas tém os seguintes significados:

P -

N
100y, "

¢. - altura total do pilar em metros;

a - valor do efeito de desaprumo ou falta de retilinidade a ser considerada no

dimensionamento;

Deve ser considerado um valor minimo de ¢, dado por:
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1 , .
Pmin — ;0— para estruturas pouco deslocéveis;
0

Prmin = 200 para estruturas deslocaveis ou efeito de imperfeigdes
0

geométricas.

6.2. EXCENTRICIDADE DE SEGUNDA ORDEM

No Capitulo S que trata sobre Instabilidade de Pilares, foi visto que para barras retas
com se¢do transversal constante e simétrica, inclusive a armadura, submetida a flexo -
compressdo ¢ com esbeltez entre 40 e 80, podem-se considerar as deformagdes na barra de
modo simplificado. A consideragio dos esforgos de segunda ordem pode ser feita,

utilizando-se a seguinte expressio, indicada na NBR - 6118/78:

o

0,0035 +

- ﬁ&; com vy+0,5 > 1 {6.2)
f (vd+0,5)h

sendo:

Yy —

; forga normal relativa adimensional.
ced

O momento fletor de segunda ordem ocorre na secdo intermediaria do tramo do
pilar, visto que, para estruturas indeslocaveis a figagdo viga - pilar é considerada como um
no fixo.

Para pilares com A < 40 a consideracio da excentricidade de segunda ordem nio se
faz necessaria, por outro lado, para pilares esbeltos ( A > 80) a considera¢do dos esforgos

adicionais, ocasionadas pela deformagio da estrutura, deve ser feita por processos exatos ou

simplificados, desde que, devidamente justificados.
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6.3. EXCENTRICIDADE INICIAL

Nas ligacdes de vigas com pilares extremos, ocorre um monolitismo entre os

mesmos, gerando um momento fletor inicial nas extremidades dos tramos dos pilares.

— rd

FIGURA 6.5 - Esquema estrutural dos momentos iniciais devidos as ligagGes monoliticas.

Observando-se a FIGURA 6.5, conclui-se que o momento absorvido pelo pilar na
ligagdo € proporcional as rigidezes da viga e do pilar. A NBR 6118/78 indica que para uma

avaliagdo simplificada dos valores destes momentos fletores pode ser considerado:

M, =M, . Dw (6.3)
Sup g +1r 41 '
rvig *sup nf
- fing
Mmf Meng B (64)
T 1g+r5up t s

sendo:

Mn, - momento de engastamento perfeito no tramo extremo da viga,

considerada engastada nos dois apoios;

As excentricidades iniciais dos pilares resultam em:

M,
Cibase — - base (67)
N
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M
_ topo
Citopo — T (68)
Nas segOes intermediarias de pilares de estruturas indeslociveis ndo submetidas a
carregamentos transversais, a NBR - 6118/78 prevé que se considere uma excentricidade

inicial e;- de acordo com a expressio (6.9) (FIGURA 6.6):

eic = 0,6ej, +0,dejp = 0,4e;, (6.9)
sendo:
€ic - excentricidade inicial na seqdo intermediaria de um tramo de pilar;
€ix € & - excentricidade iniciais nas extremidades de um tramo de pilar.

A, Sia
-/

ks’
B

4

¢B

FIGURA 6.6 - Excentricidade inicial na se¢@o intermediaria de pilares de estruturas

indeslocaveis.

A excentricidade e, € suposta sempre positiva e maior que ey, além disso, e; €

negativa se elas forem de sentidos opostos.

6.4. EXCENTRICIDADE SUPLEMENTAR

Para pilares esbeltos além das excentricidades vistas antertormente, deve-se
considerar a deformag¢do lenta do concreto. Esta consideracdo ¢ feita através de uma
expressao aproximada, visto que, o coeficiente de fluéncia ¢ so pode ser esttmado, o que
torna o calculo teodrico das deformagdes, produzidas pela deformagio lenta, erréneo.

Sendo assim, admite-se que todos os carregamentos sio de curta duragdo e a

excentricidade devido a fluéncia sera dada por:
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(6.10)

sendo:
. -1 »
Ng = ——=— acarga critica de Euler,

&, - excentrictdade inicial referente as agdes de longa duragio;

€, - excentricidade acidental;
¢ - coeficiente de fluéncia;

Ng4 - forga normal de calculo referente as agdes de longa duragio;

Eg =0,90-6600-fy +3,5 (MPa): modulo de clasticidade longitudinal

secante do concreto.

6.5. SITUACOES DE PROJETO E DE CALCULO PARA O
DIMENSIONAMENTO DE PILARES

As situagdes de projeto e de calculo dependem basicamente de dois fatores:
- localizagdo do pilar na forma da estrutura;
- esbeltez do pilar.

A posigdo do pilar na estrutura permite saber 4 quais esforcos este esta submetido.
Sabe-se que os pilares internos estdo solicitados basicamente por esforcos de compressao,
porém no seu dimensionamento deve-se prever uma flexio oriunda da excentricidade
acidental e de segunda ordem, no caso de pilares esbeltos. Os pilares de extremidade sdo
solicitados 4 flexdo normal composta em razio do momento resultante da ligagdo monolitica
entre viga e pilar em uma dire¢do. J4 os pilares de canto devem ser dimensionados para
absorver a flexdo obliqua composta, resultante da liga¢do monolitica entre vigas e pilar em
duas dire¢Ges distintas.

Por outro lado, a esbeltez de um pilar indica se a consideragio dos esforcos

adicionais provenientes das deformagdes de segunda ordem locais e da fluéncia devem ser

considerados.
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6.5.1. Pilar Interno Curto ( A < 40)

Os pilares internos e curtos sdo dimensionados a flexo - compressdo, sendo que, o

momento fletor ¢ originado em fungdo da excentricidade acidental.

y ¥ ¥
N
) 1
N, N, ea?i
X e.l X ’ X
..._‘+_
(1) (I)
SITUACAO DE SITUACOES
PROJETO DE CALCULO

O dimensionamento deve ser feito para as situagdes (I)e(II'), sem contudo, somar
as armaduras.

A NBR - 6118[1978] permite uma simplificagio para o dimensionamento de pilares
internos curtos que consiste em majorar a forca normal de compressdo na proporgdo de

1 +6/h, onde h € o menor [ado do retangulo mais estreito circunscrito a se¢io.

6.5.2. Pilares Internos Medianamente Esbeltos ( 40 < A < 80)
Os pilares internos medianamente esbeltos devem ser dimensionados, também, i

flexdo normal composta, sendo que a flexdo ¢ oriunda das excentricidades acidentais e de

segunda ordem.

N

4

& d

X _eulehl X i X

N N eﬂyl

{1) secdo intermediaria {II )
SITUACAO DE SITUACOES DE
PROJETO CALCULO
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A NBR - 6118/78 permite uma simplificagdo para dimensionamento de barras
medianamente esbeltas com carregamento suposto centrado com se¢do transversal constante

inclusive a armadura, que consiste em se majorar a forca normal de compressio de
I +ke/h>1,10

sendo:
e=e,te
k = 3: se¢des retangulares com pelo menos dois ter¢os da armadura dispostos
a0 longo das bordas perpendiculares ao lado de altura h;

k = 4. demais se¢des retangulares e se¢des circulares.

6.5.3. Pilares de Extremidade Curtos

Os pilares de extremidade curtos estio submetidos a flexio normal composta, sendo

que a flexdo € provocada pelas excentricidades acidental e inicial.

¥ ¥
Nd Nd
o] " Jod 7
secéio de topo gecdo de base
SITUACOES DE PROJETO
y y
Nd
N, € |
em e”l[ 8 eLA: l X
(I) (I)

SITUACOES DE CALCULQ

O dimensionamento deve ser feito para a situagdo de caleulo ( I ), ou seja, utilizando-
se os abacos de flexdo normal composta e em seguida deve-se verificar a sttuagdo de calculo

( II ) com os abacos de flexdo obliqua composta.

6.5.4. Pilares de Extremidade Medianamente Esbeltos
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O dimensionamento deve ser como foi exposto para o caso de pilares de extremidade

curtos, incluindo na flexdo a parcela referente & excentricidade de segunda ordem na se¢do

intermediaria.

y y
Ny N,
eLAy X ein X
secdo de topo secdo de base
SITUACOES DE PROJETO
¥ y
N,
N, €y
e!Ax[eu X ei.Ax X
(1) (I}
secdes de toposbase
y ¥y
o
N, €y
etC:f. ee:.c‘ezxi X eiCx! x
(IT) (Iv})

secdo intermediaria
SITUACOES DE CALCULO

Para o dimensionamento dos pilares de extremidade medianamente esbeltos, deve-se
venificar, para cada caso, qual a situacdo de calculo mais desfavoravel e obter as armaduras

para tal situagdo. Em seguida, deve ser feita uma verificagdo para as demais situagdes de

calculo.
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6.5.5. Pilares de Canto Curtos
Os pilares de canto curtos devem ser dimensionados a flexdo obliqua, visto que a
excentricidade inicial especificada no item 6.3 ocorre em duas direcdes distintas.

y y

4

@«
*
o
4]
T

1Ay,
ez.é‘sx * Nv:l l eiBw *
se¢do de topo se¢do de base
SITUACOES DE PROJETO

¥ Itld y
ol B
s ¥ eiA; !

Lol ¥ {euan B

se¢do de topo
SITUACOES DE CALCULO

Deve-se analisar a situacdo de calculo mais desfavorivel, para cada caso, e obter a

armadura para tal situagdo. Posteriormente deve-se fazer uma verificagdo para as situagoes

de calculo restantes.

6.5.6. Pilares de Canto Medianamente Esbeltos
Os pilares de canto medianamente esbeltos também sdo calculados a flexdo obliqua
composta considerando a excentricidade de segunda ordem na direcdo onde o indice de

esbeltez ( A ) supera 40,



y ¥y
Nd e1Bi_
Ciay | T
e‘m X Nd l ciB? X
se¢do de topo secdo de base
y
Ny
x
4 G

se¢do intermediaria

SITUACOES DE PROJETO
Y_1:Id y
i N
eiAf,r eihy !;
e, X € am Caxl
se¢Oes de topo
¥ y
U B
€ay
eu-‘-nyi €y N,
e ! 1 e, leolen! ™

se¢do intermediaria

SITUACOES DE CALCULO
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As armaduras devem ser obtidas ao analisar a situagdo de calculo mais desfavoravel,

utilizando-se os abacos de flexdo obliqua composta. Vale lembrar que a verificagdo para as

demais situagdes de calculo também se faz necessario,
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CAPITULO 7: DETALHAMENTO DAS
ARMADURAS DE PILARES

Neste capitulo, sdo abordados os topicos relevantes que devem ser observados ao se

efetuar o detalhamento de pilares de concreto armado.

7.1. ANCORAGEM DAS BARRAS

Entende-se por ancoragem, como o fenémeno de transferéncia de tensdo, numa pega
de concreto armado, do ago para o concreto, fazendo-se com que os dois elementos
permanecam solidarios. Este processo ocorre devido a aderéncia existente entre aco e
corncreto.

Para se entender melhor o processo de aderéncia das barras de ago nas estruturas de
concreto armado, pode-se dividi-lo em trés sub-processos a saber;

- aderéncia por adesio;
- aderéncia mecénica;
- aderéncia por atrito.

Vale lembrar que a divisio do fendmeno da aderéncia citada acima, € simplesmente

para facilitar o entendimento do processo, ndo sendo possivel distinguir tais etapas no

caleulo da ancoragem das barras nas estruturas de concreto armado.

7.1.1. Aderéncia por Adesiio
Ao se ensaiar um bloco de concreto moldado sobre uma placa de ago (FIGURA 7.1),
observa-se que ocorre uma adesio entre os dois materiais para uma determinada forga N,

aplicada. Esta adesfio € proveniente de ligagOes fisico-quimicas que ocorrem durante o

processo de cura do concreto.
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bloco de concreto
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. TR placa de a¢o
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FIGURA 7.1 - Aderéncia por adesdo.

7.1.2. Aderéncia por Atrito

Ao se efetuar um ensaio de arrancamento de uma barra colocada dentro de um bloco
de concreto (FIGURA 7.2), observa-se que a forca N, que provoca o arrancamento da barra
do bloco de concreto é superior 4 forga N, obtida no ensaio de adesio. Conclui-se a partir
dai, que existe uma parcela de aderéncia proveniente do atrito entre ago e concreto. Essa
for¢a depende do coeficiente de atrito existente entre aco e concreto que € funcdo da

rugosidade da barra e de uma pressdo transversal originada em virtude da retracdo do
corncreto.

.\J t |
iy

s

- 3N,
/ .
S |

FIGURA 7.2 - Aderéncia por atrito,

7.1.3. Aderéncia Mecinica

Essa parcela de aderéncia, denominada de mecanica é proveniente das saliéncias
existentes ao longo das barras de aco submetidas a for¢a N1 (FIGURA 7.3).

As saliéncias funcionam como apoio para as barras, fazendo com que aparegam
forgas de compressio nessas areas, contribuindo com o processo de aderéncia.

for¢as de compressio

~7 ~ S
i N —N
i jo7
e e oS kS k. —r ‘
~ A ~ ~ ~

FIGURA 7.3 - Aderéncia mecanica
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7.2. COMPRIMENTO DE ANCORAGEM

De acordo com 0 que foi apresentado anteriormente, sabe-se que o processo de
ancoragen ¢ aquele onde ocorre a transferéncia de tensdes do aco para o concreto e vice-
versa. Sendo assim, € necessario definir agora o comprimento que a barra de ago,
componente da estrutura de concreto armado, deve ter para que’essa transferéncia de tensdo
ocorra de maneira satisfatoria.

Ao se observar a FIGURA 74, nota-se que o comprimento &, € suficiente e

necessario para haver uma mobilizacdo das tensdes tangenciais f; a partir do ponto A, onde

se da o inicto da ancoragem.

- L Distribuigéio de
Tensdes no Ago

OS

FIGURA 7.4 - Comprimento de ancoragem.

Destacando-se um elemento do bloco de concreto armado de comprimento dx e

fazendo o equilibrio, obtém-se:

_Asf;rr}\

| Il

i
A:tf;.‘d + df}'d)

FIGURA 7.5 - Equilibrio de um elemento de bloco de concreto armado.

fhd'u'dx:AS'df}‘d (7[)
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df.,  f
fod —ﬁ yd = fi ™ 2
u

- e e (7.2)

Isolando o valor de 4, obtém-se a seguinte expressio;

_b fw

== (7.3
=5 g (7.3)

sendo:

¢ - didmetro da barra a ser ancorada,
fu - tensdo de escoamento do ago;
foa - tensdo de aderéncia entre concreto e aco;

u - perimetro da barra de aco.

A expressdo (7.3), fornece o comprimento de ancoragem reta que uma barra de aco

deve ter para estar devidamente ancorada na peca de concreto armado.

O Texto Base para revisio da NBR - 6118/78 traz algumas diferencas em relagdo a

NBR - 6118/78 para o calculo da tensdo de aderéncia entre armadura e concreto, levando

em consideragdo o tipo de ago, condi¢des de aderéncia, bitola das armaduras e resisténcia a

tragdo do concreto.

fog =0y ony-ng-f (7.4)
sendo:
ny - coeficiente que considera o tipo de ago;
ny = 1,00 para CA - 25
m = 1,40 para CA - 60
ny = 2,25 para CA - 50
n; - coeficiente que considera as situagdes de aderéncia,
np = 1,00 para situa¢des de boa aderéncia
m, = 0,70 para situagSes de ma aderéncia
s - coeficiente que considera a bitola das barras ancoradas:

n; = 1,00 para ¢ < 32 mm.

n: =132 - ¢ parad > 32 mm, ¢ em mm.
t00
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f1a - valor de célculo da resisténcia do concreto & tragio.
fc:d
fod = o para [ < 18 MPa.

fue = 0,06f, +0,7MPa para f; > 18 MPa.

Foi visto que o coeficiente n, considera as situagdes de aderéncia que uma barra de
ago pode estar submetida. O Texto Base para revisio da NBR - 6118/78. traz as seguintes

especificagbes quanto as situactes de aderéncia:

(a) Concretagem com formas convencionais: Consideram-se em boa situacdo quanto

a aderéncia, os trechos das barras que estejam em uma das posigdes seguintes:
- com inclina¢do ndo inferior a 45° sobre a horizontal:
- horizontais ou com inclinagfio menor que 45° sobre a horizontal, desde que
localizados no maximo 30 c¢m acima da face inferior da peca ou da junta de
concretagem matis proxima, quando h < 60 ¢m, ou desde que localizadas a
mais de 30 cm abaixo da face superior ou da junta de concretagem mais
proxima, quando h > 60 cm.

Os trechos das barras em outras condi¢des, sdo considerados em ma situagdo quanto

a aderéncia.

(b) Concretagem com formas deslizantes: Sob essas condigles, as barras devem ser

consideradas em ma situagdo quanto a aderéncia.

A FIGURA 7.6 ilustra alguns exempios de zonas de boa e de ma aderéncia.
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FIGURA 7.6 - Zonas de boa e ma aderéncia,
Nos casos em que a armadura efetiva for maior que a armadura obtida no
dimensionamento, as barras de aco da armadura estdo submetidas a uma tensdo inferior a de

escoamento. O Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78 preve uma corre¢do do

comprimento &, para um novo valor 4, .. de acordo com a expressdo (7.5).

s.cal (75)

sendo.
b nee - COMprimento de ancoragem necessario;

a; - considera a forma da extremidade da barra:
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a1 = 1,00 para ancoragens retas sem ganchos.
a1 =10,70 para ancoragens retas de barras tracionadas com gancho,
desde que o cobrimento do gancho, no plano perpendicular ao de
curvatura, seja 2 3¢, caso contrario a, = 1,00
4% - comprimento de ancoragem, obtido conforme expressdo (7.3);

Ascal - area da seqdo transversal da armadura, calculada com o esfor¢o a

ancorar,
A; e - drea da se¢do de armadura existente,
O Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78 prevé que o commprimento de
ancoragem necessario (4 nc) pode ainda ser reduzido para um comprimento 4, 4, através da

aplicagdo sucessivas de coeficientes de minoragdo, conforme expressio (7.6).
ehlred = eh‘nec' 89 8y -84 -84 2 th.min (76)

sendo:

a, - considera a influéncia de uma ou mais barras soldadas transversalmente a

armadura,

a; = 0,70 tanto para barras comprimidas ou tracionadas, desde que

obedecido o indicado na FIGURA 7.7

¢, > 0,60 w, @ 2 0,60
L " .
| > 5] T | =561

‘ Jh, nee L ‘fb, nac

6, 0,60
S ‘L._}

spe @, 2 0,60 7 r
e |

4'—; ;’5 ; — - 1
gb, nee | l .ii_-

FIGURA 7.7 - Armadura transversal soldada.

bt g
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a - considera o efeito do confinamento provocado pela presenca de armadura

transversal (valores de cd de acordo com a FIGURA.7.8):
cd-—ndp o _ X
a2, =1-0]15 T com 0,70 < a3 <1,00, para barras tracionadas

€om ancoragern reta.

~

d-~ :
a; =1-0,1 SE¢—J¢ com 0,70 < a3 < 1,00, para barras iracionadas

com ancoragem em gancho ou lago.

as = [,00 para barras comprimidas.

il 1 a <, a C!lf a_ |
f l 1 s I e
L (e ® _e L | -
LI £ c
Barras retas Barras com ganchos Lacgos horizontais
n=1 n=23 n=3
. . cd=¢
a/2 j a2

cd < 1
10

N

FIGURA 7.8 - Confinamento do concreto devido ao cobrimento.

a4 ~ considera o confinamento provocado pela presenga de armadura
transversal;
as=1-kA, com 0,70 < a, < 1,00 para barras tracionadas com ou semn
ganchos ¢ algas.
a, = 1,00 para barras comprimidas e barras entathadas ou lisas, mesmo
tracionadas.

sendo:
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LA, - drea da segdo de armadura transversal existente ao
longo de tynec.

Aq,min - area da seco de armadura transversal minima;

k =0,10 ou 0,05 ou 0, em fungdo da posicio relativa entre a

barra ancorada e a armadura transversal, conforme

FIGURA 7.9,
A A
it A
Elk < St:t ' 2samans ’jj S = N /As /Aﬂ
, = S !
k=010 K © k=005 k-0

FIGURA 7.9 - Confinamento provocado pela presenca da armadura transversal.

as - considera o confinamento provocado por compressdo transversal.
as = 1-0,04p, com 0,70 < as < 1,00 para barras tracionadas com ou
sem ganchos ou algas ¢ também barras comprimidas de alta
aderéncia.
as = 1,00 para barras entalhadas ou lisas.
sendo;

P - a pressdo transversal média em estado limite Gltimo ao
longo do comprimento de ancoragem necessério,
perpendicular ao plano de fendilhamento (em MPa).

b rin -~ valores minimos admitidos para o comprimento de

ancoragem para barras comprimidas, segundo o Texto
Base para a revisdo da NBR - 6118/78.
by min 2 0,324, 10§, 100 mm
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7.3. ARMADURA TRANSVERSAL NAS ANCORAGENS DAS
BARRAS

De acordo com a FIGURA 7.10, observa-se que em barras submetidas a
compressdo, caso particular de pilares, ¢ ancoradas em concreto, aparecem tensdes de
tragdo ¢ de compressdo & fim de se estabelecer o equilibrio da estrutura no processo de
transmissio de esforgos do ago para o concreto.

Essas tensdes de tragdo, podem provocar o afastamento das se¢Oes de concreto ao

redor das barras de ago, prejudicando a aderéncia,

— tensdes de compressio

--- tensoes de traciio

FIGURA 7.10 - Equilibrio concreto x ago no processo de ancoragem.

Com o intuito de se evitar essa situagdo indesejavel, deve-se prever no detalhamento
das estruturas, sob essas condigdes, uma armadura transversal a barra solicitada. O Texto
Base para a revisio da NBR - 6118/78 prescreve o calculo dessa armadura como segue:

- BARRAS COM ¢ < 32mm:

Ao longo do comprimento de ancoragem das armaduras, deve ser prevista armadura
transversal cuja drea minima, ndo deve ser inferior a 25 % da area da barra ancorada de

maior didmetro.

- BARRAS COM ¢ > 32mm:

Devem ser dispostas armaduras transversais espagadas de no maximo S¢ ( ¢ -
diametro da barra ancorada), paralelas a face tracionada e laterais com os segutntes valores
minimos ao longo do comprimento de ancoragent.

- Na Dire¢io paralela a face tracionada:

A; =025 A n (7.7)

- Na direcdo perpendicular a face tracionada:

A, =025-A, - m (7.8)
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sendo;
As - 4rea da barra ancorada;
n - numero de camadas com barras ancoradas na mesma secdo;
m - nimero maximo de barras ancoradas na se¢do, em uma camada,

Vale lembrar, que as armaduras longitudinal e transversal quando ndo forem
constituidas por acos da mesma categoria, as areas das armaduras transversais devem ser
multiplicadas pela relagio entre as tensdes de escoamento de calculo das armaduras
longitudinal e transversal.

Se ja existir uma armadura transversal ao longo do comprimento de ancoragem e
essa armadura apresentar uma drea superior a especificada acima, entdio ndo € necessario
haver a complementagio se ¢ < 32mm.

Quando se tratar de barras comprimidas, pelo menos uma das barras constituintes da

armadura transversal deve situar-se a uma distincia igual a 4¢ ( barra ancorada), além da

extremidade da barra.

7.4. EMENDAS DAS BARRAS

Em algumas situagdes de projeto a colocagio de uma armadura, para absorver
esforgos de tracdo ou de compressdo, necessita de emendas. Essas emendas podem ocorrer
por limitagdo do comprimento das barras ou a fim de se facilitar 0S8 Processos construtivos.
As emendas, nesses casos, podem ser:

- por traspasse;

- com luvas rosqueadas;

- com solda;

- com outros dispositivos devidamente justificados, como luvas com

preenchimento metalico.

7.4.1. Emendas por Traspasse
Este tipo de emenda é o mais utilizado em virtude da sua simplicidade de execugdo.
A transmissio dos esforcos de uma barra para outra emendada ocorre atraves de

mobilizagdo de bielas comprimidas de concreto na secdo onde as barras estdo
justapostas { FIGURA 7.11),
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FIGURA 7.11 - Emendas por traspasse.

7.4.2. Proporcio de Barras Emendadas
O Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78 considera como na mesma secio

transversal as emendas que se superponham ou cujas extremidades mais proximas estejam
afastadas de menos que 30 % do comprimento do trecho de traspasse, tomando-se o maior

dos dois comprimentos quando diferentes (FIGURA 7.12).

FIGURA 7.12 - Proporgdo de barras emendadas.

sendo:
¢ - comprimento de traspasse da barra superior,

¢ - comprimento de traspasse da barra inferior.

A propor¢io maxima de barras tracionadas da armadura principal emendadas por

traspasse na mesma se¢do transversal da pega esta indicada na TABELA 7 1.
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TABELA 7.1 - Proporgiio maxima de barras emendadas na mesma se¢do transversal.

Tipo de Barra Efeito da Acdo
Barra de alta Apenas | camada 100 % 100 %
Aderéncia Mais de 1 camada 50 % 50 %
Barras ¢ <16 mm 50 % 25 %
Lisas & > 16 mm 25% 23 %

A adoglio de propor¢des maiores deve ser Justificada quanto a integridade do
concreto na transmissdo dos esforgos e da capacidade resistente da emenda, como um

conjunto, frente a natureza das acoes que a solicitem.

No caso de pegas comprimidas, o Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78

permite que todas as barras podem ser emendadas na mesma secdo.

7.4.3. Comprimento de Traspasse

Como este trabalho visa levantar aspectos importantes sobre o detalhamento de
pilares, pecas predominantemente comprimidas, € conveniente, entdo, abordar o caleulo do
comprimento de traspasse de pecas de concreto armado comprimidas. Na revisdo da

NBR - 6118/78 o comprimento por traspasse de barras comprimidas isoladas deve ser igual

a &, e, calculado de acordo com a expressdo (7.9).

7.4.4. Armadura Transversal nas Emendas por Traspasse

De acordo com o exposto acima, a transmissio dos esforgos nas emendas por
traspasse se da com a mobilizagio de bielas comprimidas de concreto, sendo assim, para
haver equilibrio, surgem tensdes de tracdo perpendicularmente as bielas, necessitando de
uma armadura transversal que evite a perda de aderéncia entre concreto e aco.

O Texto Base para a revisdo da NBR - 6118/78, traz as segurntes recomendacgdes
para o uso de armadura transversal nas emendas por traspasse de pegas comprimidas:

* Quando ¢ < 16 mm ou a proporgdo de barras emendadas na mesma se¢do

for menor que 25 %, a armadura transversal deve satisfazer as mesinas
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recomendagdes previstas para o calculo da armadura transversal na
ancoragem.
* Quando ¢ 2 16 mm ou que a proporgdo de barras emendadas na mesma
se¢ao for maior ou igual a 25 %, a armadura transversal devera:

- apresentar area total igual a area de uma barra emendada,
considerando os ramos paralelos a diregdo que une os centros das
barras emendadas.

- ser constituida por barras fechadas se a distincia entre as duas barras
mais proximas de duas emendas na mesma secdo for < 10 ¢.

- concentrar-se nos tergos extremos da emenda.

Nas emendas de barras comprimidas, pelo menos uma barra da armadura transversal

deve estar posicionada 44 além das extremidades da emenda (FIGURA 7.13).

FIGURA 7.13 - Emenda de barras comprimidas,

Os outros tipos de emenda existentes, ou seja, atraves de luvas e soldas ndo serdo

abordados neste trabalho devido ao fato de serem processos anti-econdémicos ¢ de execugio
mars trabathosa.

7.5. DISPOSICOES CONSTRUTIVAS DE PILARES
A seguir, serdo apresentados alguns aspectos importantes sobre o detathamento de

pilares, visando sua maior durabilidade.

O projeto de estruturas em concreto armado deve considerar, além dos aspectos de

estabilidade, resisténcia e arquitetdnico, o problema relativo a durabilidade da estrutura em

questdo.
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Os altos investimentos exigidos na construcdo de uma estrutura de concreto armado,

S0 se tornam vidveis 3 medida que a durabilidade da mesma, garanta o retorno, aos
empreendedores, do capital utilizado.
As medidas necessarias a assegurar a vida util de uma estrutura de concreto armado,

estdo diretamente ligadas as condigdes ambientais, métodos de execugdo da obra e

importéncia da mesma.

7.5.1. Condicdes Ambientais

As condigdes do meio ambiente sio responsaveis diretamente pela vida atil de uma
obra, isto é, de acordo com a finalidade que uma estrutura tenha, ela pode estar submetida a
Processos quimicos nocivos que devem ser previstos e evitados da melhor maneira possivel.

As classes ambientais, segundo o Texto Base para a revisio da NBR - 61 18/78, sdo

divididas em:
- ambiente seco;
- ambiente umido (lavanderias, cozinhas industriais, etc.);
- ambiente marinho ( a0 longo ou na orla até onde se estenda a influéncia da
maresia);

- aguas tratadas (reservatérios e estagdes de tratamento);
- dguas servidas (estagdes de tratamento de esgoto, condutos e canalizagdes);
- ambientes quimicamente agressivos:
- fracamente agressivos;
- moderadamente agressivos;
- fortemente agressivos;
- muito fortemente agressivos.

De acordo com o exposto acima, as caracteristicas que um concreto deve ter a fim

de se garantir a durabilidade da estrutura, estio expostas na TABELA 7.2
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TABELA 7.2 - Caracteristicas do concreto de acordo com as condi¢des ambientais.

Classesde | Tipode | Fator agua/cim. | Consumode | Classes de resisténcia
Exposicio | Concreto | efetiveo miximo | cim. (kg/m3) NBR - 8953
Ambiente simpfes - - -—-
seco estrut. --- 150 -
armado 0,65 260 C20
protend. 0,60 300 C2s5
Ambiente simples - --- ---
umido estrut. 0,65 275 C20
armado 0,60 300 C25
protend. 0,55 350 C 30
Ambiente simples -—- - -—-
mariitho estrut. 0,50 350 C35
armado 0,45 400 C 40
protend. 0,45 400 C 40
Aguas simples - -—- -
tratadas estrut. 0,55 325 C20
armado 0.55 325 C20
protend. 0,55 325 C2s5
Aguas simples - - -
servidas estrut. 0,50 350 C25
armado 0,50 350 C2s
protend. 0,50 350 C30
Ambientes a b c a b
quimicale simples -— -—- - - - -—
auIessivos gstrut. 0,551 0,50 10,45 280 280 ---
armado | 0,55 0,50 | 0.45| 300 | 300
protend. | 0,551 0501045| 350 350 _ ---

7.5.2. Cobrimento das Armaduras

O Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78 prevé os valores minimos do
cobrimento de armaduras passivas, considerando a classe de exposi¢ao da estrutura, de
acordo com a TABELA 73,
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TABELA 7.3 - Cobrimento das armaduras.

Classe de exposiciio Cobrimento (cm)
1 1,0
2 2,0
3 3.0
4 2.5
5 2.5
6.a 2,5
6b 3,0
6.c 3,6 ()
6.d 4.0 mais protegio

* verificar necessidade de protecdo

OBS: Para efeito de calculo e execugio, o cobrimento minimo deve ser acrescido de
um valor Ac = 1,00 cm. Se a estrutura estiver sendo executada com um fator de qualidade

rigoroso o valor Ac pode ser reduzido para 0,50.

7.5.3. Armadura Longitudinal

Ao se calcular e posteriormente detalhar as armaduras longitudinais de pilares, o
engenheiro deve respeitar os limites maximo e minimo de porcentagem de ago, a fim de se
evitar ninhos de concretagem (perigoso em estruturas comprimidas) em razdo de uma
concretagem malsucedida ou por outro lado, absorver algum esforgo de flexdo em virtude
de excentricidades decorrentes da fase de execucdo da estrutura.

O Texto Base de novembro de 1992, ndo traz de forma bem definida as limitagdes e
recomendagGes para se detalhar as armaduras longitudinais de pilares.

Sendo assim, sera feito a seguir (TABELA 7.4) uma apresentagdo dos valores

prescritos pela antiga NBR - 6118/78.



TABELA 7.4 - Recomendagdes para armadura longitudinal.

Barra Limites NBR - 6118/78
B i 10 mm
L d’._mfvc . —
0 2,0 cm
N 3 min = ‘b;
G 1L2d oy
I S mix 40 cm
T A min 0,25%5b . h para CA 25
U (flexdo com-
D posta reta) 0,15%b . h para CA 50 e CA 60
I
N A, min (cOM- < 0,80 % A, para A > 30
A pressdo centr.) < 0,50 % Ag . para A <30
L Ay mix 0,80 % < p <6,0% para A > 30
0,50% <p<6,0% para L <30

sendo:
§ mio - didmetro minimo da barra longitudinal da armadura;
¢ max - didmetro maximo da barra longitudinal da armadura;
S min - €Spacamento minimo entre as armaduras longitudinais;
§ mix -~ €Spagamento maximo entre as armaduras longitudinais;
Asmin - drea minima da se¢do transversal da armadura longitudinat;
Asmax - drea maxima da se¢do transversal da armadura ioﬁgitudinai;
p - 1axa geometrica de armadura,
A, cat - area de armadura longitudinal obtida no dimensionamento;
A - indice de esbeltez do pilar;
d o - didmetro médio do agregado graiudo componente do concreto:
b - largura do pilar;

h - altura do pilar.

Vale lembrar que p < 3,0 % nas regides de emendas por traspasse de pilares.



9N

7.5.4. Armadura Transversal

A armadura transversal também denominada como estribos, também apresenta
limitagOes que devem ser respeitadas ao se dimensionar pilares. Essas limitagbes, visam
garantir as barras de compressio longitudinal contra a flambagem local ¢ também, absorver
esforgos horizontais que possam existir.

A NBR- 6118/78 traz prescri¢des com respeito a trés tipos de estribos, a saber:

- estribos poligonais;
- estribos suplementares;
- estribos curvilineos.

Os estribos poligonais evitam a flambagem local das barras longitudinais localizadas
em suas quinas, além daquelas por elas abrangidas e situadas no maximo a uma distancia de
20 ¢y da quina e ainda, se nesse trecho de comprimento 20 ¢,, nio existir mais de duas barras

longitudinais nio contando a da quina (FIGURA 7.14).

L K204
%,\4 —
l

FIGURA 7.14 - Flambagem iocal das barras longitudinais.

Para sttuagdes diferentes do €Xposto acima, serd necessario a colocagio de grampos

suplementares ou estribos poligonais de acordo com a FIGURA 7.15.
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FIGURA 7.15 - Armadura transversal,

Quanto aos estribos curvilineos, a NBR - 6118/78 dispensa 0 seu emprego no caso
de pilares circulares, visto que a concavidade esta voltada para o interior do concreto. No
caso de concavidade voltada para fora do concreto e se as agdes estiverem localizadas nesta
curva, deve-se entdo, prever para cada barra longitudinal, situada na curva, uma ancoragem
pelo gancho de um estribo reto ou pela quina de um estribo poligonal (FIGURA 7. 16).

i

[T

L

FIGURA 7.16 - Estribos curvilineos

A seguir (TABELA 7.5), sio mostradas as principais prescrigbes previstas pela

NBR-6118/78 para o detalhamento das armaduras transversais de pilares.



TABELA 7.5 - Recomendacdes para armadura transversal.

Barra Limites NBR - 6118/78
T ® i 5,0 mm
R - S s e e s
A D i ——
N 5 mm e
S
v 30 ¢cm
E 8 s 2 in
R < 12 ¢,e 190 ¢/, para CA 50 e CA 60
S 21 ¢, e 340 &*/¢, para CA - 25
A
L

sendo:
& min - didmetro minimo da armadura transversal;
§ max - diimetro maximo da armadura transversal;
a min - Menor dimensao da segdo transversal do pilar,
¢ - didmetro da armadura transversal
¢, - didmetro da armadura longitudinat;

S max - €Spagamento maximo da armadura transversal;

$ min - €Spacamento mintmo da armadura transversal,
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CAPITULO 8: EXEMPLOS DE CALCULO

Neste capitulo, s3o apresentados os aspectos importantes para o dimensionamento e
detalhamento de pilares de concreto armado.

G dimensionamento serd feito com base nas Tabelas de VENT. URINI{1996]
Dimensionamento de Pecas Retangulares de Concreto Armado Solicitadas & Flexdo
Obligua ¢ PINHEIRO[1994] Abacos para Flexdo Obliqua. Os esforgos solicitantes
utilizados neste capitulo foram obtidos da Dissertacio de Mestrado do Eng® José Ferndo M.
de A. Prado entitulada “Estruturas de Edificios em Concreto Armado Submetidas a Agdes
Verticais ¢ Horizontais™. Para a obtengdo dos esforgos na estrutura, o Eng. José Ferndo
utilizou o modelo tridimensional com o auxilio do software SAP - 90. Os esfor¢os nos
pilares P22 ¢ P13 estdo no Apéndice 1 com as respectivas combinagdes de agdes.

O Eng. Jose Ferndo trabalhou com a estrutura do edificio Vitoria Régia situado em
Sdo Carlos - SP, utilizando os dados fornecidos pelo Escritorio Técnico José Roberto Leme
de Andrade S/C Ltda., autor do projeto estrututral. A seguir, as FIGURAS 8.1, 8.2, 8.3,

8.4, 8.5 e 8.6 mostram, em escala reduzida, a arquitetura do edificio em questdo.
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FIGURA 8.1 - Planta Baixa do Sub-Solo.
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Com base nos desenhos de arquitetura mostrados anteriormente, pode-se projetar a
forma da estrutura, de acordo com as indicagbes previstas no Capitulo 2. A seguir sio

mostrados os desenhos de forma, em escala reduzida, do Edificio Vitoria Régia.
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8.1. PILAR P22

A seguir € mostrado o dimensionamento do Pilar P22, considerando aco CA 50 e
concreto C 18. |

De forma esquematica a FIGURA 8.12 mostra a prumada do Pilar P22,
mostrando as caracteristicas pertinentes ao seu dimensionamento, bem como a

numeragdo das barras para entendimento da listagem de esforgos do Apéndice 1.

cobertura
108 17° 280
107 16° 280
106 15¢ 280
10s] 1e° 280] D
104 13° 280
103 120 280
102 i1° 280
101 16 280
100 g 280
99 g° 280
98 i_" ‘280 o
7 &° 280
96 5@ 280
95 4¢ 280
o4 £ 280
93 transigdo 560
921  play - ground 280 A
a1 terreo 280

FIGURA 8.12 - Esquema da prumada do Pilar P22.

De acordo com a FIGURA 8.12, o dimensionamento é iniciado pelo trecho A e
0s esforgos solicitantes estdo indicados abaixo.

Trecho A (40 X 100). Diagramas de Esforgos Solicitantes.

12475
]

] [ — 73
14

/ / ,

l
|
E “ N j / /F_"

/ /
soenoal | - |t /- nal |
' sl
Nz KETely Va3 Magnp Macrg
(K VR (k) (kMém) (kNm)

Sabe-se. peias plantas de forma indicadas anteriormente, que a secdo transversal
do pilar em A € 40 x 100, sendo assim, pode-se calcular as caracteristicas geometricas do

mesmo.
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d 2"/ S
S S
by, = e, , =280cm

Il—: = 533333Cm4 1"1-2 = II,SScm = }‘]_2 — 24’25

Iy =3.333333em* .1, = 2887ecm = A,_, = 9,70

Sendo asstm, nfio € preciso considerar o efeito local de segunda ordem em
nenhuma das diregdes.

As excentricidades iniciais no topo e na base do pilar ac nivel do pavimento
térreo (matis solicitado), sdo assim determinadas:

Mo, 12423

& = = = 2.45cm 8.1
Hoper2 Ny 5080.94 @-1)
Moy 33.21
Cirpo, | = ——d = 2% = 0 65em (8.2)
PO1-3 Ny 5080,94
. M,
Cibmey.p bwey  227.09 = 4.4Tem {8.3)
N, 5080,94
Miwa s 2340
Gl 1 = — = - = 0,46cm (8.4)
thasey—3 N, 5080,94 : {
sendo:
sopor 3 excentricidade inictal no topo do pilar devido ao
momento fletor atuante no plano 1-2;
ey " excentricidade micial na base do pilar devido ao
momento fletor atuante no plano 1-2;
€y excentrictdade inictal no topo do pilar devido ao

momento fletor atuante no plano 1-3;
€ihaeety - €xcentricidade inicial na base do pilar devido ao

momento atuanie no plano 1-3.
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Obtido o calculo das excentricidades para a situagdo A, pode-se determinar as

situagdes de projeto e de calculo para o pilar P22, a0 nivel do pavimento térreo.

oL Y R
Ncl Nd .qu
o . . 3
ely X Ll . iy X
e e Cic
B X
(1) (I)

Situacdo de projeto Situagses de Calculo
Secdes de Topo/Base

FIGURA 8.13 - Situagdes de calculo no trecho A
Analisando as excentricidades obtidas anteriormente, observa-se que a situagio

critica € a se¢do de base.

Para esta sttuacdo os valores adimensionais relativos aos esforcos normais e de
flexdo devem ser calculados, a fim de que os abacos de VENTURINI[1996] possam ser
utihzados.

Abaco pg. 82

50809
Vg - —%ff— ~0,99 = 1,00
40.100. 2
1.4
dj, q

= 0,075=0.10 e dh“ = 0,03 = 0.05

- Sttuagao (I }

tna = 0,04 e pog = 0.01 = @ = 0,30

A.=355cm’( 20 ¢ 16 mm = 40,2 cm®)

O comprimento de traspasse necessario neste caso, sera calculado conforme as
prescrigdes do Capitulo 7:

{8.8)
AseN
1.6 435
o - g
[/ PRrTe: 601 cm (8.9)
35.5

i
O
12

we
<o
ot
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Sendo assim, a se¢do transversal do pilar P22 no trecho A, podera ser visualizada
na FIGURA 8.14

440
A e M. - 15 @63 mme/19 cm; e =159 em
1k | ) H 2 h : -
— e :bi_ %34 !
% = ~, 1
| | 34
e i
2 w0
TEL L
& ]
l | M, - 15 63mme/ 15 am, ¢=197 em

AR T 3 e 16 e e 150
N!-ZOEIénml;c:'_;ﬁm N2 15 FA2mmal19 cm e =159 om

FIGURA 8.14 - Secdo transversal do pilar P22 no trecho A.

Trecho B (40 x 100): Diagramas de Esforgos Solicitantes.

1182,12
— s — ‘/'f
: 7742
.f 1
J 4
¥ + / 3
f / )
IS e 24179 f 43,7'5./___
' wrzl
Ny Ya0-3 Vdrl-3) Mgz Mao.3
£K) (&N 0] (ktim) im)
L 40
. A
Ulﬂ// 7‘!_/.6 a
J/_,J‘ 22/ //
. e

€org = &y = 510cm
I, =533333em® ©r_, = 1155m = A,_, = 44,20

Fioy = 3333333em? r_ = 2887em = h,_, = 1767

A excentricidade local de segunda ordem, deve ser considerada apenas na diregio

do eixo 3 pois, A, > 40.
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(
) | 00035+ bt
510° 21.000

10 {v+05)-40

1.3y =

,com v+0,5=10 (8.11)

S €y = 2,03 cm

Observando o diagrama de esfor¢os criticos para a secio B, as excentricidades

iniciais para o pilar P22, ao nivel do pavimento de transigio, sio assim determinadas:

Mz 118212

S = 26,00cm (8.12)
PPN, 454175
Citopol3 = Mi-‘-ﬁpﬂl-3 = 74,52 =1,64cm (8.13)
; N, 454175
ei,bascl-lz Mi_basel-l — 467133 =10.2%m (8 14}
N, 454175
Mi asel- 48-,?
Cupmery = et = 810y og0 (8.15)

N, 454175

A excentricidade inicial na segdo intermediaria, ¢ obtida de acordo com a

expressdo abaixo:

e, =006-¢, +04.¢p>04-¢, (8 16)
sendo:
e, - excentrictdade nicial na sedo intermediaria do pilar;

€ , € &, - excentricidades inictais nas segdes de topo / base, com

lei:\ 2l |
€ 1.2y = 0,6-26,00 - 0,4-10,29 = 11 48cm (8.17)
€ imi-n = 0,4-1,64 = 0,66¢cm (8.18)

A excentrictdade devido ao desaprumo (eq) local do pilar, pode ser determinada

conforime se segue
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4 510
€12~ Sty = dy- S ={,0025- ——2— = (,64cm (8.19)

Obtido o calculo das excentricidades, pode-se determinar as situagdes de projeto

¢ de caleulo para o pilar P22, ao nivel do pavimento de transicdo.

+ Y
Ny
&y
> X
Y €
(D
N Situacdo de calculo
p .8 Secdo de Topo/Base
+ ! X "-ir 1 Y‘»
¢
x }\Id
Sitnacédo de projeto ?Jd § %
el X y X
€, (e ey e
(II) (I}
Situagdes de calculo

Secdo Intermedidria

FIGURA 8.15 - Situagdes de calculo no trecho B.

Observando as situagdes de calculo acima e substituindo os valores das
excentricidades, verifica-se que a situagio critica é a (I ) na se¢do de topo.
tY

26,00
L]

1,64

(1)

Os valores adimensionais para o pilar em questdo sio:

v =088, pty. = 0,04 e 1, = 0,23
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Através do abaco da pag. 82 de VENTURINI[1990] ¢ fazendo-se uma
interpolagdo entre os valores de vy para 0,80 ¢ 1,00, obtém-se @ = 0,82. Resultando em
uma 4rea de armadura igual a 96,9 cm® ( 20 ¢ 25 mm = 98,2 ¢cm’).

Sendo assim, de acordo com as expressdes (8.8), (8.9) ¢ (8.10) o comprimento

de traspasse resulta em:

96,9
982

%, =1,0:94,0-—= = 93 0cm

: e=1%
; Vg | N-_,; M A63mmef/30em,c=15% cm
' 34

h
o

34

100

o]
uh

T34 ]

=

o
—J N, - 11 F63mme/ 30 cm, c=197 em
X X 3 X !

™l - 43 1 =159 ¢
N,- 200 25mm c=603 em T 11 @63 mmel 30 em, e=139 cm

FIGURA 8.16 - Secdo transversal do Pilar P22 no trecho B.

Trecho € (20 x 100): Diagramas de Esfor¢os Solicitantes.

225,58
] —1 7 7 24,55
i v +{ / f /Jr /1(_’ 3

!
|
!
!

20a 04 || 6,72 |, 168zl ) zoal |
285,27 1
Hacrz Vad-2 V(1.3 Mgz Mgy
D L5y k) CkHm) (kM)
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I, = 66.667cm® - r,_, = 5.77ecm = A,_, = 4850

I,_; = L666.667em” = r,_, = 28.87cm = &, _, = 9,6

A excentricidade local de segunda ordem, deve ser considerada apenas na direcdo

do eixo 3.

5 )
A (0,0035+ 43,3 !

2807 \ 21000,
10 (v+0.5)-20

52(]_3) = ,COm v+ 0,5 = 1,0 (820)

S €y = 133 em

As excentricidades iniciais para o pilar P22, ao nivel do trecho C, serdo assim

determinadas:
e. ot 2 - Mi.mpnl-z - 225,58 _ 7,670}]’1 (82])
’ N, 294104
ei oror-3 _ Mi.lopni-} - 24,53 _ 0,8301’)‘1 (822)
’ Ny 2941,04
M.,
iz = et - 88927 100 (8.23)
’ N, 294104
Mi ase 1- 23,02
€ pasers T = = 0,78¢m (8.24)

N, 294104

A excentricidade inicial na segdio intermediaria, € obtida de acordo com a

expressdo (8.106).
€ min.ny = 0,6-30,10-04-7,67 = 15,00cm (8.25)
€ iy = 0,4-0.83 = 0,33cm (8.26)

A excentricidade devido ao desaprumo local na se¢do intermediaria do pilar P22

no trecho C, € assim determinada;

_ J
edim[l-z) - edinul—?%) ¥

td | ™\
'm
e
<
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Obtido o calculo das excentricidades, pode-se determinar as situagdes de projeto

e de calculo para o pilar P22, ao nivel do trecho C.

1Y
N
€
X
Y Cix
1)
N Situagdo de calculo
+[e—~——— o ¥ Secido de Topo/Base
1y g -
| s X Y 1Y
T e
Situacdo de projeto od JEC.
e:n eisr
: 2 X 2 X
I €y
(I} (o}
Situagdes de calculo

Se¢do Intermediaria

FIGURA 8.17 - Sttuagdes de calculo no trecho C.

De acordo com as situagdes de projeto e calculo expostas acima, pode-se

observar que o caso ( 1 ), na segiio da base, ¢ o critico.

|

0,78

Os valores adimensionais para o pilar em questio sao:
vi= L4, pye = 0,04 e 11y, = 0,34
% e aose &
h, h,
Atraves do abaco A-16 de PINHEIRO[1994] ¢ fazendo-se uma interpolagio de

=0,15

vq entre os valores de 1,00 e 1.20 | obtém-se o valor de @ = 1,66. Resultando em uma

area de armadura igual a 98.1 ecm’( 20 ¢ 25 mm = 98.2 cm?).

2 43.5
o I _040¢
&, A 39 4.0 cm

wn
1J



98,1
%  =1,0-940.—— =94 0cm
nee 082
== Ne-2x1563mme/ 20 cm, c=30¢m
120
§'+ *Hiﬂ 1 N.-15F63mme/20 cm, ¢ =8Tem
T 1
: al |
14] is
[ |
X s h"\l
ki = o
- s
“f ] N,- 15763 mme/ 20 cm, c=151cm
|

_____ . Ne- 15063 mmef 20 em; 2= 87¢m

FIGURA 8.18 - Segéo transversal do pilar P22, no trecho C.

Trecho D (20 x 100): Diagramas de Esforgos Solicitantes.

PrALEE
— 1 — / 743,50
/ 1
) M + ./I;)a
f! /’; 2
1350120 | g1l wmaal ] ; dﬂllL_
111,34
Ngg-p Vd1-2) Yai1-% My Myel-3
(ki) (k) (K (g (ki)
1 20
yd
100/f /;/
s o
P
A
&, , = ¢, , =280cm

Ii-z = 66.6670]’1‘14 A 577cm = }\'i—z = 48,50

I,_, = L666.667ecm? " r,_, = 28.87cm = A,_; = 9,69

Sendo assim, a excentricidade de segunda ordem deve ser considerada apenas na

dire¢do do eixo 3.
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( 0.0035 + ]
280% 21.000

10 (v+ O,S)- 20

32(1_3) - ,com v+ O,S 2 1,0 (828)

S8y = 213 em

As excentricidades iniciais para o pilar P22, ao nivel do trecho D

=]

sdo assim
determinadas:

Miioporz 11633

N, 135012

€

= §,60cm {8.29)

itopol-2 =

M, oo,
€ opol3 = — o = 1980 _ 3 60em (8.30)
’ N,  1350,12

M.
Copmer g = oot o T3 _goq (8.31)

N, 135012

~ Miaes | 40,21
ci,basel-i - -

N, 135012

A excentricidade inicial na se¢do intermediaria, ¢ obtida de acordo com a

expressio (8.16).
ei.im.i]-'l) = 014 M 8,60 = 3,44cm (833)

ei.imtl-l\ = 034 : 3500 = lszocm 7 (834)
O efeito local do desaprumo para a sego intermediaria é assim determinada:

¢ 280
< _0,0025-
2 2

- 0,35cm

-
17}
3
wn

s

_ - Y
cdim(l-z) T ¥y W

As situagdes de projeto e de calculo para o pilar P22, ao nivel da se¢io D, sdo

mosiradas a seguir.
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2 ¥
N
e 9
&y .
~X
Y Cx
(1)
N Situagdo de calculo
. o d Secédo de Topo/Base
wy X 'IKY : v
Situacdon de projeto RN B E\Id %
&, 1%‘1 £y €,
(I} (1)
Situagdes de calculo

Secdo Intermediaria
FIGURA 8.19 - Situagdes de calculo no trecho D.

Substituindo os valores das excentricidades obtidas anteriormente, conclui-se que

a situacdo critica ¢ a ( 1) para o topo do pilar.

Y

g 60

300

Os valores adimensionais para o pilar em questio sio:

vy = 0,53, Ha = 0,08 € Hy = 0,05

' r
v

——=0,030=0,050¢ ds =0,150
hy hx

A partir do abaco A - 41 de PINHEIRQ[1994] ¢ fazendo uma interpolagio de vy
entre 0.40 e 0.60 obtém-se © ~ 0,13: resultando numa area de armadura de 7.7 ¢m®
Porém, a taxa de armadura ¢ inferior ao minimo previsto pela NBR - 6118/78, sendo

assim, sera utilizado 8 ¢ 16 mm( p = 0,80 %)). Logo, o comprimento de traspasse obtido

conforme a expressdo (8.8) e (8.9), resulta em 60,0 cm.
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20
3 3
¢ ‘{‘}_ o L 14
il T K- 15063 mmel 20 em, ¢ =169
T LS
\o i
- N, - 15@6,3 mmef 20 em; c=169cm
o)
L 3
n___Jd —+ I
[l

Ng-8J16 mm;c=340 cm

FIGURA 8.20 - Segdo transversal do pilar P22, no trecho D.

Finalizando, deve-se verificar o ultimo tramo do pilar P22, pois o esforco normal

¢ relativamente pequeno se compararmos com o momento fletor atuante na ligacio viga

- pilar.

e

— ‘ — / 753,81)
/ ) ‘

| T j / A
2
/ /
1R 104 101/ wwml | f 47,74L
102,174~
Hao-g 7d(1-2) Va3 Maan Marg
K (KD ) () (R

A secdo transversal do pilar no Gltimo tramo ¢ exatamente tgual as se¢oes C e D.
Sendo assim, a excentricidade local de segunda ordem deve ser considerada apenas na

direcdo do eixo 3.
" 2 = 2,18 cm (8.36)

De acordo com os esforgos mostrados acima, as excentricidades iniciais resultam

nos seguintes valores:

ei.lupod L2y T 10878 cm (837)
ei.lnpn{l-’r‘x =3 119 cm (838)
Cibaert-2y = 6432 Cm (839)

Cihasel 1) = 2813 cm (840)
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A excentricidade inicial na secio intermediaria, é obtida de acordo com a

expressdo (8.16).

€y = 43,5 cm (8.41)

€1y = 12,80 cm (8.42)
O efeito locat do desaprumo para a secdo intermediaria tém o seguinte valor:

Cii12) = Shngry) = O350 (8.43)

As situagdes de projeto e de calculo para o pilar P22, no ultimo tramo, sdo

mostradas a seguir.

Y
N
. d
* X
Y _eﬂLl
(1)
N Situagdo de célculo
S . d Secédo de Topa/Base
1y
» X Y Y
e, Nd
Sitacio de projeto I . _Nd f"'%
e. e,
A il x z 4 }(
em ge‘lxl eui e;x
(1) (1)

Situa¢ses de cilculo
Se¢do Intermedidria

FIGURA 8.21 - Situagdes de calculo no trecho D.

A situagdo critica € a (1) para a se¢iio do topo do pilar. Os valores adimensionais

dos esfor¢os normais e fletores sido-

VdE0,0-!', udx=0,H egdy=0,07
dy o dn
——=0,030=0,050e —*=0,i50
hy hx

" Abaco A - 41 PINHEIRO[1994] = o ~ 024,

As = 14.2 em® < 16,0 cm” ; armadura minima => 8 ¢ 16 mm
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Sendo assim, pode-se concluir que no ultimo tramo do pilar P22, a armadura
determinada para o trecho D ¢é suficiente.

A seguir € mostrado o detathamento da prumada do pilar P22.

100

L 1 3 .*._-_E N 2215063 mm ef20; ¢ = 139 om 11° ga 4 7° Pavimesnto

05|

......

/95043009 55
SETITTTY 3&":} Nf15¢6,3mmcfm;c-151cm

3° a0 iG° Pavimenio

NS-ZNQS mm,c=| 374
280

S No2x13663mm o/20; = 30 om o=t
& o
3 r
00 :.';‘ i 63 ame®, o= 15 om §
o 3 P H oy o -
i i o4+ & Traneigdo
5 2
EDNE.iwa_zmcrsu;c-mcm K1 =
3? 3
0 ST N 2215 ¢ 63 mm /19, =~ 159 om £
N , . 1
2 : R b ‘?} Térren
£ L ] 5 é Play - Ground
-4 N, 158 63 mm /19 =157 om =

FIGURA 8.22 - Detathamento da prumada do pilar P22.
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8.2 PILAR P13

A FIGURA 822 representa as caracteristicas necessarias da prumada do Pilar

P13 a fim de que o seu dimensionamento possa ser realizado.

cobertura
213 17° 280
212 16° 280
211 159 2801 O
210 14° 280
2009 13° 280
208 120 280
207 11? 230
208 ige 2801 B
205 ge 280
204 g° 280
203 7° 280
202 & 280
201 5¢ 2801 A
200 49 280
199 30 220
~

“\_viga de transigio
L —

FIGURA 8.23 - Esquema da prumada do Pilar P13.

Trecho A (30 x 70): Diagrama de Esforcos Solicitantes.

337
1 ’ - 7 7 22,51

|
i
. i K -+ a
i / / ,Zl ’
! / |
neron | assmld el / g7/ |
4022507
Ng.-2 Y4013 Va3 Macrz Mg
(ki) (kN) ) (INm) (ki)
.= 157.500cm™ L r_; =8,66cm = A,_, =323

I, = 857.500em? . N_3 =202lem = A, = 13,90

14

91225

¢, 5 = 280¢cm

Sendo assim, a excentricidade local de segunda ordem ndo precisa ser

considerada em nenhuma das diregdes.
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De acordo com o diagrama de esforcos criticos para o trecho A, pode-se

determinar as excentricidades iniciais nas secdes de topo e base do pilar, nas duas

diregoes.
223,37 .
Citopo(t-2y — 6701 =9 43cm
22.81
Ciopo1-3) = q?;’? o1 = 0,96cm
492,25 .
©ibasec1-2) = 236701 = 20,79%m
11,87
Cbaseri-3) = ,’31’:91 =0,50cm
2367,¢

(3.44)

(8.45)

(8.46)

(8.47)

Obtido o calculo das excentricidades para o trecho A, podem-se determinar as

situagdes de projeto e de calculo para o pilar P13.

Y Y
N, ?Ja ;N d
€ bils ! iy
i3 S X i —X
€ 18
(1) ()
Situagéo de projeto Situacdes de Caleulo
Segbes de Topo/Base _

A situacdo mais desfavoravel ¢ a ( I ) para a segdo de base. Os valores

adimensionais para este caso estdo mostrados abaixo:

Va= 088, La=0,02¢ tyg = 0,20

dy d’, i
—=004=005¢ *=010
hy hx

A partir do Abaco A - 7 de PINHEIRO{1994], obtém-se o ~ 1.06. Logo a area

de armadura € igual a 65.8 cm® ( 20 ¢ 20 mm = 62.8 em” = 65.8 em?).

O comprimento de traspasse, neste caso, resulta em:
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4% 20 85 =753em
4 0289

65,8
=1,0-753-—
e 62,8

*

= 79.0cm

A secdo transversal do Pilar P13, no trecho A, podera ser visualizada atraves da
FIGURA 8.24.

—H— N _-15& 63 mme/ 20 cm, c= 107em
i g id

= —_
3 |

B f N - 15Z63mme/ 20 om: 0= 107cm
L 24] i

[ - .

b d ~ N]_z

m L m

b - [4N]

L] ] 24N - 15763 mmc/20 ¢, ¢ = 107cm

i
N“- 20@020mm, c=35%cm

FIGURA 8.24 - Segfo transversal do Pilar P13 no trecho A.

Trecho B ¢ C ( 30 x 70): Diagrama de Esforgos Solicitantes.

ot (7 7
I

17e9.500_| nzshd 137l I 609/ |
1829
Ngg.m Yau g Va(rm Macrg Mang
(kM) () (kM) (e (kN

f,_; =157.500em* - r,_, =866em = A,_, = 323

[,_; =857.500em* - r,_, =202lem = A,_, = 13,90
e, , =&, , = 280cm

P

As excentricidades inicials nas se¢des de topo e base do ptlar P13
mostradas abaixo.

. estao
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€ opal1-2) = 1—1727_9’25% =71lem {8.48)
€; buse(1-2) = 117288<;,2590 =717cm (8.49)
Citopo(1-3) = 1.2];’9%20 = 1,45cm (8.50)
€ buse(1-3) = 132’90(;0 = 1,46cm (8.51)

Obtido o calculo das excentricidades para a situacdo B e C, pode-se determinar

as situacdoes de projeto e de caleulo para o pilar P13,

R Y Rt
N, ‘}Jd ;N’i
e ' €, €y |
L X X T
16 ! i —= 4
(1) (Im)
Sttuagdo de projeto Situagdes de Célculo
Secdes de Topo/Base

A situacdo mais desfavoravel para este caso é a (I ) para a se¢do da base do

pilar e os valores adimensionais para a utilizacio dos Abacos sdo:

Va = 0,66, {1y = 0,05 € [iyg = 0,07

X _0042005¢ 35200
hy hx

Através do Abaco A - 8 de PINHEIRO[1994], obtém-se o ~ 0,10 e,
consequentemente. a area de armadura igual a 6.2 cm®, menor do que a minima prevista
pela NBR - 6118. Sendo assim, utilizaremos Auwin = 0.8% 30 70 = 16.8 cm’ ( 8 ¢ 16
mim). Logo. o comprimento de traspasse resulta em 60,0 cm.

A FIGURA 8.25 mostra a seqdo transversal do pilar P13 para os trechos B e C.



24
= ' i NM- I5E&83mme/ 20 em, ¢ =14%m
24

— i =

NM- 15 @ 6,3 mmef 20 em; c=14%cm

70

44

# —
-

N .- 8 J16 mm, c=340 cm

FIGURA 8.25 - Secio transversal do pilar P13 nas secoes Be C.

Para finalizar, necessita-se fazer a verificacio do altimo tramo do pilar P13, pois
as excentrictdades iniciais sdo elevadas em virtude do baixo valor da for¢a normal

relativamente ac momento fletor atuante.

116,29
) 4 — 7 7 30,12
/ f
i " + ; ‘/F—)a
: i .

. /
00,320 67171 1951 b Z/ 2452 L
7173

LhETely Vd (1.3 Va3 Myo.z Mya.5
(K} Q) () (ki) (k)

Pelos diagramas de esforcos acima, as excentricidades iniciais poderdo ser
obtidas;

€ topoi1-2) = ;)gé.g? = 54,92 ¢cm (8.52)
€, base(1-2) = 57070% =38,74 cm {8.53)
&; topol1-3) = ;00(;:1;2 =15,00 cm (8.54)
€ baset1-3) = 22(;;,5822 =122t cm (8 55)

Sendo assim, analisando as situagdes de calculo. para o pilar em questdo, pode-se

alitmar que a situagdo critica ocorre na seqdo do topo. conforme FIGURA 826,



126

+ Y
Sra— N
&l
AL Lx
1500

FIGURA 8.26 - Situagdio critica para o pilar P13, no ultimo tramo.

Ao se trabalhar com os valores adimensionais obtidos, os Abacos existentes
indicardio uma area de armadura inferior ao minimo previsto pela NBR-6118/78. Sendo
assim, a armadura obtida para as secdes B e C se verifica para o ultimo tramo.

A seguir, FIGURA 8.27, é mostrado o detathamento da prumada do pilar P13.
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fanr)
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FIGURA 8.27 - Detathamento da prumada do pilar P13,
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CAPITULO 9: CONCLUSAO

Nos Gltimos anos, aumentou consideravelmente o uso de softwares especificos para

0 dimensionamento e detathamento de estruturas de concreto.

A facilidade de modificacio de alternativas estruturais a um custo reduzido, é o fator
preponderante para a expansdo da informatica na area de estruturas.

Porém, a analise comportamental da estrutura, bem como o estudo dos resultados
oferecidos pelo computador, deve ser feito por um profissional que domine teoricamente
tais conhecimentos.

Sendo assim, este trabatho procura transmitir 0s conhecimentos teéricos necessarios
para que o profissional da area de estruturas possa entender as fases que englobam o
dimensionamento e o detalhamento de pilares de concreto armado.

Procurou-se dar énfase is etapas: Instabilidade de pilares e Estabilidade globat.

O Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78, também foi abordado nesta
dissertagio nas etapas que se fizeram necessarias, principalmente no que tange ao
detalhamento de pilares de concreto armado.

No Capitulo 2, além de transmitir alguns conceitos importantes relativos ao projeto
da forma da estrutura compativel com o projeto arquitetdnico, foi proposto um critério
simplista para o pré - dimensionamento de pilares internos, de extremidade e de canto.

No Capitulo 3 a andlise da Estabilidade Global de um edificio ¢ comentada e
relacionada com o projeto estrutural de pilares, visto que, € este estudo que permite avaliar
se as deformagdes impostas & estrutura pelo carragamento vertical e horizontal, geram
esforgos de segunda ordem consideréveis ou nio.

O Capitulo 5, fornece informagdes importantes para que o Engenheiro de Estruturas
possa avaliar a estabilidade de um determinado pilar. O Método Geral, Método do Pilar -
Padrao com o Método Geral ¢ o Metodo Simplificado da NBR - 6118/78 sido discutidos,
mostrando as restri¢des e limitagdes de cada método.

O estudo do detalhamento de pilares, Capitulo 7, ¢ realizado segundo as prescrigdoes

do Texto Base para a revisio da NBR - 6118/78. O calculo da tensio de aderéncia
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considera as situagdes de aderéncia e a dimensdo das bitolas das barras ancoradas, ao passo
que, na NBR - 61138/78 a tensio de aderéncia ndo considera a influéncia dessas variaveis,

No Capitulo 8, os exemplos praticos foram desenvolvidos a partir de esforgos
obtidos pelo Eng® José Fernfio M. de A. Prado quando do desenvolvimento de sua
Dissertagdo de mestrado Estruturas de Edificios em Concreto Armado Submetidas a Agdes
Verticais e Horizontais. Em virtude do calculo tridimensional realizado pelo Eng® José
Ferndo, os pilares apresentaram excentricidades iniciais em duas diregoes  distintas,
independentemente da posicio dos mesmos na estrutura. Sendo assim, ¢ dimensionamento
dos pilares P22 e P13, efetuados neste trabalho, foram feitos considerando flexio obliqua
composta.

Finalmente, ao se concluir este trabalho, verifica-se que foram transmitidas

informagdes importantes quando o projeto estrutural de pilares se fizer necessario.
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APENDICE 1

Ao se verificar a seguranga de uma estrutura quanto aos estados limites ultimos, os
carregamentos atuantes deverdo ser admitidos respeitando as combinagdes tltimas, previstas
na NBR - 8681 |- AgGes e Seguranca nas Estruturas.

Para o dimensionamento de pilares de edificios residenciais, no Estado Limite
Ultimo, deve-se utilizar as Combinagdes Ultimas Normais pois, s3o as combinacoes
referentes &s agdes provenientes do uso da estrutura, ou seja, agches permanentes e variaveis

comuns da edificagio:

m a ]
F, = ZygiFf}i.k +¥ o Fou + Z‘l’ojFQ',.z.—
=1

L =1
sendo:
Fy - valor de calculo das agdes;
Faix - valor caracteristico das agdes permanentes;
Fou.x - valor caracteristico da a¢do variavel considerada como agao principal
para  a combinagio;
Wi Fyi. i - valor reduzido de combinago de cada uma das demais agdes

variavels.

Utiliza-se, ao todo, cinco combinagdes para a obtencdo dos estor¢os que permitirdo
o dimensionamento dos pilares P22 e P13, nos exemplos praticos. A FIGURA AP. |
apresenta um esquema da planta da edificagdo, indicando a atuagdo das agoes 2 e 3,

utilizadas no processamento da estrutura. O carregamento Fy corresponde as agles

verticats atuantes na estrutura.
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FIGURA AP. 1 - Agdo do vento na edificagdo.

As combinagdes utilizadas sdo as seguintes:
(1) 1,40 F,

(2) 1,40 F, + 1,40 0,60 ' F,
(3) 140 F,- 1,40 0,60 F,
(4) 1,40 F, + 1,40 0,60 " Fx
(5) 1.40 " F, - 1,40 0,60 " F;

E usual, aproximar a multiplicagio 1,400,60 = 0,84 para 1,00. Logo, as
combinagdes finais resultario em:
(1) 1,40 ' F,
(2) 1,40 F+ 1,00 F,
(3) 1,40 F;- 1,00 F,
(4) 1,40 F, + 1,00 F,
(5) 1,40 'F, - 1.00 " F;
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FEREF K kKK R KKk ok ok ok kR ok ok KKK K E KK KKKk Kk kK

***** FRAME MEMBER FORCES ***+%

F ROk Kk Kk k kK Kk ok ok ok ok kK ok K KRk ok ok K ok ok K ok kK K

LOAD COMBINATION MULTIPLIERS

LOADS
COMBINATION 1 2 3
i 1.40 (.00 0.00
2 1.40 1.00 0.00
3 .40 -1.00 0 00
4 1.40 0.00 1.00
3 1.40 0.00 -1.00
PILAR P22

MEMBERS WITH NUMBERS BETWEEN 1 & 32000

MEM AXIAL DIST I 1-2 PLANE 1-3PLANE AXIAL
LOAD FORCE {m) TORQUE
SHEAR MOMENT SHEAR MOMENT
91

{ -4790.94 0.01
0.0 -93.29 63.89 -16.88 15.25
2.8 -03.29 -197.33 -16.38 -32.01

2 -4500.90 -4.43
0.0 6111 -99.31 -13.54 7.10
2.8 -61.11 -270.43 -13.54 -30.81

3 -5080.94 4.43
0.0 -125.47 227.09 -20.22 2340
2.8 -125.47 12423 -20.22 -33.21

4 -4934 90 1.20
0.0 -88.29 42.17 -36.39 59 56
28 -38.29 -205.06 -36.39 -42 31

5 -4646 97 -1.20
0.0 -98.29 85.60 12.27 -28 .06
28 -08.29 -189.60 12.27 -21.70

92

| -4539 96 0.0}
0.0 -16.74 f63. 11 -31.90 4558
238 -46.74 32.23 -31.90 4374
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4.74
0.0 2170 64.79 27.56 2754
28 2170 4.02 2756 -27.04
3 -4822 85 474
0.0 81.80 26142 3624 52.19
28 -81.80 60.43 -36.24 50.71
4 4669 87 1.29
0.0 -42 80 15503 -48.19 74.08
28 42 80 35.20 48.19 -60.87
5 4410.05 -1.29
0.0 -52.27 17119 -15.61 17.08
28 5227 2925 -15.61 26.61
93
I 4268.74 0.02
0.0 26663 40056  -22.08 4536
5.1 26663 95923  22.08 67.23
2 -3995 73 462
0.0 -209 83 33379 -19.98 41.96
5.1 209.83 273635 -19.98 59.95
3 454174 462
0.0 -32342 46733 2417 48.76
51 32342 -118212 2417 7452
4 -4379.68 1.24
0.0 266329 40354  -39.90 80.07
5.4 26629 -95452 23990  -123.42
5 4002 48 -1.24
0.0 26697  397.58 8.37 -10.65
5 26697  -963.94 837 1142
94
! 2742 67 -0.02
0.0 35490 76716  -16.28 21.93
2.8 -354 90 -226.57 -16.28 -23 66
2 254420 -1.48
0.0 31307 64905 -15.58 20.84
28 31307 22756 -15.58 2279
3 -2941 04 1.48
0.0 -396.73 88527  -16.98 23.02
28 -396.73 22558 -16.98 -24.53
4 281310 0.43
0.0 -358 84 77353 -26.10 37.10
28 -358.84 23123 -26.10 -35.98
5 2672 23 043
0.0 -350.96 760.79 647 6.76
28 35096 -220.05 647 1135
95
[ 2564 172 0.0
00 -19.40 -13.44 -19.{0 2627
28 -19.40 6775 -19.10 22721
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2 -2382.96 -1.49
0.0 3.67 -58.70 -18.16 2494
28 3.67 48.43 -i8.16 <2592

-2745.28 1.48
0.0 42 46 3183 -20.04 27.60
238 -42 46 -37.07 -20.04 -28.51

-2625.23 0.42
0.0 -18.32 -16.45 -28.43 30.36
28 -18.32 -67.74 -28.43 -40.25

-2503.01 -0.42
0.0 -20.48 -10.42 -9.77 13.19
28 -20.48 -67.75 -9.77 -14.17

-2388.62 0.00
0.0 -78.45 12435 -21.02 28.99
238 -78.45 -65.31 -21.02 -29.86

2 -2216.88 -1.47
0.0 -59.18 93.44 -20.08 27.69
2.8 -59.18 -72.25 -20.08 -28.53

-2550.36 1.46
0.0 -97.72 15526 -21.96 30.29
2.8 0772 -114.30 -21.96 -3119

-2440.91 041
0.0 -78.57 124.89 -26.67 41.02
2.8 -78.57 9512 -29.67 -42.04

-2440.90 -0.41
0.0 -78.33 12381 -12.37 16.95
2.8 -78.33 -05.51 -12.37 16.95

-2210.09 0.00
0.0 -67.62 99.03 -22.74 3146
2.8 -67.62 -20.50 -22.74 -32.22

2 -2068.23 -1.39
0.0 -48.07 70.72 -21.89 3029
2.8 48 .07 -63.88 -21.89 -31.01

3 -2351.95 £.39
0.0 -87.16 127.34 -23.59 32.63
28 -87.16 -116.72 -23.59 -33.43

-2497.03 ¢.39
0.0 -67.69 99 64 -30.68 42.49
23 -67.69 -89.90 -30.68 -43.43

-2542.53 -0.39
0.0 -67.54 98 42 -14.80 2043
23 -67.54 -90.69 -14 80 =210

-2029.87 0.00
0.0 -69.22 102.53 -24.25 33.62
28 -69 .22 -91.28 -24.25 -34.29
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2 -1907 54 -1.27
0.0 -50.73 78.27 -23.51 32.60
2.3 -30.73 -63.76 -23.51 -33.24
3 -2152.19 1.27
00 -87.71 126.78 -24 99 36.05
28 -87.71 -113.81 -24.99 -35.34
4 -2066.67 0.36
0.0 -69.38 103.34 -31.50 43.68
28 -69.38 -90.93 -31.50 -44.53
3 -1993.06 (.36
0.0 -69.06 161.72 -17.00 23.56
238 -69 .06 -01.64 -17.00 -24.04
99
I -1847.97 0.00
6.0 -68.64 100.33 -25.58 3551
28 -68.64 -91.32 -25.58 -36.10
2 -1744.28 -1.12
0.0 -51.34 79.85 -24.96 34.66
28 -51.34 63.91 -24 .96 -35.22
3 -2096.82 [.12
0.0 -35.92 12191 -26.19 36.37
238 -85.92 -118.73 -26.19 -36.98
4 -1878.06 0.32
0.0 -68 82 101.72 -32.15 44 62
28 -68.82 -90.93 -32.15 4541
5 -1817.88 -0.32
0.0 -68 46 100.04 -19.00 2641
28 -68 .46 -01.66 -19.00 -13.76
169
1 -1664.63 0.00
0.0 -68.48 100.17 -26.73 37.47
28 -68 48 -91.58 -26.73 -37.68 ‘
2 -1578.40 -0.97
0.0 -52.44 74.68 -26.24 36.48
28 -32.44 -54.18 -26.24 -36.97
3 -1750.89 0.97
0.0 -8452 125 66 -27.23 37.85
28 -84.52 -128.98 -27.23 -38.39
4 -1688.69 0.29
0.0 -68.73 10146 -32.58 4525
23 -68.73 -01.25 -3258 -45.99
5 -1640.61 -0.19
0.0 6824 98 87 -20.88 19.09
28 -68.24 -01.91 -20.88 2937
101
! -1480.09 0.00
0.0 -68.28 9935 -27.73 38.60
238 -68 28 -01 .83 -27.73 -39.04
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-1238.30 -0.83
0.0 -53.60 83.89 -27.35 38.08
28 -53.60 -66.20 -27.35 -38.50
3 -1350.12 0.83
0.0 -82.95 [14.81 -28.11 39.42
28 -32.95 -117.07 -28.11 -39.58
4 -1308 .42 0.24
0.0 -63.56 100.26 -32.87 45.69
23 -68.56 9171 -32.87 -46.35
5 -1280.50 -0.24
0.0 -67.99 98.44 -22.59 3152
238 -67.99 -91.94 -22.59 -31.73
142
I -1294 46 0.00
0.0 -68.12 98.61 -28.59 39.84
28 -68.12 9211 -28.59 -40.21
2 -1238 80 -0.70
0.0 -54.92 85.88 -28.32 3046
28 -54.92 -67.89 -28.32 -39.82
3 -1350.12 0.70
0.0 -81.31 I11.34 -28.86 40.306
238 -81.31 -116.33 -28.86 -40.76
4 -1308.42 0.21
0.0 -68.43 99,49 -33.03 40.21
23 -68.43 -92.08 -33.03 -46.35
5 -1280.50 -0.21
0.0 -67.81 97.74 -24.15 3375
23 -67 81 -92.17 -24.15 -33.88
143
t -1107.93 0.00
0.0 -67.97 97.93 -29.32 40.89
2.8 -67.97 -92.40 -29.32 -41.20
2 -1065.18 -0.58
0.0 -56.34 87.90 -29.14 40.65
28 -36.34 -69 84 -20.14 -40.95
3 ~1150.68 0.58
0.0 -79.61 107.95 -29.50 4].13
28 7961 -114.96 -20.50 —41.46
4 -1117.85 0.17
0.0 -68.29 98.74 -33.06 46.0!1
28 -63.29 -92.40 -33.06 -46.56
3 -1084.12 017
0.0 -67.22 6712 -25.88 35.77
2.8 -67.22 -92.33 -25.88 -35.84
104
l -020.65 0.00
0.0 -67.90 97.31 -29.93 41.76
28 -67.90 -92 82 -19.93 -42.03
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2 -889.12 -0.48
0.0 -57.89 89 .94 -29.83 41 63
28 -57.89 -72.16 -29.83 4189
3 -052 14 0.48
0.0 -77.9] 104,67 -30.02 4190
238 7791 -113.48 -30.02 41.80
4 -927.19 0.14
0.0 -23.92 98 .06 -32.98 45 92
28 -23.92 -92.96 -32.98 46 42
5 -904 91 014
0.0 -23.3] 9657 -26 87 37.61
28 -23.31 -92 68 -26.87 -40.27
195
| -732.71 0.00
0.0 -67.63 96.63 -30.41 4247
28 -67.63 9273 -30 41 -42 67
2 -710.71 -0.39
0.0 -59.29 91 .82 -30.38 42 44
28 -59.29 -74.20 -30.38 4263
3 -754.71 0.39
0.0 -75.96 101.44 -30.43 42 51
28 -7596 -111.25 -30.43 -42.71
4 -736.57 0.12
0.0 6793 9728 -32.77 45 66
28 -67.93 92 92 -32.77 4611
5 -728.85 -0.12
00 6733 95,08 22472 39.28
28 -67.33 -92 54 2472 -39.23
106
1 -544 24 -0.01
0.0 -68.56 96.62 -30.86 43.09
23 -68 56 -95 36 -30.86 -43.31
2 -330.03 -0.30
0.0 6197 94 18 3086 4313
28 6197 -79.33 -30.89 4336
3 -558.44 0.30
0.0 -75.16 99 06 -30.82 43.04
28 -75.16 -111.40 -30.82 4327
4 -546.10 0.10
0.0 -68 85 9716 -32.54 4532
28 %85 -95 61 -32.54 -45.79
5 -542 38 -0.10
0.0 -67.89 96 08 22917 40 .85
2.8 -67 8¢9 -95 8 -29.17 -40 .84
107
! -355.57 0.00
0.0 -62 87 93 55 -30.54 43.02
28 -62 87 -82.49 -30.54 42 4G
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-347.49 -0.21
0.0 -58.02 93.03 -30.62 43.13
28 -58.02 -69.42 -30.62 -42.60

3 -363.64 0.21
0.0 -67.73 94.08 -30.46 429
238 -67.73 -95.57 -30.46 -42.39

4 -356.11 0.07
0.0 -63.08 03.94 -31.55 44 31
23 -63.08 -82.69 -31.55 -44.03

5 -355.02 -0.07
0.0 -62.66 92.62 -29.53 4}.74
23 -62.66 -82.30 -29.53 ~40.95

! -164.99 -0.02
0.0 -100.97 108.04 -36.39 4791
28 -100.97 -174.07 -36.39 -53.08

2 -161.55 0.12
0.0 -57.84 [09.12 -36.51 48.07
238 -97.84 -164 83 -36.51 -34.15

3 -168.43 0.12
0.0 -104.10 108.17 -36.26 47.74
28 -104.10 -183.31 -36.26 -33.80

4 -164.94 0.05
0.0 -{01.21 108.95 -36.61 48.16
28 -101.21 -174 .43 -36.61 -54.35

5 -165.03 -0.03
0.0 -100.73 107.9¢ -35.84 47.65
2.8 -100.73 -173.71 -35.84 -53.60
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PILAR P13
MEMBERS WITH NUMBERS BETWEEN 1 & 32000
MEM AXIAL DISTI 1-2PLANE 1-3PLANE AXIAL
LOAD FORCE (m} TORQUE
SHEAR MOMENT SHEAR MOMENT
199-
I -2523.78 0.00
0.0 -161.91 355.29 -10.91 10.20
28 -191.91 -182.05 -10.91 -20.36
2 -2679.44 0.25
0.0 -128.24 218.33 -0.44 8.52
28 -128.24 -140.73 -9.44 -17.91
3 -2367 91 -0.25
0.0 -255.58 49225 -12.38 11.87
28 -255.58 -223.37 -12.38 -22.81
4 -2504.23 -0.07
0.0 -192 85 357.68 -28.98 4121
28 -192 85 -182.30 -28.98 -36.94
5 -2543.32 0.07
0.0 -190.97 352.90 13.40 -26.64
28 -190.67 -181.79 13.40 10.36
200-
l -2415.00 0.00
0.0 -61.00 78.28 -19.51 28.24
2.8 -61.00 -92.52 -19.51 -26.38
2 -2542.63 0.13
0.0 -21.22 -27.89 -16.93 24.60
28 -21.22 -42.58 -16.93 -22.81
3 -2287.37 -0.25
0.0 -100.78 13972 -22.08 31.87
23 -100.78 -142 .46 -22.08 -29.95
4 ~2397.90 -0.67
0.0 -61.88 79.69 -32.38 45.88
2.8 -61.88 -93.57 -32.38 " 4479
5 -2432.09 0.07
0.0 -60.12 76.87 -6.63 10.60
23 -60.12 -91.05 -6.63 ~71.97
201
| -2276.71 .00
0.0 -73.66 106 .26 -17.49 24.53
28 -713.66 -96.99 -17.49 -24.44
2 -2374.97 0.33
0.0 -32.80 30.09 -14.86 2091
2.8 -32.80 -41.75 -14.86 -20.70
3 -2178.45 -0.38
0.0 -114.52 168.42 -20.42 28.14
238 -114.52 -152.23 -20.12 -28.18
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4 -2262.35 -0.07
0.0 -74.42 110.29 -29.95 41.66
28 -714.42 -98.09 -29.95 -42 20
5 -2201 .07 0.10
0.0 -72.90 108.23 -5.03 7.40
28 -72.90 -95.88 -5.03 6.68
202
l -2131.54 0.00
0.0 -66.59 97.12 -17.07 2405
28 -66.59 -80.34 -17.07 -23.74
2 -2202.60 044
0.0 -28.61 44.81 -14.38 20.33
238 -28.6] -35.30 -14.38 -19.95
3 -2060.49 -0.25
0.0 -104 58 149.44 -19.76 2778
238 -104.58 -143.37 -19.76 -27.53
4 -2119.60 -0.12
0.0 -67.18 0783 -28.50 39.79
2.8 -67.18 -90.28 -28.59 -40.26
5 -2143.49 0.12
0.0 -06.00 96.42 -5.55 831
28 -66.00 -88.40 -5.55 7.22
203
l -1977.65 Q.00
0.0 -63.09 92 05 -16.49 2322
2.8 -63.09 -84.61 -16.49 -22.97
2 -2024.95 0.44
0.0 -28.28 4534 -13.85 19.55
2.8 -28.28 -33.84 -13.85 -19.25
3 -1930.36 -0.44
0.0 -07.91 138.77 -19.13 2688
2.8 -97.91 -135.38 -19.13 -26.69
4 -1967.84 -0.13
0.0 -63.5] 02.50 -27.18 37.80
2.8 -63.51 -85.34 -27.18  -3832
5 -1987 46 G.13
0.0 -62.67 o160 -5.80 3.63
28 -62.67 -83.88 -5.80 -7.62
204
l -1816.79 0.00
0.0 -59.77 86.96 -16.01 22.52
2.8 -59.77 -80.41 -16.01 -22.30
2 -1844.07 0.41
0.0 -28.30 45.62 -13.45 18.96
238 -28.30 -33.62 -13.45 -18.70
3 -1789 51 -0.41
25 128.29 -18.57 2609

N
25 -127.21 -18.57 -25.90



-1808.85

0.11
0.0 -60.05 87.20 -25.86 3561
23 -60.05 -30.94 -25.86 -36.49
5 -1824.73 0.11
0.0 -59.50 86.72 -6.16 9.13
28 -59.50 -79.88 -6.16 -8.11
205
i -1649.93 0.00
0.0 -57.00 82.67 -15.57 21.90
28 -57.00 -76.92 -15.57 -21.70
) -1660.90 0.36
0.0 -29.14 4685 -13.12 18.48
2.8 -29.14 -34.75 -13.12 -18.26
3 -1638.95 -0.36
0.0 -84 .86 118.50 -18.02 2532
28 -84.86 -119.10 -18.02 -25.14
4 -1643.62 0.1l
0.0 -57.14 82.72 -24 .48 33.95
2.8 -57.14 -77.26 -24.48 -34.59
5 -1656.24 0.11
0.0 -56.86 82.63 -6.66 9.85
28 -56.86 -76.59 -6.66 -8.81
206
1 -1477.99 0.00
0.0 -54.65 79.01 -15.19 2135
28 -54.65 -74.02 -15.19 -21.18
2 -1476.23 0.31
0.0 -30.31 48.32 -12.87 18.10
28 -30.31 -36.53 -12.87 -17.92
3 -1479.75 031
0.0 -79.00 109.70 -17.51 2460
28 -79.00 -111.50 -17.51 -24.44
4 -1473.06 -0.69
0.0 -54.66 78.90 -23.16 32.09
238 -54.66 -74.16 -23.16 -32.77
5 -1482.92 0.09
0.0 -54.64 79.12 -7.22 1061
28 -54.64 -73.87 -7.22 -9.59
207
b -1301.79 0.00
0.0 -32.69 75.91 -14.85 20.87
28 -52.69 -71.63 -14.85 -20.72
2 -1290.61 026
0.0 -31.77 50.14 -12.66 17.80
28 -31.77 -38 8] -12.66 -17 66
3 -1312.97 -0.26
0.0 -73.62 101.68 -17.04 23.94
28 -73.62 -104 46 -17.04 -23.78
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4 -1298.04 -0.08
0.0 -52.50 75.67 -21.89 30.29
2.8 -52.50 -71.62 -21.89 -30.99
5 -13065.54 0.08
0.0 -32.78 76.15 -7.82 -11.46
28 -52.78 -71.64 -1.82 10.45
208
l -1122.06 0.00
0.0 -51.08 73.31 -14.57 2046
28 -51.08 -69.70 -14.57 -20.33
2 -1104.57 021
0.0 -33.47 52.27 -12.52 17.58
238 -33.47 -41.46 -12.52 -17.47
3 -1139.55 -0.21
0.0 -68.68 94 .35 -16.62 2334
28 -68.68 -97.05 -l16.62 -23.19
4 -1119.30 -0.06
0.0 -50.92 72.99 -20.66 28.56
28 -50.92 -69.57 -20.66 -29.29
5 -1124.82 0.06
0.0 -51.24 73.63 -8.48 -12.36
28 -51.24 -60.84 -8.48 11.37
209
l -039.43 0.00
0.0 -49.79 7117 -14.33 2011
2.8 -19.79 -68.24 -14.33 -20.01
2 -9138.56 0.17
0.0 -35.43 54.70 -12.42 17.42
238 -35.43 -44 .49 -12.42 -17.35
3 -060.29 -0.17
0.0 6415 8§7.63 -16.24 22.80
2.8 -64.15 -91.99 -16.24 -22.68
4 83748 -0.06
0.0 -49.57 70.78 -19.43 26.89
238 -19.57 -68.01 -19.48 -27.65
5 -941 .37 0.06
0.0 -50.00 7135 -0 18 -13.33
2.8 -50.00 -68.47 -9.18 12.37
21
1 -754.49 0.00
0.0 -48.07 6Y .36 -14.12 19.82
2.8 -18.67 -66.91 -14.12 -19.71
2 -733.01 614
0.0 -37.47 57.29 -12.34 17.32
28 -37.47 -47.62 -12.34 -17.24
3 -775.96 -0.14
0.0 -39 86 8143 -15.89 2232
28 -59.86 -86.19 -15.8% -22.18
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212

213

-753.20

-0.04
0.0 -48.41 68.94 -18.33 2528
28 -48.41 -66.60 -i18.33 -26.03
5 -755.72 0.04
0.0 -48.93 6978 -9.91] -14.36
28 ~48.93 -67.21 -0.91 13.39
l -567 83 0.00
6.0 -48.47 6835 -14.08 19.67
238 -48.47 -67.35 -14.08 -19.74
2 -548 41 0.11
00 -40.31 60.42 -12.42 17.35
23 40351 -52.44 -12.42 -17.43
3 -587.25 -0.11
0.0 -36.62 76.28 -15.73 22.00
28 -56.62 -82.26 -15.73 -22.05
4 -566.56 -0.04
0.0 -48.18 67.91 -17.34 23.81
2.8 48.18 -66.99 -17.34 -24.75
5 -568.60 0.04
0.0 -48.76 68.79 10.82 -15.54
2.8 -48.76 -67.71 16.82 14.73
I -379.53 0.00
0.0 -44 .80 65.40 -13.27 19.60
28 44 .80 -60.03 -13.27 -13.16
2 -364.66 0.06
0.0 -30.69 61.28 -11.30 16.89
28 -39.69 -49 86 -11.80 -16.15
3 -394 .40 -0.09
0.0 -49 .90 6952 -14.74 2111
238 -49 90 -70.19 -14.74 -20.17
4 -379.14 -0.063
0.0 4450 64.96 -15.57 2179
2.8 -44.50 -59.64 -15.57 -21.80
5 -379.92 0.03
6.0 45.09 65.84 10.98 -16.21
28 -45.09 -60.42 10.98 14.52
t -192.83 0.00
0.0 6421 76.14 -17.69 2222
238 -64.21 -103 .64 -17.69 -27.33
2 -184 .84 0.06
0.0 -61.25 74.50 -15.85 19.91
28 -61.25 -96.99 -15.35 =243
3 -200.82 -0.06
0.0 -07.17 77,79 -19.51 2452
2.8 ~67.17 -110.29 -19.51 -30.12



4

-192 68

-162.08

0.0
2.8

0.0
23

-63.33
-63.33

-64.58
-64.58

75.70
-103.03

76.58
-104.25

-17.13
-17.13

16.25
16.25

2376
-29.32

-20.68
2484

146

-6.02

0.02



