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Relacdo entre a tensdo méaxima de compressdo do diagrama tensdo-
deformagcdo na estrutura e a resisténcia do cilindro, levando em
consideracéo o efeito das cargas de longa duracao;

Comprimento do pilar medido de eixo a eixo de vigas adjacentes;
Comprimento de ancoragem da armadura;

Comprimento de ancoragem necessario da armadura;
Comprimento de flambagem do pilar;
Comprimento livre do pilar, distancia livre entre vigas adjacentes;

Numero de arcos de concreto nao confinado na secao transversal;
Curvatura da se¢do em estudo;

Curvatura total (primeira + segunda ordem) na secao critica;

Espacamento entre eixos de estribos adjacentes;
Espacamento livre entre estribos adjacentes;



t Espessura do cobrimento para o célculo da tenséo critica de flambagem do
cobrimento;

ts Data final do carregamento, para calculo do coeficiente de fluéncia;

to Idade do concreto no inicio do carregamento, para calculo do coeficiente
de fluéncia;

w Distancia livre entre duas barras consecutivas que compdem a armadura
longitudinal;

X Posicdo da linha neutra;

Ym Reducéo nas dimensdes da secdo transversal do pilar entre dois estribos
consecutivos em funcdo do confinamento (ver figura 6.3).

LETRAS GREGAS

ap, Relacdo entre a soma das rigidezes (EI/I) dos pilares que concorrem a
extremidade "A" do elemento e a soma das rigidezes das vigas que ali
concorrem (Revisao da NB-1);

ag Relacdo entre a soma das rigidezes (EI/I) dos pilares que concorrem a
extremidade "B" do elemento e a soma das rigidezes das vigas que ali
concorrem (Revisao da NB-1);

a, Coeficiente que relaciona o diagrama real de momento com um
diagrama de momento uniformemente equivalente (Revisao da NB-1);

A i Valor minimo entre "ax"e "ag":

a; Relacdo entre a tenséo no diagrama retanqular e a resisténcia do cilindro;

B Coeficiente de transformacgdo da pressdo de confinamento em acréscimo
de resisténcia ao pilar;

B4 Valor absoluto da razdo entre o momento devido a carga permanente
e 0 momento devido a todas as cargas atuantes;

B, Coeficiente adimensional que relaciona a profundidade da linha neutra
com a altura util da peca;

B,; Limite inferior de "Bx" para montagem do diagrama M-N-1/r;

B Limite superior de "B4" para montagem do diagrama M-N-1/r;

B oaiim  Posicdo da linha neutra referente ao limite entre os dominios "2a" e "2b";

Bbe,Iim

Posicéo da linha neutra referente ao limite entre os dominios "2b" e "'3";
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Posicdo da linha neutra referente ao limite entre os dominios "3" e "4";
Posicdo da linha neutra referente ao limite entre os dominios "4" e "4a";

Relacdo entre a altura do diagrama retanqular e "x";
Coeficiente minorador da resisténcia do concreto;

Coeficiente minorador da resisténcia da armadura;
Fator de majoracdo do momento que leva em consideragéo os efeitos de
segunda ordem;

Deformacdo genérica do concreto;

Acréscimo de deformacdes devido a fluéncia;

Fluéncia rapida do concreto;

Deformacdo lenta irreversivel;

Deformacdo elastica inicial necessaria para o calculo da fluéncia;
Recuperacéo elastica da deformacdo no tempo "t";

Deformac&o do concreto na tensdo maxima, segundo o c6digo noruequeés;
Deformacdo Gltima do concreto;

Deformacdo do concreto na tensdo maxima;

Deformacdo genérica na armadura;

Deformacao relativa a armadura inferior;

Deformacéo relativa a armadura superior;

Fator de comprimento efetivo para elementos comprimidos segundo a
Reviséo da NB-1;

Fator que leva em consideracdo a conformacéo superficial das barras na
determinagdo do comprimento de ancoragem;

Fator que leva em consideracdo a zona de aderéncia em que barra se
encontra, para determinacgdo do comprimento de ancoragem;

Fator que leva em consideragdo o didmetro da barra na determinacéo do
comprimento de ancoragem;

Inclinagdo do pilar a ser considerada devida a desaprumos ou falta de
retilinidade;

Valor minimo de "@," a ser considerado para determinacdo da
excentricidade acidental;

indice de esbeltez do pilar;

Razdo entre a area de concreto confinada no plano dos estribos e a
area do nucleo delimitada pelo eixo dos estribos mais externos;
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AP Razéo entre a area da secdo critica efetivamente confinada e a
area do ndcleo delimitada pelo eixo dos estribos mais externos;

A indice de esbeltez limite, a partir do qual é necessario considerar o0s
efeitos de segunda ordem no pilar;

Adimensional de momento fletor;
Adimensional de esfor¢co normal;

Coeficiente de Poisson do concreto;

o

Tens&o atuante no concreto;

o

Taxa de armadura longitudinal;
g,min Taxa minima de armadura longitudinal;

=

Taxa volumétrica de armadura transversal;

Coeficiente de fluéncia;

Relacdo entre a soma das rigidezes (EI/l) dos pilares que concorrem a
extremidade "A" do elemento e a soma das rigidezes das vigas que ali
concorrem (c4digo americano);

ﬁ-bb@bq<<‘:

<
>

Yg Relacdo entre a soma das rigidezes (EI/I) dos pilares que concorrem a
extremidade "B" do elemento e a soma das rigidezes das vigas que ali
concorrem (cédigo americano);

¥ in Valor minimo entre "W," e "Wg":
Y Média entre os valores de "W," e "Wg".
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RESUMO

AGUIAR, E.A.B. (2000). Projeto de pilares de concreto de alto desempenho. Sao
Carlos. Dissertacdo (mestrado) - Escola de Engenharia de S&o Carlos,

Universidade de S&o Paulo.

O presente trabalho fornece uma visdo geral sobre a aplicagdo, o
dimensionamento e o detalhamento de pilares confeccionados com concreto de alto
desempenho (CAD), cujo principal atributo analisado é a resisténcia do concreto a
compressdo. A énfase do estudo € dada a aplicacdo do CAD em pilares de edificios.

S&o apresentadas as principais diferencas entre pilares de CAD e pilares
confeccionados com concretos de baixa resisténcia (fex < 40 MPa), sendo abordados,
com base em codigos vigentes e em resultados experimentais, 0s diagramas
tensdo-deformacdo mais indicados, as formas de consideragdo das
ndo-linearidades fisica e geométrica, as excentricidades a serem consideradas no
dimensionamento, as causas e a forma de prevencdo do fendmeno da perda do
cobrimento (caracteristico de pilares de CAD), a importancia e a forma de
consideracdo do confinamento e algumas disposi¢cdes construtivas necessarias para o
bom desempenho do pilar.

Procurou-se, sempre que possivel, apresentar 0s aspectos que nao
necessitam de alteragdes, ou seja, que podem ser considerados da mesma forma para
concretos de baixa e de alta resisténcia.

Finaliza-se com a apresentacdo de alguns exemplos de dimensionamento de

pilares de CAD, abordando os topicos analisados ao longo do texto.

Palavras-chave: concreto de alto desempenho; pilares; dimensionamento.
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ABSTRACT

AGUIAR, E.A.B. (2000). Design of high performance concrete columns. Sao
Carlos. Dissertacdo (mestrado) - Escola de Engenharia de S&o Carlos,

Universidade de S&o Paulo.

The present work provides an overview of use and design of columns made
with high performance concrete (HPC), whose main analyzed attribute is the
compression strength of the concrete. The emphasis of the study is given to the
application of HPC in columns of buildings.

The main differences are presented among columns of HPC and columns
made with low strength concrete (fck <40 MPa), being approached, on base in
effective codes and in experimental results, the more suitable stress-strain diagrams,
the forms of consideration of the physical and geometrical non-linearities, the
eccentricities to be considered in the design, the causes and the form of prevention of
the phenomenon of the spalling of the concrete cover (characteristic of HPC
columns), the importance and the form of consideration of the confinement and some
necessary constructive dispositions for the good performance of the column.

It was sought, whenever possible, to present the aspects that don't need
alterations, that is to say, that can be considered in the same way for low and high
strength concretes.

It concludes with the presentation of some examples of design of HPC

columns, approaching the topics analyzed along the text.

Keywords: High performance concrete; Columns; Design.



INTRODUCAO

CAPITULO

1.1 GENERALIDADES

A tecnologia do concreto de alto desempenho (CAD) tem evoluido
intensamente nas Gltimas décadas, principalmente no que diz respeito as formas de
obteng&o do material. Grandes vantagens econdmicas e estruturais sdo obtidas com a
utilizacdo desse concreto, tais como: reducdo das secGes dos elementos, baixa
porosidade, baixa permeabilidade, elevada resisténcia ao desgaste e menor custo de
manutencao.

A designacéo concreto de alto desempenho (CAD) nédo deve ser entendida, a
priori, como sinénimo de concreto de alta resisténcia (CAR), pois um concreto que
apresente caracteristicas especiais como baixa permeabilidade, baixo modulo de
deformacéo longitudinal ou baixa retragdo, pode ser considerado como concreto de
alto desempenho, independente da sua resisténcia a compressao.

E relevante lembrar que quando se obtém um concreto de alta resisténcia,
outras qualidades, além da alta resisténcia mecénica, sdo somadas ao concreto.
Elevado mddulo de deformacédo longitudinal, alta densidade, baixa permeabilidade,
maior durabilidade e maior aderéncia da armadura ao concreto sdo algumas das
qualidades obtidas como consequéncia do aumento da resisténcia do concreto a
compressdo. Neste texto, embora a principal caracteristica a ser analisada seja o

aumento da resisténcia, ndo seré utilizada a designagdo concreto de alta resisténcia,



mas sim concreto de alto desempenho (CAD), tendo como justificativa as
caracteristicas adicionais apresentadas.

De acordo com o CEB N° 197 (1990), houve uma rapida evolucdo na
utilizacgdo do CAD principalmente em paises como Estados Unidos, Canadd,
Noruega, Franca e Japdo, enfatizando seu emprego na execucdo de pilares de
edificios altos, pontes e viadutos e plataformas maritimas. Atualmente, esse material
vem sendo utilizado também em pavimentos rodoviarios e industriais, pré-moldados,
reparos e recuperacgdo de estruturas, capitéis, dormentes, entre outros.

As crescentes aplicagdes do CAD conduzem a necessidade de revisoes,
tanto nos modelos de célculo empregados, quanto nas recomendagfes construtivas
preconizadas pelos codigos atuais. E relevante lembrar que a utilizagdo do CAD sem
0 devido conhecimento de seu comportamento estrutural pode conduzir o projetista a

cometer erros ou de economia ou de seguranga.

1.2 CLASSIFICACAO QUANTO A RESISTENCIA A COMPRESSAO

Nos Estados Unidos e em paises da Europa, segundo LIMA (1997),
considera-se  um concreto como de alta resisténcia se possuir resisténcia
caracteristica a compressdao (f) entre 40 MPa e 85 MPa. MEHTA &
MONTEIRO (1994), assim como PEREIRA NETO & DJANIKIAN (1995),
consideram concretos de alta resisténcia aqueles que possuem f. = 40 MPa.

O CEB/FIP MC90 e AMARAL FILHO (1997) classificam como concretos
de alta resisténcia aqueles que apresentam f., = 50 MPa.

O NS 3473 E-1992 (Cddigo Noruegués) considera que concretos de alta
resisténcia sdo aqueles que apresentam fy = 44 MPa, obtidas em corpos-de-prova
cilindricos de 150 mm x 300mm.

Desta forma, embora ainda ndo exista um consenso na literatura técnica
sobre o limite pelo qual um concreto pode ser considerado de alta resisténcia,
adota-se neste trabalho que concretos com resisténcia caracteristica a compressao
superiores a 40 MPa sejam considerados como CAD.

A escolha do limite de 40 MPa ¢ justificavel, tendo em vista que a maioria

dos cddigos vigentes, inclusive a NB-1 (1978), baseiam-se em resultados



experimentais obtidos em ensaios realizados com concretos de resisténcia inferior a
40 MPa.

Concretos com resisténcia inferior a 40 MPa serdo designados neste
trabalho como concretos de baixa resisténcia, lembrando que este limite, com base

na literatura técnica, engloba concretos de baixa e média resisténcia (tabela 1.1).

Tabela 1.1: Classificacdo dos concretos quanto a resisténcia
Fonte: MEHTA & MONTEIRO (1994)

Resisténcia a compressao Classificagdo
f < 20MPa Baixa resisténcia
20 MPa < f,, < 40MPa Meédia resisténcia
foa > 40 MPa Alta resisténcia

1.3 EDIFICIOS DE CAD NO BRASIL

No campo das edificagdes, o CAD permite construir edificios com vaos
maiores, reduzindo a quantidade e a se¢é@o dos pilares, com ganhos significativos de
area livre nos pisos inferiores, particularmente em garagens e subsolos. Assim, 0
CAD gera estruturas mais leves, reduzindo os esforcos nas fundagdes.

No Brasil, a utilizagdo do CAD em edificagdes iniciou-se em meados da
década de sessenta, com a constru¢do do edificio do MASP em S&o Paulo, onde a
resisténcia caracteristica do concreto a compressdo aos 28 dias foi da ordem de
45MPa. Na execucdo desse concreto ndo foram usados nem silica ativa nem
superplastificantes, o que gerou um estudo minucioso da dosagem e da forma de
execucéo a ser utilizada.

Ainda em Sdo Paulo pode-se citar o edificio sede da ELETROPAULO
(figura 1.1), antiga sede da CNEC, com duas torres de 18 pavimentos que utilizaram
concretos com resisténcia de projeto de 60 MPa em pilares e em capitéis. Esta obra
foi concluida no final da década de 80.

Atualmente, em fase final de construcdo, pode-se citar o Centro Empresarial
Nacdes Unidas (em S&o Paulo), constituido por trés torres, denominadas torres

Oeste, Leste e Norte. Na torre Norte, atualmente classificada como o edificio em



concreto mais alto do Brasil, foi utilizado concreto com resisténcia caracteristica a
compressdo de 50 MPa nos pilares, o que possibilitou importantes ganhos de espagos

nos pisos inferiores.

Figura 1.1: Edificio sede da ELETROPAULO

Em Brasilia - DF, pode-se citar o edificio sede do Supremo Tribunal de
Justica (figura 1.2), construido em 1993. Nessa obra foi utilizado concreto com
resisténcia caracteristica a compressao de 60 MPa em pilares tronconicos, trechos de
lajes, vigas e vigas-parede.

Em Salvador — BA, encontra-se o maior nimero de edificios confeccionados
com CAD atualmente no Brasil. A primeira obra, datada de 1992, foi o Centro
Empresarial PREVINOR (figura 1.3), formado por dois blocos de 18 pavimentos,
onde foram usados concretos com resisténcias caracteristicas a compressdo de
60 MPa em pilares de canto e em capitéis.

O Edificio Suarez Trade Center, com 30 pavimentos (figura 1.4), foi
concluido em 1994, e utilizou concreto com resisténcia caracteristica a compressao
de 60 MPa nos pilares centrais e nos capitéis dos 11 primeiros pavimentos. Nos 19

pavimentos restantes, foram usados concretos com fy = 30 MPa. LEITE &



MIRANDA (1998) apresentaram uma comparacdo relativa de custos para esse
edificio (tabela 1.2), utilizando concretos de 20 MPa, 30 MPa e 60 MPa, onde
obtiveram respectivamente 1,37, 1,22 e 1,0 de custo relativo. Desta forma, se fosse

utilizado um concreto com fe = 20 MPa, esta parte da estrutura seria 37% mais cara.

Figura 1.2: Edificio sede do Supremo Tribunal de Justica
Fonte: SERRA (1997)

Figura 1.3: Centro Empresarial PREVINOR, Salvador — BA. 18 pavimentos

Fonte: http://www.stc.com.br/leiteemiranda/HighStrengthConcrete.html
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Figura 1.4: Edificio Suarez Trade Center, Salvador — BA. 30 pavimentos

Fonte: http://www.stc.com.br/leiteemiranda/HighStrengthConcrete.html

O Edificio Banco de Toquio (figura 1.5), também em Salvador — BA, possui
16 pavimentos, onde nos 5 primeiros foram usados concretos com resisténcias
caracteristicas a compressdo de 60 MPa nos pilares centrais e nos capitéis. Nos 11
pavimentos restantes, foram usados concretos com f = 30 MPa. Segundo LEITE &
MIRANDA (1998), esse procedimento permitiu dobrar o nimero de vagas nas
garagens do edificio, em relacdo ao projeto que previa resisténcia de 20 MPa para o
concreto.

Uma obra que também merece destaque é o Edificio Arthur Moreira Lima
(figura 1.6), com 33 pavimentos, considerado o edificio residencial mais alto de
Salvador — BA. Nessa obra foi usado concreto com resisténcia caracteristica a
compresséo de 60 MPa, com a finalidade de obter reducgdes nas segOes transversais
dos pilares e aumentar a durabilidade da estrutura, situada na orla maritima.

Outros exemplos de edificios confeccionados com CAD poderiam ser
citados, porém o objetivo deste item foi mostrar a viabilidade econémica e estrutural

fornecida por esse material.



Figura 1.5: Edificio Banco de Téquio, Salvador — BA. 16 pavimentos
Fonte: http://www.stc.com.br/leiteemiranda/HighStrengthConcrete.html
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Figura 1.6: Edificio Arthur Moreira Lima, Salvador — BA. 33 pavimentos
Fonte: http://www.stc.com.br/leiteemiranda/HighStrengthConcrete.html



Tabela 1.2: Estudo comparativo de custos para o Edificio Suarez Trade Center

Fonte: http://www.stc.com.br/leiteemiranda/HighStrengthConcrete.html

[tabela adaptada]

Resisténcia do Concreto a Compressdao | 20MPa | 30MPa | 40 MPa
Dados da secdo
Secdo transversal quadrada (m) 152x1,52(1,42x1,42|1,20x 1,20
Armedura () 135000 | 117000 | 84000
Taxa de armadura (%) 5,8 5,8 5,8
Capacidade de carga axial (MN) 53 53 52
Quantidade de material por pilar em cada pavimento
Pé-direito do pavimento (m) 35 3,5 35
Concreto () 7,61 6,65 475
Armadura (kN) 48,2 41,8 30
Forme (nf) 21,3 19,9 16,8
Custo unitario em US$
Concreto () 120 150 300
Armadura (N) 0,15 0,15 0,15
Forme (nf) 20 20 20
Custo por pilar em cada pavimento em US$
Concreto 914 997 1424
Armadura 7233 6268 4500
Forma 426 398 336
Total (USH/pilar) 8572 7663 6260
Custo relativo por pilar
Custo relativo 1,37 1,22 1,00

1.4 PILARES DE CAD

O presente trabalho refere-se ao projeto de pilares de CAD, dada a
importancia da aplicacdo desse material em pilares de edificios.

Os pilares de CAD apresentam comportamento diferente dos executados
com concretos de baixa resisténcia, pois uma caracteristica importante do CAD € o
seu comportamento com relacdo a falta de ductilidade, o que tem levado muitos
projetistas de estruturas a ndo utiliza-lo, principalmente por ndo saberem como levar

este fator em considera¢do no dimensionamento de uma peca. Segundo CUSSON &



PAULTRE (1994), em paises onde a utilizagdo do CAD ¢€ intensa, 0s codigos atuais
sdo usados sem nenhuma precaucdo adicional com a seguranca, no que se refere a
ductilidade.

O problema da ductilidade assume maior importancia quando se tratam de
pecas submetidas a compressdo centrada ou excéntrica, nas quais a ruina pode
ocorrer sem aviso (ruptura brusca da peca). Desta forma, a maioria das propostas de
dimensionamento de pecas de CAD sugerem adotar encurtamento Gltimo menor que
o relativo aos concretos de baixa resisténcia.

Outra forma encontrada para a solugdo do problema da ductilidade é através
do confinamento do concreto, propiciado pelas armaduras transversais e
longitudinais. Segundo CUSSON & PAULTRE (1994), as normas internacionais
preconizam algumas formas de obtencdo deste confinamento, sendo que os
parametros que definem os requisitos para o confinamento lateral gerado pelas
armaduras sao resultados de testes efetuados em pecas de concreto armado com
resisténcias a compressdo menores que 40 MPa.

A distribuicdo de tensdes de compressdo na secdo de concreto também
constitui outra grande davida, pois o diagrama tensdo-deformacdo do CAD apresenta
consideraveis diferencas quando comparado com o de concretos de baixa resisténcia.
Portanto, os requisitos dos cddigos correntes podem, em muitas das vezes, ndo serem
adequados e nem seguros para pecas de CAD.

Outro problema inerente ao projeto de pilares de CAD refere-se a perda
repentina do recobrimento, quando submetido a elevadas tensdes de compressao. As
causas desse fendmeno séo abordadas neste trabalho, assim como os métodos para a
previsdo da tensdo necessaria para sua ocorréncia.

Infelizmente, recomendacdes para elementos de CAD néo estdo presentes
na Revisdo da NB-1 (1999), o que significa que a lacuna permanecera por mais
algum tempo.

Este trabalho propde-se a preencher parte desta lacuna, podendo no futuro
servir de referéncia para a incluséo, em Norma Brasileira, de diretrizes para projeto

de pilares de concreto de alto desempenho.
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1.5 JUSTIFICATIVAS E OBJETIVOS

Apesar da crescente aplicagdo do concreto de alto desempenho em
diferentes tipos de obras no Brasil, os procedimentos de célculo e os critérios de
projeto, recomendados pelas Normas Brasileiras, ainda estdo baseados em resultados
experimentais de concretos de baixa resisténcia. Em funcéo de evidentes mudancas
no comportamento e nas propriedades fisicas e mecéanicas do concreto de alto
desempenho, comparados com 0s respectivos ao concreto de baixa resisténcia,
torna-se justificdvel a necessidade de uma reavaliagdo dos procedimentos descritos
nessas Normas.

A elaboracdo desta dissertacao visa estudar o comportamento de pilares de
CAD com resisténcia a compressdo de até 80 MPa e indice de esbeltez “A” ndo
superior a 90, para aplicacdo em edificios usuais, tendo 0s seguintes objetivos

principais:

* No que se refere ao tipo de solicitacdo (compressdo simples e flexdo
composta), pretende-se verificar se as hipoteses de calculo e os critérios de projetos
usuais podem ser aceitos para o CAD,;

e Fazer uma andlise critica das diferencas existentes entre os diversos
procedimentos normalizados, analisando c6digos internacionais como o ACI 318-95,
CSA A23.3-94, NS 3473 E-1992, CEB/FIP MC90, entre outros, e comparando-0s
com os resultados experimentais ja disponiveis;

» Fornecer informacdes suficientes aos projetistas de estruturas,
possibilitando dimensionamento e detalhamento corretos de pilares de CAD;

e Apresentar aspectos que necessitam ser melhor investigados por anélise

experimental.

E importante lembrar que aspectos relativos a producdo (materiais
constituintes e dosagem), lancamento e cura do CAD néo serdo abordados neste
trabalho.
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1.6 APRESENTACAO DO TRABALHO

Esta dissertagdo é constituida por 9 capitulos, onde no capitulo 1 € feita uma
breve introducdo apresentando conceitos sobre 0 CAD. Apresenta-se também a
classificacdo dos concretos quanto a resisténcia e alguns exemplos de edificios
confeccionados com CAD no Brasil. Uma breve sintese sobre as diferencas
existentes entre pilares de CAD e de concretos de baixa resisténcia também é
apresentada neste capitulo. Na seqliéncia sdo estabelecidos os objetivos do trabalho e
finaliza-se com a apresentacdo do contetdo da dissertacao.

No capitulo 2 s@o apresentados os diagramas tensdo-deformacéo e a forma
de distribuicdo de tensbes de compressdo em se¢des de CAD, com base em cddigos
internacionais vigentes, assim como nas propostas de alguns pesquisadores. As
equacdes de equilibrio e de compatibilidade, adaptadas para o uso do CAD, também
sdo apresentadas neste capitulo.

Os problemas referentes a instabilidade de pilares, ou seja, a forma de
consideracdo do fenémeno com base nos cddigos internacionais, sdo apresentados no
capitulo 3 deste trabalho. Sdo também apresentadas sugestdes para a adaptacdo do
processo simplificado da NB-1(1978), com base no pilar padréo, para a utilizacdo em
CAD, ja que as deformacdes ultimas dos concretos de alto desempenho s@o menores
que as dos concretos de baixa resisténcia.

O capitulo 4 trata das excentricidades para o dimensionamento de pilares.
De maneira abrangente, sdo apresentadas as excentricidades iniciais, as acidentais, as
de forma, as suplementares e as excentricidades de segunda ordem, sendo que
algumas apresentam modificagdes em relagdo ao que preconiza a NB-1 (1978).

No capitulo 5 apresenta-se o fendmeno da perda do cobrimento, que
constitui uma importante caracteristica de pilares em concreto de alto desempenho.
Sdo abordadas as causas da perda do cobrimento, a tensdo limite para essa perda,
assim como os cuidados necessarios para evitar sua ocorréncia.

O confinamento, que constitui uma das formas de garantia da ductilidade de
pilares de CAD, e discutido no capitulo 6. Sdo apresentadas algumas propostas para
a determinacdo da secdo resistente, assim como as variaveis que influenciam no

confinamento dos pilares.
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O capitulo 7 enfoca as disposi¢des construtivas de pilares, onde séo
discutidos problemas como a ancoragem das barras, taxa maxima de armadura
longitudinal, taxa minima de armadura transversal e cobrimento das armaduras, com
base em cddigos internacionais vigentes e em resultados experimentais.

As aplicacBes numéricas sdo abordadas no capitulo 8, onde exemplos de
projeto de pilares de CAD, incluindo dimensionamento e detalhamento de
armaduras, sdo criteriosamente apresentados.

No capitulo 9, apresentam-se as conclusfes do trabalho com sugestfes para
a continuidade da pesquisa e para novos trabalhos.

Finalizando, sdo apresentadas as referéncias bibliograficas e bibliografia

complementar utilizadas no desenvolvimento desta dissertacao.



DIAGRAMA TENSAO-DEFORMACAO E
DISTRIBUICAO DE TENSOES NA SECAO

CAPITULO

2.1 GENERALIDADES

Para o dimensionamento de pilares submetidos aflexo-compressdo, torna-se
necessario o estudo da distribuicdo das tensdes de compressdo nas secdes, sendo de
fundamental importdncia o conhecimento do diagrama tensdo-deformacdo do
concreto.

A resisténcia do concreto a compressao influencia diretamente a forma do
diagrama tensdo-deformacdo, pois quanto maior for a resisténcia, mais ingreme e
mais linear passara a ser o ramo ascendente da curva tensdo-deformacéo (figura 2.1),
tendo como consequéncia o aumento do médulo de deformacdo longitudinal “E.”.
Além disso, com o aumento da resisténcia, a deformacdo correspondente a tensdo
maxima passa a aumentar e a deformagdo Ultima do concreto passa a diminuir,
denotando a necessidade de utilizac&o de valores diferentes dos usual mente adotados.

LIMA (1997), com base em ensaios realizados no laboratério de estruturas
da EESC-USP, propde uma relacdo tensdo-deformacdo através da utilizacdo de uma
funcdo polinomia do 3° grau, escrita na forma y = k; xX° + ko X* + ks x , onde os
valores das constantes variam em fungdo da resisténcia e da deformac&o do concreto,

obtidas experimentalmente para valores da ordem de 80M Pa de resisténcia média.
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Além de LIMA (1997), outros pesquisadores, baseados em resultados
experimentais, propdem diagramas tensdo-deformagéo para o concreto de ato
desempenho (CAD) cuja utilizagdo passa a ser extremamente laboriosa, tendo em

vista o grande nimero de pardmetros envolvidos na formulacéo.

Figura 2.1: Influéncia da resisténcia do concreto no diagrama tensdo-deformacao
Fonte: MacGREGOR (1992) [ modificado]

Para 0 caso de concretos com baixas resisténcias, os diagramas de
distribuicdo de tensbes obtidos experimentalmente, quando superpostos,
aproximam-se de um diagrama parabola-retangulo (figura 2.2), com o trecho
retangular de profundidade 3x/7, onde “X” é a profundidade da linha neutra medida a
partir da fibra mais comprimida. Assim, segundo FUSCO (1995), o diagrama
pardbolaretangulo gque tinha sido imaginado como representativo das tensbes na
zona comprimida das pecas fletidas, também pode ser interpretado como uma
aproximacao do diagrama tensdo-deformacdo do concreto comprimido e, como tal,

tem sido largamente empregado nas aplicacdes do concreto estrutural.
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TENSOES [ NA RUPTURA

DIAGRAMAS EXPERIMENTAIS DIAGRAMA RESULTANTE
SUPERPOSTOS APROXIMADO

Figura 2.2: Envoltoria dos diagramas de tensfes na secéo
Fonte: FUSCO (1995)

Codigos como a NB-1 (1978) e 0 EUROCODIGO 2 (1992), entre outros,
gue adotam o diagrama pardbolaretangulo, permitem sua substituicdo por um
diagrama simplificado (distribuicdo retangular de tensbes), que deve fornecer
resultados equivalentes aos do diagrama parabola-retangulo. Convém sdlientar que
tal procedimento constitui apenas um recurso numeérico de simplificacdo de calculos,
umavez gque adistribuicdo real de tensdes na ruptura ndo é retangular.

Para o CAD, a vaidade do diagrama pardbolareténgulo convencional
[adotado pela NB-1 (1978)] é contestada por muitos pesquisadores. Segundo
AMARAL FILHO (1997), conforme serd explanado no item 2.4.1 deste trabaho, o
diagrama parabol a-retdngulo convencional é valido até aresisténcia de 50M Pa, sendo
que para valores superiores a distribuicdo de tensbes de compressdo na se¢do de
concreto assume, para o caso de flex&o, aformatriangular.

Outros pesquisadores, como IBRAHIM & MacGREGOR (1997) e ATTARD
& STEWART (1998), propdem a utilizacdo de diagramas retangulares de distribuicéo
de tensdes variando com a resisténcia do concreto acompressdo. E oportuno lembrar

gue as propostas destes pesquisadores, validas desde concretos de baixa resisténcia
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até concretos de dta resisténcia, serdo apresentadas nos itens 2.4.2 e 2.4.3,
respectivamente.

Para o dimensionamento de pegas de concreto com auxilio de computador,
via programagao, pode-se adotar uma formulacdo para o diagrama de distribuicéo de
tensdes com base no diagrama tensdo-deformacéo experimental (através da entrada
de uma funcdo polinomial aproximada) e todo o dimensionamento seria feito sem
necessidades de adotar diagramas retangulares equivalentes. Entretanto, muitos séo
os cbdigos vigentes que permitem esse tipo de simplificacdo, tendo como

justificativa as facilidades préticas dai decorrentes.

2.2 RECOMENDACOES DE CODIGOS VIGENTES

Neste item sdo apresentadas, simplificadamente, algumas recomendacdes de
importantes codigos internacionais, no que se refere a consideracdo do diagrama
tensdo-deformacdo do concreto. Dez cddigos foram escolhidos para compor este
item, incluindo o codigo brasileiro em vigor, com o intuito de mostrar quais 0s que
adotam modificacfes no diagrama de tensdes em funcéo do aumento daresisténcia, e
como é feitatal modificacdo. E oportuno lembrar que no item 2.3 s3o apresentadas as
comparagles entre os 10 codigos, onde sdo indicados os mais adequados para a

utilizac&o no dimensionamento de pilares de CAD.

2.2.1 Cédigo Americano ACI 318-95

Segundo este codigo, a resisténcia acompressao do concreto € especificada
com base em ensaios realizados em corpos-de-prova cilindricos padronizados de
150 mm x 300 mm.

No que se refere adistribuicdo de tensdes nas secdes de pecas fletidas, o
ACI 318-95 preconiza que podem ser admitidos diagramas com forma retangular,
trapezoidal, parabdlica e outras, assegurando-se que as relagbes entre a distribuicdo
de tensdes de compressdo no concreto e suas respectivas deformagdes estejam de

acordo com resultados obtidos experimentalmente. A figura 2.3c mostra 0s
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parametros do diagrama tensdo-deformagédo obtidos experimentalmente, “k;”, “k,” e

“k3”, onde tais parametros sao definidos como:

w w w w ﬁ T+t

-+ qA

B =% e
S & bh S

hpp, e R~kkes fbh R-ab fbh
(a) (b) (c) (d)
Zona Tensdes e pardmelros Diagrama retangular
comprimida De formagées gerais dos diagramas do ACI 318—-95

Figura 2.3: Parametros do diagrama tenséo-deformacéo para segoes retangulares
Fonte: IBRAHIM & MacGREGOR (1997)

ki: relacdo entre atensdo média e a tensdo méaxima de compressao;

ko: relacdo entre as disténcias da fibra mais comprimida a resultante da
tensdo de compressao e da fibra mais comprimida alinha neutra;

ks: relacdo entre a tensdo méaxima de compressdo do diagrama
tensdo-deformacdo na estrutura e a resisténcia do cilindro, levando em

consideracéo o efeito das cargas de longa duracgéo (ks = 0,85).

O diagrama de tensdo retangular equivaente é definido pelos parametros

“ai” e"by”, conforme mostrado nafigura 2.3d, onde:

a1 : relacdo entre atensdo no diagrama retangular e aresisténciado cilindro;
b; : relacdo entre aatura do diagramaretangular e “x”;

X : posicdo dalinhaneutra.

O parametro “a;” € assumido como constante e igual a 0,85. O parametro

“b;” é igual a 0,85 para concretos com resisténcias até 30 MPa, sendo reduzido
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continuamente a uma razé de 0,08 para cada 10 MPa de resisténcia acima de
30 MPa. O ACI 318-95 ainda preconiza gque o parametro “b;” néo deve ser tomado
menor que 0,65. Este valor comegou a ser adotado desde 1976, quando foi publicado
um suplemento para o ACl 318-71, baseado em resultados obtidos em ensaios com
concretos de altaresisténcia

Ainda segundo o ACI 318-95, a deformacdo maxima de compressdo do

concreto naflexéo, “e.,”, apresentavalor constante igual a 3%o.

2.2.2 Codigo Canadense CSA A23.3-94

A resisténcia a compressdo obtida em corpos-de-prova cilindricos de
150 mm x 300 mm, especificada por este codigo, ndo pode ser menor que 20MPa
nem maior que 80MPa, sendo que este limite superior pode ser superado desde que
comprovadas as propriedades estruturais em concretos similares aos que serdo
utilizados.

No gue se refere adistribuico de tensdes na secdo de pecas fletidas, este
codigo assume posicao semelhante ado ACI 318-95, onde os diagramas com forma
retangular, trapezoidal, parabdlica e outras podem ser assumidos, assegurando-se que
as relacbes entre a distribuicBo de tensdes de compressdo no concreto e suas
respectivas deformacbes estggam de acordo com resultados obtidos
experimental mente.

A Utilizagdo do diagrama de tensdo retangular equivalente é também
definido pelos pardmetros “a;” e “b;”, conforme mostrado na figura 2.3d, sendo que
os valores adotados pelo CSA A23.3-94 sdo diferentes dos preconizados pelo
ACI 318-95, sendo dados pelas expressoes:

a, =085- 0,0015f, 2 0,67 f. emMPa (2.1)

b, =0,97- 0,0025f, 2 0,67 f. emMPa (2.2)
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Quanto a deformagdo Ultima do concreto na flex@o, “ey,”, este cddigo

preconiza um valor constante igual a 3,5%o.

2.2.3 Cédigo Noruegués NS 3473 E-1992

A relacdo tensdo-deformacdo, segundo este codigo, pode ser assumida
conforme ilustra a figura 2.4. Sua utilizac8o é restringida a resisténcias da ordem de
105 MPa (C105), para concretos de densidade normal, obtidas para corpos-de-prova
cubicos de 100 mm de aresta. O fator de conversdo para o cilindro 150 mm x 300

mm € dado como 0,8 até C55 e aresisténcia do cubo menos 11 MPa para as classes

mais altas.
S
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Figura 2.4: Diagrama tensdo-deformacao do concreto - codigo noruegués
Fonte: NS 3473 E-1992

O simbolo “fey” na figura 2.4, representa a resisténcia do concreto na
estrutura, dada pela expressdo: f_, =k, f_, sendo que “k,” varia com a resisténcia
especificada.

Este cédigo assume um valor efetivo de “ks” ( ja definido no item 2.2.1),

que decresce com 0 aumento da resisténcia do concreto, variando entre 0,84 para



20

uma resisténcia cilindrica de 20MPa e 0,66 para uma resisténcia cilindrica de 94
MPa.

O diagrama da figura 2.4 é regido pelas expressdes que seguem, sendo que
para o entendimento da lel de variacdo das tensbes propostas por esse codigo, as

deformactes especificas apresentadas devem ser tomadas com valores negativos.

€ <€ £ €0 ® Sen =+ fcn (23)
™06
f éE_ e, +0,6f_ um?
6. <€ £-06-" ® s, =E,e, +(m-1f, eonte P08l ™ 5 4
Ecn é (0!6' m) fcn 1]
an
- O,GE— £e <0,® s, =E,e, (2.5)
A deformacéo Ultima no concreto (ey,) € dada por:
€ = (2’5m' 115)ecn (26)
€n = - fcn / Ecn (Zn
m=e, /e, (2.8)

Para concretos de densidade normal com f« £ 85MPa, pode-se admitir que:

E., = ke (f,,)%° onde se pode adotar k: = 10 000 (MPa) (2.9
€, =€ - k. f,, (2.10)
e;=-1,9%o

ke= 4x10° (MPa)

Para concretos de resisténcia cubica (corpo-de-prova cubico) maior que
85 MPa e para todas as classes de concretos de agregados leves, osvaoresde “E.,” e
“ex  devem ser determinados por testes do concreto real a ser utilizado.

Variando-se a resisténcia cilindrica (f) entre 20 MPa e 94 MPa, a
deformacdo na tensdo maxima, “e”, varia entre -1,97%o e -2,15%o, e a deformacéo
Ultima, “ey,”, varia entre -3,84%o e -2,68%0. Tais valores sdo coerentes, pois quanto

maior a resisténcia do concreto, maior € sua deformagdo na tensdo maxima. Ja a
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deformac&o Ultima tende a diminuir com o acréscimo de resisténcia, pois o trecho
descendente da curva tensdo-deformacdo torna-se gradativamente mais ingreme,
causando assim essa reducéo.

Para concretos de densidade normal das classes C25 a C55 (resisténcias
cilindricas de 20 MPa a 44 MPa), a tensdo de compressdo no concreto pode ser
assumida como variando parabolicamente entre “0” e “-f4”, enquanto a deformagéo,
“e., variaentre 0 e-2,0%0o (ver figura2.5).

Para deformacdes entre e, = -2,0%0 e a deformagdo Ultima ey, = -3,5%0, a
tensdo de compressdo pode ser assumida constante e igual a “-feg”, como ilustra a

figura 2.5.

@]

0 €.,=0,002

0,0035

Figura 2.5: Diagrama tensdo-deformagdo para resisténcias de até 44MPa
Fonte: NS 3473 E-1992

O NS 3473 E-1992 também permite a utilizacdo de diagrama de tenséo
retangular equivalente definido pelos parametros “a;” e “b;”, dados na tabela 2.1,

onde “k3” é coincidente com “a4” até aresisténciade 44 MPa

Tabela2.1: Valoresde“a;”, “by” e“ey”, adaptados do NS 3473 E-1992

Resisténcial| 20 MPa |30 MPa [40 MPa |50 MPa |60 MPa | 70 MPa | 80 M Pa
a, 0,84 0,81 0,78 0,72 0,68 0,66 0,63
b, 0,80 0,80 0,80 0,80 0,79 0,77 0,75
€cu 0,0035 | 0,0035 | 0,0035 | 0,0033 | 0,0031 | 0,003 | 0,0029
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2.2.4 Codigo Finlandés Rak MK 4 1989

A utilizac8o deste cddigo é restringida aresisténcias maximas da ordem de
100 MPa (K100), para concretos de densidade normal, definida em testes de
compressdo em corpos-de-prova cubicos de 150 mm de aresta. O fator de conversao
para o cilindro de 150 mm x 300 mm é igual aresisténcia do cubo menos 8 MPa. O
codigo finlandés assume um valor constante para “ks” igual a0,7.

A figura 2.6 mostra a relacdo tensdo-deformacgdo recomendada por este

codigo. O simbolo “fe” representa aresisténcia do concreto na estrutura.

Figura 2.6: Diagrama tensdo-deformacao do cddigo finlandés Rak MK4 1989
Fonte: IBRAHIM & MacGREGOR (1997)[ modificado]

2.2.5 Codigo Modelo CEB/FIP MC90

A mais dta classe de resisténcia para concretos de densidade normal
baseada na compressao uniaxial de cilindros de 150 mm x 300 mm € de 80 MPa. As
formas dos diagramas tensdo-deformagdo sdo mostradas esguematicamente na figura
2.7 para propésitos analiticos. O valor de “e;;” € admitido como 2,2%o. Os valores de

“E, “Eq” e"ey” variam com aresisténcia do concreto.
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Figura 2.7: Diagrama analitico do CEB/FIP MC90
Fonte: CEB/FIP MC90 (1991)

Para projeto, dois diagramas tenséo-deformacéo sdo descritos. O primeiro
(parabola-retangulo) consiste em uma pardbola de segundo grau com uma tensdo
méxima de 0,85fy no ponto de deformagdo “ex”, seguida por um trecho reto com
tensdo constante de 0,85f.y para deformacdes entre “e,” e “e,”, conforme indica a

figura2.8.
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Figura 2.8: Diagrama tensdo-deformagdo simplificado do CEB/FIP MC90
Fonte: CEB/FIP MC90 (1991)
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Para concretos com fy £ 50 MPa, os vaores de “e4” e “ey’, S80

respectivamente 0,002 e 0,0035. Para50 MPa < f £ 80 MPa, tem-se:

6
e, =0,003 @i (MPa) (2.11)
ck @

O segundo diagrama descrito consiste em um diagrama retangular de
distribuicdo de tensdes com “a;” (funcdo da resisténcia do concreto) decrescendo de
0,782 (parafy =20 MPa) até 0,578 (parafy =80 MPa), e b;=1. Convém salientar que
o coeficiente “a;” também pode ser usado para a determinacdo da capacidade de

carga de pilares submetidos acompressao centrada.
2.2.6 Codigo Holandés NEN 6720

A mais dta classe de resisténcia de concreto segundo este codigo é a B105,
onde o0 nimero denota a resisténcia caracteristica acompressao do concreto em MPa,
obtida aos 28 dias em corpos-de-prova cubicos de arestaigual a 150mm.

A resisténcia a compresséo de projeto do concreto “ f,” € calculada pela

eXpressao:
kf
f, =—* (2.12)
" g,
:M (2.13)
1000

f.4 1 Resisténcia de projeto acompressao;

f . : Resisténcia caracteristica do cubo;

cck *
9. : Coeficiente de minoragéo igua a1,2;
k : Fator de reducdo que leva em consideracdo a diferenca entre aresisténcia

cilindrica e a cubica, aém do efeito da carga permanente
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O diagrama tensdo-deformacéo, conforme ilustra a figura 2.9, consiste em

um ramo linear ascendente até “ f_,”, alcangando sua respectiva deformacéo “e.;”,

seguido de um trecho horizontal até adeformagéo “e.,” .

S
50
cot-————————— ~.. B105
‘\ B95
~_ B85
\\ B75
404+ - | | ~ B65
I | | >
I | |
I | |
I | |
20 1 I | \
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} | | ‘\ (%)
0 7 2 3 4 5

Figura 2.9: Diagrama tensdo-deformagao do concreto — codigo holandés
Fonte: CEB N° 222 (1994)

Os valores caracteristicos das deformagdes de acordo com cada classe de

resisténcia especificada por este codigo sdo apresentados natabela 2.2.

Tabela 2.2: Parémetros do diagrama tensdo-deformagéo
Fonte: CEB N° 222 (1994)

Classes de f e €1 €cu

Resisténcia (MPa) (%0) (%00)
B65 39 1,75 3,50
B75 45 1,75 3,25
B85 50 1,80 3,00
B95 55 1,85 2,75
B105 60 1,90 2,50




26

2.2.7 Codigo Neozelandés NZS 3101:1995

A mais alta classe de resisténcia definida por este codigo é de 100MPa, para
concretos de densidade normal, definida em testes de compressdo em
corpos-de-prova cilindricos de 150 mm x 300 mm.

O NZS 3101:1995 preconiza a utilizagdo do diagrama de tensdes retangular

equivalente também definido pelos pardmetros “a;” e “b,", dados pelas seguintes

expressoes:
a, =1,07- 0,004f_2 0,75 f. em MPa (2.14)
b, =1,09- 0,008f_ 2 0,65 f. em MPa (2.15)

Segundo esse codigo, os valores de “a;” e “b,” ndo devem exceder 0,85 em
nenhum caso, e a deformacdo méaxima de compressdo do concreto na flexdo, “eg,”,

apresenta valor constante igual a 3%o.

2.2.8 Cédigo InglésBS 8110: Part 1: 1985

A mais alta classe de resisténcia do concreto especificada por este cddigo € a
C50. O numero denota a resisténcia a compressso em MPa obtida em
corpos-de-prova cubicos de 100mm de aresta.

O diagrama tensdo-deformacado adotado é o pardbola-retéangulo (figura 2.10),
onde o vaor 0,67 representa a relacdo entre a resisténcia cubica e a resisténcia do
concreto na estrutura, levando em consideracdo também o efeito de cargas
permanentes. Desta forma, € incorreto afirmar que este valor embute algum tipo de
fator de seguranga, pois multiplicando o fator de conversdo da resisténcia cubica para
a resisténcia cilindrica pelo fator que leva em consideracéo o efeito da carga

permanente, obterem-se como resultado o coeficiente 0,67.
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Figura 2.10: Diagrama tensdo-deformacéo do concreto — codigo inglés
Fonte: BS8110 (1985)

Este codigo também permite a utilizagdo do diagrama retangular de
distribuicdo de tensdes, onde os parametros “a;"e “b;”, conforme mostrado na
figura 2.2d, valem respectivamente 0,67 e 0,9. Convém salientar que o codigo inglés

" e se fosse usada a resisténcia

trabalha com a resisténcia cubica do concreto, “ f_, ",
cilindrica, o paré@metro “a,” passariaavaler 0,85.
Quanto a deformacdo Ultima do concreto na flexdo, “ey”, 0 diagrama

tensdo-deformagao fornece um valor constante igual a 3,5%o.

2.2.9 EUROCODIGO 2 (1992)

A mais alta classe de resisténcia especificada para concretos de densidade
normal baseada na compressdo uniaxial de cilindros de 150 mm x 300 mm é de
50 MPa. A forma do diagrama tensdo-deformacéo adotado é o parabolaretangulo,
mostrada esquematicamente na figura 2.11. O EUROCODIGO 2 permite a utilizaco
de outros diagramas idealizados, desde que sga efetivamente equivalente ao

pardbola-retangulo.
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Figura 2.11: Diagrama tensio-deformago do concreto —- EUROCODIGO 2
Fonte: EUROCODIGO 2 (1992)

Este codigo permite um procedimento semelhante ao descrito no item 2.2.1,
onde se pode substituir o diagrama proposto por um diagrama retangular equivalente

de alturab; = 0,8x ecom “a;” dado por:

0,85fg : Caso em que a largura da se¢do, medida paralelamente a linha
neutra (LN), ndo diminua a partir desta para a borda mais comprimida;

0,80fq : Caso contrério.

Quanto a deformacdo Ultima do concreto a flex&o, “ey”, 0 diagrama

tensdo-deformacédo fornece um valor constante igual a 3,5%o.

2.2.10 C6digo Brasileiro NB-1(1978)

Segundo este codigo, a resisténcia acompressao do concreto € especificada
com base em ensaios redizados em corpos-de-prova cilindricos de
150 mm x 300 mm, aos 28 dias.

A distribuicdo das tensbes de compressdo do concreto na secdo € feita de

acordo com um diagrama parabola-retangulo aproximado (figura 2.12). Além disso,
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este codigo também permite procedimento semelhante ao descrito no item 2.2.1,
onde se pode substituir o diagrama proposto por um diagrama retangular equivalente,
com as mesmas caracteristicas apresentadas no item 2.2.9 deste trabal ho.

A NB-1/78 admite e,,=3,5%0 (encurtamento Ultimo) para dimensionamento
nos dominios 3 e 4. Nas se¢des inteiramente comprimidas (dominio 5), admite que o
encurtamento na borda mais comprimida, na ocasido da ruptura, varie de 3,5%o a
2%0, mantendo-se inalterada e igual a 2%o a 3/7 da altura total da secdo, medida a

partir da borda mais comprimida.

0,.85f 4
ou
0.85f, 0,80 [ 4

Figura2.12: Diagramas permitidos pela NB-1 (1978)
Fonte: ANDRADE JUNIOR (1999)

2.3 COMPARACAO ENTRE OS CODIGOS APRESENTADOS

Para a comparacdo entre os cddigos apresentados criaram-se diagramas de
interagdo adimensionais entre o0 momento fletor “nie a forca normal “n”, utilizando
diagramas retangulares de distribuicdo de tensbes, para concretos de 20 MPa e
80 MPa (figura 2.13), com taxa mecanica de armadura “w” constante e igual a0,5. E
oportuno lembrar que para a execucéo desses diagramas nao foi utilizado nenhum
tipo de coeficiente de seguranca.

Para concretos de baixa resisténcia, 20 MPa, as curvas obtidas (figura 2.13a)
quase que se superpuseram, denotando assim poucas diferencas entre os coédigos
apresentados. Apenas a curva obtida com base no CEB/FIP MC90 obteve resultados

mai s conservadores, inclusive no ponto de momento nulo.
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V V
[ [ [ [ [ [ [ [ [ [
1.4 — NB-1 (1978) Ly — NB-1 (1978)
—— (0S4 A423.3-94 —— (SA A23.3-94
CEB/FIP MC90 | | \ CEB/FIP MC90 | |
—— NS 3473 E-1992 \ —— NS 3473 E-1992
12 | —— ACT 318-95 1.2 —— ACI 318-95
—— NZS 3101-95 —— NZS 3101-95
I I I I
20MPa 80MPa

1,0 \ 1,0 \\
0,8 \ 0.8

0,6 \ 0,6 \\ \
- \& - \
o} w=05 0 w=05 \y
d |h d |h
0,2 H 0.2 H
[z d’ [z d’
|| by || b

Ago CA-504A Ago CA-504
[ [ [ [ [ [

0 0,1 0,2 0,3 0, M o 0,1 0,2 0,3 0,4 M

(a) (b)

v

Figura 2.13: Diagramas de interacdo obtidos segundo os cdigos apresentados

Para concretos de alta resisténcia, 80 MPa, observa-se que os codigos
apresentaram resultados bem distintos (figura 2.13b). Os codigos CAN3 A23.3-94
(Canadense) e NZS 3101:1995 (Neozelandés), os mais indicados para o CAD
[segundo LEGERON & PAULTRE (1996)], apresentaram quase que 0S mesmos
valores, embora adotem deformacBes Ultimas diferentes. O cddigo noruegués
NS 3473 E-1992, concordando com IBRAHIM & MacGREGOR (1997), apresentou
resultados bem conservadores, embora segja indicado parao CAD

O CEB/FIP MC90 também apresentou resultados conservadores,
aproximando-se do NS 3473 E-1992. VANDERLEI (1999), comparando a relacéo
tensdo-deformacdo preconizada pelo CEB/FIP MC90 (diagrama parabol a-retangul o)

com resultados experimentais obtidos em seu trabalho, comenta que tanto o valor da
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forcanormal quanto do momento fletor obtidos com base nesse cédigo séo afavor da
seguranca.

O codigo Americano ACI 318-95, embora adote correcles para o bloco de
tensdes de compressdo, ndo conduz a resultados satisfatérios. Pesquisadores como
IBRAHIM & MacGREGOR (1997) e ATTARD & STEWART (1998) afirmam que o
ACI 318-95 superestima a capacidade de pilares de CAD quando o esforgo normal
passa a ser predominante (pequena excentricidade). Segundo LEGERON &
PAULTRE (1996), o bloco retangular de tensdes preconizado pelo ACI 318-95 é
aceitével para concretos de até 60M Pa de resi sténcia acompressao.

Segundo o CEB N° 222 (1994), os codigos RAK MK4 1989 (Finlandés) e
NEN 6720 (Holandés), embora ndo aparecam na figura 2.13, sdo adequados para o
CAD, pois consideram modificagdo do diagrama tensdo-deformacdo de forma
gradativa com 0 aumento da resisténcia do concreto.

Codigos como a NB-1 (1978) (Brasileiro), o BS 8110-1985 (Inglés), e o
EUROCODIGO 2 (1992) ndo sio adequados para 0 CAD e devem ser usados com

cautela.

2.4 PROPOSTAS PARA MODIFICACAO DO DIAGRAMA DE TENSOES

Neste item ser8o discutidas as modificacdes do diagrama de tensdes de
compressdo nas secOes de concreto com base nas propostas de AMARAL
FILHO (1997), IBRAHIM & MacGREGOR (1997), ATTARD & STEWART (1998),
COLLINSet al. (1993) e DINIZ apud VASCONCELOS (1998).

2.4.1 Diagrama triangular proposto por AMARAL FILHO (1997)

Segundo AMARAL FILHO (1997), para concretos com resisténcia de até
50 MPa, pode-se aceitar o diagrama tensdo-deformagao adotado pela NB-1 (1978) ea
forma de dimensionamento pode ser feita no Estédio I1l, como estédio final de

ruptura. Neste caso a deformacao Ultima na flexdo seria, por definicéo, igual a 3,5%o.
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Nas classes de altaresisténcia, definidas para valores de “f.” entre 50 MPae
90 MPa, o diagrama tensdo-deformacdo € triangular e o estadio de ruptura seria o
Estadio Il. Para fo« = 90 MPa pode-se admitir a deformacdo méxima como sendo
2,4 %o0. AMARAL FILHO (1997) justificatal procedimento afirmando que neste caso
a deformacdo maxima € igual ao limite da resposta elastica linear do material. Isto
torna o calculo bem definido e sugere adotar-se sempre a estrutura como sendo
subarmada.

Outra judtificativa, segundo AMARAL FILHO (1997), é garantir maior
ductilidade a estrutura, tornando-a maior quando comparada com a ductilidade de
uma estrutura de concreto convencional.

O limite para a modificagdo do diagrama de tensbes proposto por este
pesquisador € contestavel, uma vez que a configuracdo do diagrama
tensdo-deformagdo obtido experimentalmente tende a mudar gradativamente com o
aumento da resisténcia do concreto. Assim, dimensionando-se uma pega com
fo« = 49 MPa e outra com fy = 51 MPa, ambas submetidas a mesma solicitacéo,
seriam usados respectivamente diagrama parabola-retngulo e diagrama triangular de
distribuicdo de tensdes, além de considerar deformacfes Ultimas diferentes,
contrariando assim a distribuicéo experimental de tensdes que, para o exemplo dado,

quase ndo apresenta diferencas.

2.4.2 Diagrama retangular proposto por IBRAHIM & MacGREGOR (1997)

Tendo como justificativa que o diagrama retangular proposto pelo
ACl 318-95 ndo oferece bons resultados a medida que crescem a resisténcia do
concreto e a importancia da forca normal em relacdo a flexdo (compressdo com
pequena excentricidade), IBRAHIM & MacGREGOR (1997) propuseram uma
modificacdo para o diagrama retangular equivalente, de tal forma que houvesse
melhor concordancia com o0s resultados experimentais. Foram analisados o0s
resultados de 184 ensaios, sendo que 90 ensaios foram realizados em pilares
submetidos a carga centrada e os outros 94 foram realizados em pilares submetidos a

cargas excéntricas, chegando & seguintes conclusoes:
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- O diagrama retangular de distribuicdo de tensbes pode ser usado em
projeto, adotando-se uma deformacéo limite de 3%o e os paréametros modificados

“ai” e"by” dados como segue:

f
= - —-30,72 f MP 2.1
a, =085 300 0,725 . em MPa (2.16)
b, =0,95 L, 0,70 f_ emMPa 2.17
LT 400 c (217)

Os parametros propostos fornecem forcas resultantes maiores para
concretos de resisténcia usual e de alta resisténcia, quando comparados com as
equactes do ACI 318-95. No caso de resisténcias superiores a 80 M Pa, 0s parametros

propostos fornecem forgas resultantes menores, conforme apresentado nafigura 2.14.

i1

== ACT318-89
[.0 4 — Equacdo proposta
a P, Proposte 8 Hognesud etal.
Riisch
Kaaret al
Swanzctal
Nedderman
Schade
[bratum et al.

094 W o

08 ]

k ks

0.7 4
06

05

OB & + o

0 2'0 40 f:O l;O 1(')0 1'20 140
[ e(MPn)
Figura 2.14: Equacbes de “a; b,” comparadas para testes de carga excéntrica

Fonte: IBRAHIM & MacGREGOR (1997)

Os atuais parametros adotados pelo ACI 318-95, para o diagrama

retangular de tensdes, superestimam a capacidade de flexdo de pilares de CAD,
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quando submetidos a flexo-compressdo, falhando na compressdo. A figura 2.15
representa os ensaios realizados por IBRAHIM & MacGREGOR (1997), na qual séo
comparados os resultados obtidos pelo modelo proposto com os do ACI 318-89
(igual ao ACI 318-95), NS 3473 E-1989 e resultados experimentais.

5000 —
—@— ACI318-89
————— NS 3473 -1989
E ao P 1:
4000 quagio Proposta
A Testes de Ibrahim
et al.
Fammny <
2 3000 4
S
—_
£
<
2 2000 |
T Proposta
a
1000
04 T - T T

0 50 100 150 200
Momento (KN.m)

Figura 2.15: Testes de flexo-compressdo em pilares de f« = 72,5MPa
Fonte: IBRAHIM & MacGREGOR (1997)

Vale ressaltar que o pardmetro “a;” substitui, segundo esta proposta, o
coeficiente “k3”, ja definido no item 2.2.1 deste trabalho. Assim, para a determinacéo
da capacidade de carga de pilares submetidos acompressdo centrada, pode-se utilizar

a seguinte expressao:

N=a,f'(A- A)+Af, (2.18)

Segundo IBRAHIM & MacGREGOR (1997), o efeito de usar diferentes
blocos de tensdes na flexdo simples ndo conduzem a resultados cuja diferenca sgja
considerada importante. Desta forma, tal procedimento passa a ser relevante quando

o esforco normal é predominante na secéo.
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2.4.3 Diagrama retangular proposto por ATTARD & STEWART (1998)

Esta proposta foi desenvolvida com base na média de resultados de uma

analise probabilistica de pardmetros equivalentes de blocos de tensdes baseados na
proposta de IBRAHIM & MacGREGOR (1997).
ATTARD & STEWART (1998) propdem um diagrama retangular

equivalente, valido para flexdo simples e composta, que leva em consideracéo o

efeito da carga permanente, com os parametros modificados “a;” e “b;” dados como

segue:

a, =0,6470(f,')*** 3 058 f emMPa

b, =1,0948(f_ ') °® 2 0,67 f emMPa

(2.19)

(2.20)

A figura 2.16 ilustra uma comparacgéo das curvas do diagrama de interacéo

para um concreto de resisténcia de 120MPa, onde a proposta de ATTARD &

STEWART (1998) é apresentada com e sem o efeito da carga permanente (carga de
longa duracéo).

Adimensional de Normal

0.5 -

.

—&—~ Proposta ¢/ C. Perm.

- —»— lbrahim et al (1997)

e fc = 120 MPa

S,
-——
.-
-
~ -
.
-,
-

S
-
-

--=- ACI
—g~- Proposta s/ C. Perm.
—s—NZS95 " ’

0.02 0.04 .08 0.08 0.1
Adimensional de Momento

Figura 2.16: Diagramas de Interacéo para pilares de fo«= 120 MPa

Fonte: ATTARD & STEWART (1998)
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Segundo esta proposta, 0 parametro “a;” nado substitui o coeficiente “ks”,
sendo que para a determinacdo da capacidade de carga de pilares submetidos a

compressao centrada pode-se utilizar a seguinte expressao:

N=k,f'(A - A)+Af, (221)
k, =j (0,92- 0,0009f) (2.22)
j =(0,71+0,002f,_)£1 (2.23)
f_ @f' +75 f emMPa (2.24)

2.4.4 Diagrama proposto por COLLINSet al. (1993)

Com base em relacOes constitutivas, estes pesquisadores propuseram uma
expressao que representa muito bem o diagrama tensdo-deformagdo do concreto,
tanto no ramo ascendente quanto no descendente. Esta expressdo pode também ser

usada como representativa das tensdes de compressdo na se¢do de concreto, sendo

dada por:
s, = fen (2.25)
ecl(n_ 1+ (ec/ecl) )
f.' .
k =0,67+—~= f. emMPa (2.26)
62
n=0,80+;—°7 f. em MPa (2.27)

A expressdo (2.26) € vdlida apenas para o ramo descendente do diagrama
tensdo-deformacdo. Para 0 ramo ascendente, deve-se adotar k = 1.
COLLINS et al. (1993) também realizaram pesquisas em pilares submetidos

a carregamento centrado, com o intuito de avaliar a variagéo do coeficiente “ks”, ou
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sgja, arelacdo entre a tensdo maxima de compressdo do diagrama tensdo-deformagao
na estrutura e aresisténciado cilindro.

Com base em ensaios redizados em Sherbrooke por CUSSON &
PAULTRE, em Albeta por IBRAHIM & MacGREGOR, em Toronto por
SUNDARARAJ & SHEIKH, POLAT & UZUMERI, OZDEN & UZUMERI e
SHEIKH & UZUMERI, COLLINS et al. (1993) chegaram a uma expressdo para o
valor de “ks”, que apresentou boa concordancia com os resultados experimentais,

dada por:

k, =06+ 1_(’. f. emMPa (2.28)

c

Convém sdlientar que o valor de “ks” ndo deve ser maior que 0,85. Desta
forma pode-se afirmar, segundo esta proposta, que a expressdo preconizada pela
NB-1 (1978) para o cdlculo da capacidade de carga de pilares submetidos a
compressao centrada sO € valida para concretos de resisténcias inferiores a 40M Pa.

Pesquisas realizadas por LIMA (1997) e QUEIROGA (1999), no Laborat6rio
de Estruturas da EESC, com pilares submetidos acompressao centrada cuja média de
resisténcia era de 80MPa e 60M Pa respectivamente, concordaram que a expressao
proposta por COLLINS et al. (1993) conduz a resultados proximos aos obtidos

experimentalmente.
2.4.5 Diagrama proposto por DINIZ apud VASCONCEL OS (1998)

Para projetos de CAD, DINIZ apud VASCONCELOS (1998) recomenda que
o0 diagrama tensdo-deformacdo deve concordar com resultados obtidos
experimentalmente. Na falta de resultados experimentais, este pesquisador indica um
diagrama pardbolaretéangulo (figura 2.17) semelhante ao preconizado pelo
CEB/FIP MC90.

Segundo VASCONCELOS (1998), a utilizacdo de diagramas
parabola-retangulo é inteiramente arbitréria, sendo mais uma questdo de costume do

gue de necessidade. Quanto maior a resisténcia do concreto, tanto menor € o trecho



38

retangular, e a parabola se aproxima mais de umareta (ver figura2.1). A deformacéo
ltima do concreto diminui de 0,0035 até 0,0024 para concretos de 50 MPa e 80 MPa
respectivamente (tabela 2.3).

DINIZ apud VASCONCELOS (1998) também recomenda a utilizacdo de
diagramas retangulares de distribuicéo de tensdes definidos pelos parametros “a;” e

“b,” apresentados natabela 2.3.

Figura2.17: Diagramas tensao-deformacao propostos por DINIZ
Fonte: VASCONCELOS (1998)[ modificado]

Tabela2.3: Valoresde“a;”, “b;” e“ey” propostos por DINIZ
Fonte: VASCONCELOS (1998)

Resisténcia| 20 MPa |40 MPa |50 MPa |55 MPa |60 MPa | 70 MPa [ 80 M Pa
a, 0,85 0,85 0,85 0,835 0,82 0,79 0,76
b, 0,80 0,80 0,80 0,793 | 0,787 | 0,773 0,76
€cu 0,0035 | 0,0035 | 0,0035 | 0,0029 | 0,0028 | 0,0026 | 0,0024
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2.5 COMPARACAO ENTRE ASPROPOSTAS APRESENTADAS

Propostas como a de AMARAL FILHO (1997), em que o diagrama de
distribuicdo de tensbes de compressdo muda bruscamente de forma a partir de um
limite de resisténcia estabelecido, devem ser usadas com cautela, pois o ideal seria
gue houvesse uma mudanca gradual .

Quando a distribuicdo de tensdes de compressdo tende a variar
gradativamente com o0 aumento da resisténcia, como € 0 caso das propostas de
IBRAHIM & MacGREGOR (1997), ATTARD & STEWART (1998) e
COLLINS et al. (1993), tem-se um comportamento mais préximo do real, pois a
resultante das tensdes tende a mudar tanto de valor quanto de posicdo a medida que
muda a resisténcia do concreto.

A tabela 2.4 estabel ece uma comparagao entre as propostas apresentadas e 0
CSA A23.3-94 no que se refere ao coeficiente “k3”, usado para a determinacdo da

capacidade de carga de pilares submetidos acompressdo centrada.

Tabela2.4: Vaoresde “ks” segundo as propostas apresentadas

RESISTENCIA DO |[IBRAHIM & | ATTARD & | COLLINS| CAN3
CONCRETO MacGREGOR | STEWART et al. 1994
20 MPa 0,825 0,680 0,850 0,820
30 MPa 0,813 0,696 0,850 0,805
40 MPa 0,800 0,706 0,850 0,790
50 MPa 0,788 0,716 0,800 0,775
60 MPa 0,775 0,726 0,767 0,760
70 MPa 0,763 0,735 0,743 0,745
80 MPa 0,750 0,745 0,725 0,730

A proposta de ATTARD & STEWART (1998) segue uma lel de variagdo
inversa a apresentada pelas outras propostas, subestimando de forma consideravel a
capacidade de carga de pilares confeccionados com concretos de baixa resisténcia.

COLLINS et al. (1993) apresentam vaores bem satisfatorios quando
comparados com os obtidos pela proposta de IBRAHIM & MacGREGOR (1997) e
pelo CSA A23.3-94. Quanto ao dimensionamento de secdes submetidas a
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flexo-compressdo, a utilizacdo da relagdo condtitutiva fornecida por estes
pesquisadores é laboriosa, dificultando assim sua utilizacéo.

Para analisar as propostas de IBRAHIM & MacGREGOR (1997) e
DINIZ apud VASCONCELOS (1998), criaram-se diagramas de interacdo
adimensionais (figura 2.18) semelhantes aos apresentados no item 2.3, também sem
coeficientes de seguranca, utilizando diagramas retangulares de distribuicdo de
tensbes e também o diagrama pardbolareténgulo proposto por DINIZ apud
VASCONCELOS (1998), onde os resultados obtidos sGo comparados com os do
CSA A23.3-94.

n n
[ [ [ [ [ [ [ [ [ [
14 — RETANG. DINIZ | | 4,4 —— RETANG. DINIZ | |
’ —— (S4 423.3-94 ’ —— (S4 423.3-94
PARAB. DINIZ | | PARAB. DINIZ
—— IBRAHIM et al. —— IBRAHIM et al.

1,2 ‘ ‘ 1.2 I I

\ 20 MPa 80 MPa
1,0 1,0
0,8 N\ 0,8
0,6 \ 0,6 \\

\ \

04| w=0,5 X o4} w=0,5 \

— // — \

| d |k / | d |h /

0,2 H I 0,2 H

o7 d’ (o7 d’ /

|| b || b
Ago CA-504 Ago CA-504
[ [ [ [ [ [
0 0.1 0.2 0.3 0.4 M o 0.1 0.2 0,3 0.4 M
(a) (b)

Figura 2.18: Diagramas de interacao obtidos segundo as propostas apresentadas

Os diagramas retangulares de distribuicdo de tensbes propostos por
DINIZ apud VASCONCELOS (1998) e por IBRAHIM & MacGREGOR (1997)
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apresentam resultados bem préximos aos obtidos segundo o CSA A23.3-94, tanto
para concretos de baixa resisténcia, 20 MPa, quanto de altaresisténcia, 80 MPa.

Para concretos de 20 MPa de resisténcia, o diagrama parébola-retédngulo
proposto por DINIZ apud VASCONCELOS (1998), que é o mesmo preconizado pela
NB-1 (1978), apresentou boa concordancia com as propostas analisadas e com o
CSA A23.3-94. Quanto a resisténcia de 80 MPa, o diagrama parabola-retangulo
proposto por esse pesquisador também apresentou boa concordancia, porém mostrou
a necessidade de correcéo no ponto de momento nulo (linha tracgjada) por néo levar
em consideracdo o fendmeno da perda do cobrimento (abordado no capitulo 5 deste
trabalho).

E oportuno lembrar que a proposta de DINIZ apud VASCONCELOS (1998)
apresenta uma variacdo brusca na consideracdo da deformacdo Ultima do concreto,
mudando de 0,0035 a 0,0029 para concretos de resisténcia de 50 MPa e 55 MPa,
respectivamente. Talvez essa mudancga brusca indique a necessidade de revisdo no

valor de e, = 0,0035, para a resisténcia de 50 M Pa.
2.6 ESTUDO DO LIMITE DE DEFORMACOES PARA O CAD

Para a determinacdo da deformacdo Ultima aflexdo de pecas de CAD, que
tende a diminuir com o aumento da resisténcia, a forma mais correta seria a
utilizacdo das classicas relacfes congtitutivas, onde as tensdes e as deformacdes sdo

dadas por expressoes do tipo:

B AX +BX?
1+(A- 29X +(B+1) X2

(2.29)

No item 2.4.4 deste trabalho, foi apresentada a relagéo constitutiva proposta
por COLLINS et al. (1993), que pode ser aplicada tanto para o0 CAD quanto para
concretos de baixas resisténcias. Convém salientar que tal procedimento € muito
laborioso, sendo de pouca utilizagdo em escritérios de célculo, o que justifica a

utilizac&o de valores previamente estabel ecidos.
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Codigos como o CSA A23.3-94, o BS 8110 e a NB-1 (1978), além do
EUROCODIGO 2 (1992), adotam como deformagao ultima “ey,” um valor constante
igual a 3,5%o. O ACI 318-95 e a NZS 3101:1995 adotam o valor de 3,0%o e codigos
como o0 NS 3473 E-1992, o RAK MK4-1989 e a NEN 6720 adotam valores variaveis
com aresisténcia do concreto acompressao.

Pesguisadores como IBRAHIM & MacGREGOR (1997) e ATTARD &
STEWART (1998) afirmam que o valor de 3,0%o, adotado pelo ACI 318-95, concorda
com os resultados experimentais obtidos para 0 CAD. LIMA (1997) realizou ensaios
em pilares de 80M Pa de resisténcia média, submetidos aflexo-compressdo, e chegou
a valores médios de deformacdo Ultima igual a 2,5%o0. VANDERLEI (1999), que
também realizou ensaios em pilares submetidos aflexo-compressdo com resisténcia
média a compressdo entre 80 MPa e 90 MPa, obteve valores médios de deformacdo
dltima igual a 2,59%o0 (deformacdes variaram entre 2,3%o0 e 3,0%0). ANDRADE
JUNIOR (1999), apds a redlizacio de uma vasta pesquisa bibliogréfica, recomenda a
utilizacéo de “e,” igua a3,0%o .

A utilizac8o de “ey" igua a 3,5%o0 ndo é recomendada para o CAD, pois por
apresentar um comportamento mais fragil que os concretos de resisténcia usua, a
adocéo deste valor superestima sua capacidade de deformacéo.

Desta forma, denotando maior preocupacdo com a ductilidade das pecas
confeccionadas com o CAD, e acompanhando a lel natura de reducdo das
deformactes com 0 aumento da resisténcia, € conveniente adotar valores variaveis de
deformacdes. Propostas como a de DINIZ apud VASCONCELOS (1998) ou a
expressdo (2.11), preconizada pelo CEB/FIP MC90 podem ser usadas para a
determinacéo de “e,”.

A utilizacdo de deformacdes varidveis requer a utilizacdo de diagramas de
dominios de deformacbes também variavels, pois os limites dos dominios sdo
diferentes para cada valor de deformacao Ultima considerada.

Obedecendo as mesmas hip6teses descritas pela NB-1 (1978), pode-se

determinar os limites dos dominios de deformagdes admitindo-se que:
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- A deformag8o plastica maxima da armadura ocorre na Reta “a’ e nos
dominios 1 e 2. Nos dominios 3, 4, 4a, 5 e Reta “b”, ocorre ruptura do concreto
(figura 2.19);

- O aongamento especifico Ultimo da armadura tracionada (ey,), como valor
convencional, sgjaigual a 10%o, afim de prevenir deformagao plastica excessiva;

- A deformacdo especifica Ultima no concreto (ey) Sgja variavel para a
flexdo, e para 0 caso da secdo inteiramente comprimida admite-se que o
encurtamento da borda comprimida, na ocasi&o da ruptura, varie de “ey” a 2%uo,
mantendo-se inalterado e igual a 2%o a altura “h;”, medida a partir da borda mais
comprimida (figura 2.19);

- Nos dominios 1 e 2, os diagramas giram em torno do polo de rotacdo dado
pelo ponto “A”, a0 passo que nos dominios 3, 4 e 4a o0 polo € o ponto “B”. No

dominio 5, o giro é em torno do ponto “C”.

< %o ecu
74 r—-———""—"~~>"—"—"—"~>">"~—F~—~—YV— = 7 |
B
3 ’hc
e h
5 0O
.
4a =
I
Alongamento <——» Encurtamento

Figura 2.19: Dominios de deformacfes para“e,” variavel
Fonte: ANDRADE JUNIOR (1999) [ adaptado]

Seja“by” o coeficiente adimensional que relaciona a profundidade da linha

neutra com a atura Util da peca:



b, = x/d (2:30)

Admitindo-se a validade da Lei de Bernoulli até o Estado Limite Ultimo e

por semelhancas de tridngulos, chega-se a

b = < (231)

.. deformagéo no concreto;

es: deformag&o na armadura.

Assim, a posicdo limite da linha neutra para cada um dos dominios
considerados, adotando-se “e,” variavel e indicando também a subdivisdo do

dominio 2 em dominio 2a (0<e.<2%o) e dominio 2b (2%o0 <e< &), € dada por:

b x2a,lim = 0’167
e

b... . = cu 2.32

x2b,lim ecu +1O ( )

e

Bygim = (2.33)

’ ecu + eyd
b =1

O vaor de “h.”, que para e, = 0,0035 ¢é igual a 3h/7, passa a ser

determinado pela seguinte expresséo:

h, =§- 00028, (2.34)
ecu ﬂ
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2.7 ESTUDO DAS EQUACOES DE EQUILIBRIO DE SECOES DE CAD
SUBMETIDASA FLEXAO COMPOSTA.

Para o dimensionamento de uma secdo de CAD submetida a
flexo-compressdo € necessario conhecer a variagdo da distribuicdo de tensdes de
compressao na secao de concreto, conforme apresentado anteriormente, e considerar
que as deformagdes especificas devam variar linearmente ao longo da secéo, sendo
sempre limitadas & deformagdes maximas de compressdo do concreto e de tracéo do
aco para cada dominio de dimensionamento.

S80 apresentadas neste item as equagtes para dimensionamento no Estado
Limite Ultimo (E.L.U.), baseadas em diagramas retangulares de distribuicdo de
tensdes. E importante frisar que as equacdes aqui apresentadas sfo véidas para
qualquer codigo ou proposta, uma vez que 0s parametros “a;” e “b;” sdo tratados

como variaveis.
2.7.1 Caso de uma armadura tracionada e outra comprimida
Os dominios possiveis de ocorréncia para 0 caso de uma armadura

tracionada e outra comprimida séo os dominios2 (x > d'), 3e4.

As equacdes de equilibrio que seguem sdo baseadas na figura 2.20.

N,
—k
q, fed
e b7 T
COMPATIBILIDADE DIAGRAMA DE
DE DEFORMACOES TENSOES

Figura 2.20: Segéo retangular com armadura tracionada e comprimida
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Fazendo o equilibrio das forgas horizontais e o equilibrio de momento em
relacdo a0 centro de gravidade da secdo, tem-se respectivamente as seguintes

expressoes:
Ny =R.- Ry + R, (2.35)

M, =R b, X8R & g% & g2
e2 29 e2 [}

— - 2.36
82 a (2.30)

Substituindo-seo valor R. = bblxalfod% em (2.35) e (2.36), resulta:

N, =a,b,bdb, f - A ¢ +ALS o (2.37)
M, = 2.0, bd’b, degdl_ b.b, 9+ (A51S atAsSs, )Eé]_ ) dlg (2.38)
2 éd 2 e2 o

Convém sadlientar que no dominio 2 sO se tem bons resultados, utilizando

diagramas retangul ares de tensdes, quando e; @e.
2.7.2 Caso de duas armaduras comprimidas

Os dominios possiveis de ocorréncia para 0 caso de duas armaduras

comprimidas sdo os dominios 4a, 5 eretab.

- Dominio 4a

d<x<hb 1<bx<g onde ey, @O
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- Dominio 5:
h
h<x<+¥ onde H<bx < +¥

Onde e. =2%, a*“h,” dabordamaiscomprimida (ver figura2.19).

- Retab:
€. =€g =€ =2%,

As equacdes de equilibrio que seguem sdo baseadas na figura 2.21.

a, fcd

b x

€

s1

COMPATIBILIDADE DIAGRAMA DE
DE DEFORMAGOES TENSOES

Figura2.21: Se¢éo retangular com duas armaduras comprimidas
Paraosdominios4ae5a(b,x<h), tem-se:
N, =a,b,bdb, f, + AyS ¢ + Ag,S o, (2.39)

M, =22P1 gz, ¢ &

h 2.40
2 <q (2:40)

Q I-O:

0 ah
b,b, =+ (' AgS o +AsS sz)-Q_' d
1] e2
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Para o dominio 5b (b,x3 h) earetab tem-se:
Nd :albhfcd + ASlS S1 + ASZS S2 (241)

an .0
Md :(' A51S 51+Aszs Sz)g_' d'r
e2 g

(2.42)

A utilizacdo do diagrama retangular de distribuicdo de tensbes nos
dominios 5a e 5b, pelo fato da deformacdo do concreto ser menor que “ey”, ndo

conduz a bons resultados.
2.7.3 Equacgtes adimensionais de equilibrio
As equacOes adimensionais de equilibrio foram escritas em funcdo do

esforco normal adimensional (2.43), do momento fletor adimensional (2.44) e dataxa

mecanica de armadura (2.45) na se¢do de concreto.

n= Ny (2.43)
bhf
m=_a_ (244)
bh2f_,
f
w=lsT (2.45)
A fe

Para o caso particular de armadura disposta simetricamente na secdo de

concreto (comum em pilares de edificios), tem-se:
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Assim, as equagdes (2.37), (2.38), (2.39), (2.40), (2.41) e (2.42) assumem

respectivamente as formas:

- Dominios 2 (e. @), 3e4:

d'G w
n :albla' ngx + 2f (S s2°S 31) (2-46)
€ a vd
a,b,e do, ah 6 w A do
= -—+b,¢c—-bb +—I5+S —- — (2.47)
) & hg *&d g 2fyd( a*salo 1y

- Dominios 4ae 5a

d'
n= g" _9b ( s2 1S s1) (2-48)
e h g fyd
d' o ah 0 W a d'o
—I —-b,b, +— (s +s — - 2.49
? hg ng 1 x o nyd( s1 sz)gz h g ( )
- Dominio 5b eretab:
n=a,+— (S, +S ) (2.50)
2fyd
w A do
m=——-»I\_-S . +S — - —= 251
o ( s1 32)32 h g ( )
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De posse das equagdes adimensionais, pode-se construir dbacos de interacdo
entre 0 momento fletor (M e o esforco normal (n). Assim, fixando-se 0 ago, o valor

de d'/h e o concreto usado [pois o par (al,bl)depende do “f”’], para cada par

(b,,w ) existe um tnico par (n, m).

2.7.4 Equag0es de compatibilidade de defor magdes

Além das equacdes de equilibrio, é necessario que sejam usadas equactes de
compatibilidade de deformacbes com base nos limites de deformacdo Ultima do
concreto aflexdo a serem utilizados.

a) Caso de uma armadura tracionada e outra comprimida

- Dominios2 (x >d'), 3e4:

—= =_> =_¢ gy (2.52)

=c (2.53)

b) Caso de duas armaduras comprimidas
- Dominio4a (e, =e_,)

_ & _F°€

d b, (259
d
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- Dominio 5
eSl = eSZ = 2000 (255)
b, -1 d' aho
X bX Ty bx - hc({‘7+
d edg
- Retab
e, =€g =g = 2%, (2.56)

2.8 CONSIDERACOESFINAIS

Recomenda-se, para uso do CAD, o diagrama pardbolareténgulo
modificado proposto por DINIZ apud VASCONCELOS (1998) ou o preconizado pelo
CEB/FIP MC90, para dimensionamento de pilares submetidos a flexo-compressao.
No caso de compressdo centrada (situacdo ficticia), é oportuno lembrar que o
coeficiente ks = 0,85 superestima a capacidade de carga de pilares de CAD.

Codigos como 0 CSA A23.3-94 e a NZS 3101:1995, aém da proposta de
IBRAHIM & MacGREGOR (1997), que adotam deformacdes Ultimas constantes,
podem ser usados para o dimensionamento de pecas de CAD no Estado Limite
Ultimo (E.L.U), pois por adotarem modificagbes nos blocos de tensdes, conduzem

praticamente a0 mesmo resultado.



INSTABILIDADE DE PILARES DE CAD

CAPITULO

3.1 GENERALIDADES

O uso de concretos com alta resisténcia a compressao, conforme explanado
no capitulo 1 deste trabalho, proporciona um melhor aproveitamento de &reas
construidas, tendo em vista a possibilidade de redugdes tanto em se¢des transversais
como em quantidade de pilares de uma edificagdo. Como consequéncia, podem ser
geradas estruturas mais leves que as confeccionadas com concretos de baixa
resisténcia, além da possibilidade de obtencdo de pilares cada vez mais esbeltos,
onde os deslocamentos laterais alcangados adquirem maior importancia no célculo.

No caso desses pilares, os deslocamentos entre secdes geram esforcos que
ndo sao considerados em uma analise de primeira ordem, pois levando em
consideragdo os deslocamentos e analisando o elemento estrutural na posicdo
deformada, surgem esforcos superiores aos inicialmente considerados, tendo em vista
a mudanca de sua configuracdo, inicialmente reta, para uma configuracdo deformada.
Para levar em consideracgéo este problema, surge entdo a necessidade de uma analise
de segunda ordem, que consiste na soma dos efeitos de primeira ordem (configuragéo
geomeétrica inicial) com os obtidos considerando a configuracdo deformada. Esta
influéncia das deformacgdes da estrutura no momento total € conhecida como

ndo-linearidade geométrica.
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Além da ndo-linearidade geométrica, outro problema que surge na anélise
da instabilidade de pilares de concreto armado € a resposta ndo-linear do aco e do
concreto nos respectivos diagramas de tensdo-deformacgdo. Este comportamento
caracteristico do material concreto armado é conhecido como nédo-linearidade fisica,
e constitui a grande diferenca do CAD em relacdo a concretos de baixa resisténcia.

No estudo de pilares de concreto armado, a instabilidade é um estado limite
altimo que é alcancado sempre que, segundo a Revisdo da
NB-1(1999), ao crescer a intensidade do carregamento e portanto as deformac@es, ha
elementos submetidos a flexo-compressdo em que o aumento da capacidade
resistente passa a ser inferior ao aumento da solicitagéo.

Segundo BORGES (1999), em pilares esbeltos, mesmo pequenas
excentricidades causam deformacodes por flexdo, que por sua vez geram tensdes de
compressdo desiguais até o ponto em que a fibra mais solicitada ultrapassa o limite
de deformacdo plastica e rompe.

No caso do CAD a situacdo é ainda mais critica, pois por apresentar limites
menores de deformacdo pléstica na flexdo, a utilizacdo desse material pode levar o
pilar & ruina mais rapidamente. Segundo KIM & YANG (1995) o uso do CAD em
pilares esbeltos passa a ndo ser tdo vantajoso quanto em pilares curtos, pois com 0
aumento da resisténcia do concreto, a possibilidade de ruptura por instabilidade desse
elemento estrutural é aumentada.

Desta forma, para a andlise de pilares, deve-se considerar a influéncia das
excentricidades causadas por deslocamentos laterais nestes elementos, nao
esquecendo do comportamento nédo-linear do concreto e do crescimento também

n&o-linear das deformacdes por flexao, que caracterizam a teoria de segunda ordem.

3.2 CONSIDERACAO DA NAO-LINEARIDADE FIiSICA

A capacidade de carga de pilares de concreto armado esta diretamente
ligada a relacdo existente entre carregamento e deformagdo, sendo assim essencial
basear os calculos numa apropriada representacdo dos diagramas tensao-deformacéo
do aco e do concreto. Desta forma, para a consideracdo da nédo-linearidade fisica,

diagramas retangulares de distribuicdo de tensdes no concreto ndo podem ser
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empregados, uma vez que a deformacdo da peca deve ser analisada desde
solicitacBes muito baixas até a ruina.

E importante ressaltar que ficam evidentes aqui as limitacdes da maioria das
propostas apresentadas no capitulo 2 deste trabalho, que assumem diagramas
retangulares simplificados, validos somente para dimensionamento no Estado Limite
Ultimo.

A consideracdo da nédo-linearidade fisica pode ser feita atraves da relacao
momento-normal-curvatura (M-N-1/r) para cada se¢cdo em estudo, sendo que a
armadura deve ser supostamente conhecida e a forca normal atuante deve ser de
valor constante. Convém salientar que a utilizacdo destes diagramas de interacdo sao
essenciais para qualquer calculo de verificacdo de estabilidade em pilares de concreto
armado.

A execucdo do diagrama (M-N-1/r) é relativamente trabalhosa e necessita da
utilizacdo de computador, em funcdo do grande numero de operacdes efetuadas.
Embora a execucdo desse diagrama seja trabalhosa, a ideia é bastante simples: a
curvatura esta relacionada com as deformacdes; estas ligam-se as tensdes através das
equacOes constitutivas; conhecidas as tensdes, a deformacdo no concreto e a
curvatura, tem-se todos os elementos para calcular o esforco normal e 0 momento
fletor. Portanto, existe uma relagcdo entre essas trés grandezas que, graficamente, é
representada pelo diagrama (M-N-1/r).

Para a execucdo do diagrama (M-N-1/r) para o CAD foi escolhida a
proposta de DINIZ apud VASCONCELOS (1998), que utiliza o diagrama
parabola-retangulo com reducdes na deformacéo ultima do concreto de acordo com o
aumento da resisténcia.

O algoritmo utilizado para a confeccdo do diagrama de interacdo foi
realizado com base no trabalhno de PAULA (1988), sendo necessarias algumas
adaptacOes para o CAD. O procedimento para a constru¢do do diagrama segue 0S

seguintes passos:

a- Adota-se um valor inicial para a relagédo d/r;



55

b- Definem-se os valores extremos do intervalo de variacdo da profundidade
da linha neutra, adotando-se limites inferiores () e superiores (Bys) com

base nas seguintes expressoes:

0,01
=1--t 3.1
ﬁxl d/r ( )
&
== 3.2
Bxsl d/r ( )

0,002  h 0,002
=" 4 -
Bxsz d /r |:| % cu

E (33)
£

Considera-se “B”, 0 menor dos valores obtidos entre as expresses
(3.2) e (3.3).

c- Adota-se Bx = Bx + incremento, e calculam-se as devidas deformacgdes no
concreto e no aco, por equacdes de compatibilidade, em funcdo da

curvatura da secao;
d- Conhecidas as deformac6es, calculam-se as tensées no ago e no concreto;

e- Efetuando-se o equilibrio das forcgas internas, calcula-se o valor da forga

normal interna (Njn) e compara-se com a forca normal externa (Next);

f- Se (Nin) for igual a (Nex:), calcula-se o valor do momento fletor interno

(Min) e obtém-se um ponto do diagrama;

g- Se (Nin) ndo for igual a (Nex;), deve-se retornar ao passo “c” até que o
equilibrio seja obtido, lembrando que o valor de [Bx deve esta

compreendido entre os valores limite calculados no passo “b”;
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h- Retorna-se ao passo “a” com outro valor para a relacéo d/r.

Como ilustracdo, apresentam-se nas figuras 3.1 e 3.2 exemplos de
diagramas de interacdo (M-N-1/r) obtidos para valores de esfor¢cos normais
adimensionais (v) iguais a 0,5 e 1,0 respectivamente, onde sdo comparadas as curvas
obtidas pela Revisao da NB-1 (1999) e pela proposta de
DINIZ apud VASCONCELOS (1998). Convem salientar que as curvas apresentadas
sdo superpostas e que a forma de apresentagdo escolhida teve como finalidade
permitir ao leitor a percep¢do do caminhamento e do limite final da curva

representativa do CAD.

i
\ \ \ \ \ \
| | == DIAG. PARAB.—RETANG. CONVENC.
w——— DIAG. PARAB.—RETANG. P/ 80MPa — w=1,0
0,4 I /
s
J/
0,3
// W:O,S
/ — |
0,2 —
/ v=05
l |
/ -
pa %
2 |
"
/ d |h
0,1 . ||
2
|l d’ | |
/ P
d ||
L 015  CA-504
| | |

0 1 2 3 4 5 70?0[/7“

Figura 3.1: Diagrama de interacdo (M-N-1/r) para v =0,5
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[ [ [ [ [ I
B DIAGR. PARAB.—RETANG. CONVENC.
DIAG. PARAB.—RETANG. P/ 80MPa
0.3 0
w=1,
//

0,2 /

/ v=1,0
. [ | w5 = [
/ / d |n
.4 —l |
by
/ L_o15  CA-504 [—

\ \ \
0 1 2 3 4 5 70?0&/7"

Figura 3.2: Diagrama de interacdo (M-N-1/r) parav =1,0

Alguns codigos como o Americano (ACI 318-95) e o Canadense
(CSA A23.3-94), que preconizam o uso do Processo de Amplificacdo dos Momentos
para levar em conta os efeitos de segunda ordem, fazem a consideracdo da
ndo-linearidade fisica de forma aproximada através de expressdes matematicas que
fornegcam o valor da rigidez “EI” do pilar. Tais expressdes, assim como todo o
procedimento de célculo, serdo melhor discutidos no item 3.6.4 deste trabalho, onde

0 Processo de Amplificacdo dos Momentos é apresentado.
3.3 CARACTERISTICAS GEOMETRICAS IMPORTANTES
Uma importante caracteristica geométrica que influencia o estudo dos

efeitos de segunda ordem em pilares é o comprimento de flambagem “I.”.

Fisicamente seu valor representa a distancia entre os pontos de inflexdo da
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deformada de um pilar, sendo varidvel com os graus de liberdade de suas
extremidades.

O estudo dos graus de liberdade quanto a rotagdo e a translacdo das
extremidades dos pilares é de grande relevancia na determinagdo do comprimento de
flambagem, pois dependendo deste estudo, o ponto de inflexdo
situar-se-a mais ou menos proximo do no, podendo até coincidir com o proprio no
em alguns casos. Assim, os valores de I, apresentam variacdes entre 0,5 e 2 para 0s

casos mais usuais de vinculagdo, como pode ser observado na figura 3.3.

L, =1 L,=0.699L L,=050 L =2L

Figura 3.3: Comprimentos de flambagem para vinculagdes usuais

Fonte: http://www.aero.usyd.edu.au/structures/mos/index.html

No caso de estruturas de edificios, a NB-1 (1978) admite considerar I, = 1,
desde que a estrutura possa ser admitida como indeslocavel. Tal consideracdo € a
favor da seguranga, uma vez que as vigas que compdem 0s pavimentos impedem
parcialmente a rotacdo das extremidades do pilar.

A Revisdo da NB-1 (1999) é um pouco mais realista e considera, para o0 caso
de pilares de edificios supostamente vinculados em ambas as extremidades, 0 menor
valor obtido pelas expressdes (3.4) e (3.5), com base nas caracteristicas geomeétricas

dadas na figura 3.4.



59

AAAAA

Vaiga

Pilar

AAAAA

Viga

Figura 3.4: Valores de “l,” e “I” em pilares de edificios

l, =1 +h (3.4)

l,=nI (3.5)

l,: distdncia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos
horizontais, que vinculam o pilar;

h: altura da secdo transversal do pilar, medido no plano da estrutura;

I: distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta
vinculado;

n: coeficiente dado pelo menor valor entre os obtidos com as expressdes

(3.6) e (3.7), obedecendo o limite de 0,85 <n < 1.

n=0,7+0,05(, +ag) (3.6)

n =0,85+0,05a,,, (3.7)
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aa: relacdo entre a soma das rigidezes (EI / 1) dos pilares que concorrem a
extremidade “A” do elemento e a soma das rigidezes das vigas que ali
concorrem;

ag: relagdo analoga na extremidade “B”;

Qmin: Valor minimo entre o € Og.

Em situagbes em que a determinacdo dos valores de “0aa” e “dag” néo seja
possivel, adotam-se valores dependendo da rigidez que vincula a extremidade
considerada. Quando a rigidez considerada €é baixa, a Revisdo da
NB-1 (1999) preconiza a adogdo de a = 10. Quando a rigidez é considerada alta,
adota-se o valor de o = 1.

Séo consideradas estruturas com baixa rigidez (o = 10): pilares ligados as
fundacdes, que ndo sdo projetadas para resistir momento; pilares ligados a vigas
projetadas como simplesmente apoiadas ou a lajes sem vigamento. No caso de
pilares engastados em fundagdes projetadas para resistir ao momento aplicado, trata-
se de estruturas com alta rigidez e portanto o valor de “a” é adotado como igual a
unidade (a = 1).

Cadigos como o Americano (ACI 318-95) e o Canadense (CSA A23.3-94)
adotam o mesmo procedimento apresentado na Revisdo da NB-1 (1999). Baseados na
relacdo entre a soma das rigidezes dos pilares e das vigas que concorrem a
extremidade em estudo, definida como “W” por estes codigos, determinam o
comprimento de flambagem de pilares através de expressdes ou abacos que fornecem
0 valor de uma constante “K”, que multiplicada pela distancia “I” (ja definida),
fornece o valor de “l¢”.

Os dados para a determinagdo de “K” sdo apenas os valores de “WA” e

“Wg”, relativos as extremidades “A” e “B” respectivamente, dados pela expressao:

—_ § (EPIP/IP)
v= S (E1,11,) (39)
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Ep: modulo de elasticidade do pilar;

E.: mddulo de elasticidade da viga;

I,: momento de inércia do pilar;

I,: momento de inércia da viga;

I,: comprimento do pilar entre eixos de vigas (“I” definido na figura 3.4);

I,: comprimento da viga entre eixos de pilares.

No célculo das rigidezes, a quantidade de armadura e a redugdo da secéo
transversal em funcdo do nivel de fissuragdo da peca podem ser levados em
consideracdo de forma simplificada, adotando-se fatores de reducéo para 0 momento
de inércia bruto da peca. Desta forma, o ACI 318-95 considera 0,35.14 para as vigas e
0,7.15 para os pilares, sendo “l;” a inércia bruta da pega (sem a consideragéo da
armadura).

Tanto o ACI 318-95 quanto a CSA A23.3-94 preconizam que o valor de “K”
pode ser determinado tanto para estruturas de nos fixos como para estruturas de nds
moveis. Para estruturas de nos fixos, o valor de “K” é dado pelo menor valor obtido

com as expressdes (3.9) e (3.10), ou pelo abaco da figura 3.5.

K =0,7+0,05(¥, +W,) <10 (3.9)

K=0,85+0,05%, <10 (3.10)

min —

Para estruturas de nds moveis, o valor de “K” é obtido pelas expressdes
(3.11) e (3.12), ou pelo &baco da figura 3.6.

K =20 ;me JI+w para Wy, < 2 (3.11)
K=091+%¥, para Wy, =2 (3.12)

O valor de “W,” corresponde a media entre os valores de “W” nas duas

extremidades do pilar.
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VA K Vg
L= = ]
50.0 Oy T 10 # 500
10.0 4 =-10.0
5.0 7 — 5.0
3.0 — 199 - 3.0
2.0 — + — 2.0

——0.8
1.0 — — 1.0
0.9 — — 0.9
0.8 — T - 0.8
0.7~ — 0.7
0.6 — 407 — 0.8
0.5 — — 0.5
04: — .4
0.3 — - 0.3
0.2 — —1oe — 0.2
0.1— -+ —~ 0.1
0 — -—t0.5 L. O

Figura 3.5: Abaco para calculo de “l” em estruturas de nos fixos
Fonte: ACI 318-95

Com relacdo aos abacos das figuras 3.5 e 3.6, se o valor de “W” for igual a
zero em uma extremidade do pilar, esta é dita como perfeitamente engastada. Se o
valor tender ao infinito, a extremidade do pilar é dita perfeitamente rotulada. E
oportuno lembrar que o comprimento de flambagem calculado com o auxilio dos
abacos é menor que o0s obtidos através dos valores de “K” dados pelas
equacoes (3.9) a (3.12).

Em casos préticos, estruturas perfeitamente engastadas ou perfeitamente
rotuladas ndo existem. Desta forma, o ACI 318-95 preconiza que o valor de “K” para
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pilares de estruturas contraventadas ndo deve ser menor que 0,6 e, no caso de

estruturas ndo contraventadas, este valor ndo deve ser inferior a 1,2.

YA K Vg

x> —"m e
7 == 200
i00.0 *+ 100 ~ 100.0
50.0 — F —50.0
30.0— 1T 5.0 — 30,0
20.0 —— 40 — 20.0
10.0 —+ 3.0 — 19,
B T EH
8.0 3 8.
7.0 — 7.0
6.0 — T — 8.0
9.0 T — 5.0
4.0— —+4-20 — 4.0
3.0 4 - 3.0
2.0 T - 2.0
— _‘_lls r—
I.O"" —— — 1.0

Figura 3.6: Abaco para calculo de “l” em estruturas de n6s moveis
Fonte: ACI 318-95

Codigos como a da Noruega (NS 3473 E-1992) e o
EUROCODIGO 2 (1992) também calculam o comprimento de flambagem levando
em consideracdo a relacdo entre a soma das rigidezes dos pilares e das vigas que
concorrem as extremidades dos pilares. E importante ressaltar que o
EUROCODIGO 2 (1992) considera para o calculo da rigidez a secéo bruta, enquanto
que a NS 3473 E-1992 considera uma reducao de 0,5.1; apenas para as vigas.
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A Revisdo da NB-1 (1999) ndo tece comentarios sobre a utilizacdo de
fatores de reducdo para as inércias de vigas e de pilares no calculo dos coeficientes
“aa” e “0g”. No entanto, é prudente considerar estes fatores, tendo em vista que a
quantidade de armadura e o nivel de fissuracdo da peca influenciam no momento de
inércia.

Outra caracteristica geométrica importante para o estudo de pilares é o
indice de esbeltez ““A”. Esta caracteristica € definida como a razdo entre o
comprimento de flambagem “l.” e o raio de giracdo “i” da se¢do, sendo dada pela

expresséo:

A= Te (3.13)

i= | (3.14)

I: menor momento de inércia da secédo transversal,

A.: area da secdo transversal.

O estudo do indice de esbeltez de um pilar é importante, tendo em vista que
todos os codigos vigentes definem valores para “A” a partir do qual fendbmenos como

efeitos de segunda ordem e fluéncia devem ser considerados.
3.4 DISPENSA DA ANALISE DOS EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM

Muitos pilares em estruturas correntes sdo suficientemente robustos para
ndo serem afetados por esforcos de segunda ordem. Os codigos vigentes, com o
intuito de quantificar até que ponto a consideracdo destes esforcos podem ser
desprezados, preconizam a adogdo de limites para o indice de esbheltez “A,” a partir
do qual é necessaria a analise de segunda ordem.

Inimeras sdo as divergéncias sobre o assunto, pois cada cédigo apresenta

formulac@es distintas para o calculo do indice de esbeltez limite. A indicacdo de um
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valor adequado para este indice é uma tarefa dificil, tendo em vista o alto grau de
complexidade do estudo. Assim, este item refere-se apenas a apresentacdo e aos
comentérios de algumas destas formulacbes, e no item 3.4.6 apresenta-se uma

comparacao entre 0s codigos.
3.4.1 Dispensa segundo o ACI 318-95

O ACI 318-95, baseado no método de amplificacdo dos momentos
(item 3.6.4) e assumindo que os momentos de segunda ordem ndo ultrapassem 5%
dos momentos de primeira, apresenta como “A;” o valor dado pela expressao (3.15)

para o caso de estruturas de nos fixos.

A, s34—12E&E (3.15)
MZ

M;: menor momento atuante nas extremidades do pilar;

M,: maior momento atuante nas extremidades do pilar.

Para 0 caso de estruturas de nds moveis, esse cddigo preconiza que o valor
de “A1” ndo deve ser superior a 22.

Quando a razdo entre 0os momentos atuantes nas extremidades do pilar é
positiva, indica que a deformada apresenta uma curvatura simples. A razdo sendo
negativa, a deformada apresenta dupla curvatura. Desta forma, quando existe
inversdo de sinais entre 0s momentos, o indice de esbeltez limite é maior, pois a
distancia entre os pontos de inflexdo fica reduzida, como pode ser observado na
figura 3.7. Convém salientar que o ACI 318-95 ndo admite adotar valores inferiores a

— 0,5 para a razao entre 0s momentos.
3.4.2 Dispensa segundo o0 CSA A23.3-94

O cddigo canadense (CSA A23.3-94) apresenta as mesmas consideracoes do

cédigo americano, diferindo apenas na expressao para o calculo do indice de esbeltez
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limite [expressdo (3.16)]. O CSA A23.3-94 leva em consideracdo, além da relacdo
entre os momentos, o efeito da resisténcia do concreto a compressédo e o esfor¢o axial
atuante. Segundo MacGREGOR (1993) a expressdo (3.16), proposta para a revisdo
do ACI 318-89, conduz a resultados melhores que os obtidos pela expresséo (3.15).

. 25-10(M, /M,) (3.16)

T PoIEA)

Ps: esforco de compressdo axial majorado;

A

f_: resisténcia do concreto a compressao.

M7 M7
M2 M2
_ 0 My ;
= Positivo /M2 = Negativo

Figura 3.7: Pilares com curvaturas simples e dupla.
Fonte: CSA A23.3-94

3.4.3 Dispensa segundo o NS 3473 E-1992

O cddigo noruegués (NS 3473 E-1992) apresenta como indice de esbeltez

limite o valor dado pela expressdo (3.17). No caso de elementos pertencentes a
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estruturas de nos fixos e sem carregamento transversal, o valor “A;” pode ser

calculado pela expresséo (3.18).

A0 (3.17)
YV I+ 4w)
)\1S18—8(M1/M2) (3.18)
NI+ 4w)
Nd
V= (3.19)
Ac fcd
A f
w=—2 (3.20)
Ac fcd

Os valores de “M;” e “M,” sdo definidos da mesma forma que nos outros

cddigos anteriormente apresentados.
3.4.4 Dispensa segundo a Revisdo da NB-1 (1999)

A NB-1 (1978), ao contréario de outros codigos, adota para “A;” um valor
constante e igual a 40. Tal procedimento é contestavel, pois de acordo com SANTOS
& FRANCO (1993) esse limite pode ser a favor da seguranca em alguns casos e
imprudente em outros. Ja a Revisdo da NB-1 (1999) propde que o valor de “A;” seja

calculado pela expresséo (3.21).

_[25+125(e, /M)] _ 35
ab - ab

A, (3.21)

e1/h : méxima excentricidade relativa de primeira ordem;
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ap : valor dependente da vinculagdo dos extremos da coluna isolada e do

carregamento atuante, definido para os seguintes casos:

- Para colunas biapoiadas sem cargas transversais oy = Qp;;

a, =06+0,411 50,40 (3.22)
M

2
- Para colunas biapoiadas com cargas transversais o = 1;

- Para colunas em balanco oy = Opy;

a,, =08+ 02Me 5 085 (3.23)
M

2

- Para colunas biapoiadas ou em balango com momentos menores que

o minimo [M, ... = N,(0,015+0,03h) ], a, = 1.

Os valores de “M;” e “M,” possuem a mesma definicdo anteriormente
apresentada, e valor de “Mc” representa 0 momento de primeira ordem no meio da
coluna em balanco. E importante lembrar que a expressdo de “A;”, segundo a
Revisdo da NB-1 (1999), ndo pode ser superior a 90, e foi desenvolvido para que os

momentos de segunda ordem néo ultrapassem em 10% os momentos de primeira.
3.4.5 Dispensa segundo o CEB/FIP MC90

O CEB/FIP MC90 adota valores para “A;” diferenciando os elementos em
moveis e fixos, ou seja, elementos incluidos em estruturas de n6s maéveis ou fixos
respectivamente. Para elementos mdveis, este cddigo preconiza os valores dados
pelas expressdes (3.24) ou (3.25). Para o caso de elementos fixos, os valores sdo

dados pelas expressoes (3.26) ou (3.27).
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A = Y_JE se v <039 (3.24)
Vv
A =12, sev >0,39 (3.25)

- 7’5(2 — € /eiA)

A %

, se v <0,39 (3.26)

A =12(2-e;/e,), sev >0,39 (3.27)

€., €3 | excentricidades iniciais nas extremidades (|e;; | <|e;|)

Segundo FRANCO (1997), a diferenca entre o tratamento dado pelo
CEB/FIP MC90 a elementos moveis e fixos € bastante contestavel, uma vez que o
comportamento em particular de um elemento é afetado pela condicdo de
imobilidade somente na medida em que 0os momentos de suas extremidades e sua
forca axial sdo ou nao afetados pelos deslocamentos laterais dos n6s. Uma vez que
esses deslocamentos foram levados devidamente em conta através de uma anéalise
global de segunda ordem, e os momentos finais de extremidade e as forcas axiais
finais foram corretamente determinados, nenhuma diferenca deveria existir no

tratamento do elemento isolado.
3.4.6 Comparagcao entre os codigos apresentados

Para a comparacao entre os indices de esbeltez limite preconizados pelos
cddigos apresentados, criou-se um grafico ilustrativo (figura 3.8) onde estdo plotadas
as equaces de “A;” para pilares pertencentes a estruturas de nos fixos.

Nos codigos CSA A23.3-94, CEB/FIP MC90 e NS 3473 E-1992 foram
adotados valores de 0,3 e 1,0 para o adimensional de normal “v”, e no caso do

cbédigo noruegués, adotou-se também uma taxa mecanica de armadura “«’ de 0,5.
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Analisando a figura 3.8, conclui-se que a formulacdo apresentada pelo
CEB/FIP MC90 ndo mostra sensibilidade quanto a influéncia do adimensional de
normal, sendo a mais conservadora entre 0s cddigos apresentados.

O ACI 318-95 apresenta-se como uma média dos valores obtidos pelo
CSA A23.3-94, sendo que este Ultimo, ao contrario do CEB/FIP MC90, demostra boa
sensibilidade quanto a influéncia do adimensional de normal.

A,

90

Rev. NB-1(1999)

\
80 N NB—1(1978) -
\

L CSA A423.3-94 i
o
) \ ACT 318-95
70 \ CEB/FIP MC90 N
NS 3473 E-1992 ||

SN

]
| 2 ] N LS
<, S D
20 ,0\{%\\\ =
\ 1,
TR LSS
\ I/Z}O
20 P,
T~ 7
—
\
10
M,
1,0 —0,5 0 0,5 1,0 M,

Figura 3.8: Comparacao entre valores de “A;”.

A NB-1 (1978) apresenta um valor constante para “A;”, ndo seguindo a
mesma tendéncia dos cddigos apresentados. No caso da Revisdo da NB-1 (1999) o
grafico plotado refere-se a uma relacdo (e/h < 0,8), onde séo apresentados limites

bem elevados. E importante lembrar que na formulaco apresentada por este texto
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(equagéo (3.21)), o valor de “A;” s0 supera 35/a, quando a relagdo “e/h” for maior
que 0,8 (caso atipico em pilares).

A NS 3473 E-1992 mostrou grande sensibilidade quanto a influéncia do
adimensional de normal, e para (v = 0,3), apresentou valores bem proximos aos
obtidos pela Revisdo da NB-1 (1999).

Diante da grande discrepancia de limites para “A,”, torna-se muito dificil a
indicacdo de uma formulacdo adequada sem uma vasta analise de cada caso
considerado. Desta forma, a verificagdo dos efeitos de segunda ordem em qualquer
caso de dimensionamento é uma prética considerada prudente, tendo em vista o

grande numero de opcdo em softwares existentes.

3.5 CONSIDERACAO DA FLUENCIA

Para o entendimento do conceito de fluéncia, imaginemos uma barra
prismatica solicitada por carregamento axial externo mantido constante ao longo de
um intervalo de tempo entre “t,” e “t”. As tensOes nesta barra permaneceréo
constantes ao longo do tempo. Entretanto, devido a um rearranjo da estrutura interna
do concreto, as deformac6es sofrerdo acréscimos em seus valores. Este acréscimo de
deformacéo sob tenséo constante ¢ denominado de fluéncia (ver figura 3.9).

Considerando ainda a mesma barra prismatica, se apds o tempo “t” houver
um descarregamento, parte da deformacdo devida a fluéncia sera recuperada ao
longo do tempo e é denominada de fluéncia recuperavel. A parcela que ndo é
recuperavel pode ser dividida em deformacédo lenta irreversivel e fluéncia rapida,
sendo que esta Ultima ocorre nas primeiras 24 horas ap6s o carregamento.

A figura 3.9 ilustra todos os conceitos anteriormente apresentados, onde
€ce(to) é a deformacéo elastica inicial; €(t,t,) € 0 acréscimo de deformacédo devido a
fluéncia; ec(t) € a recuperacdo elastica no tempo “t”; €.q € a fluéncia recuperavel;
€ccf € a deformacéo lenta irreversivel e e, € a fluéncia rapida.

A deformac&o adicional para uma determinada idade “t” devida a fluéncia
pode ser determinada em funcdo da deformacdo elastica inicial, através do

coeficiente de fluéncia ¢ (t) definido pela expresséo (3.28).
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p(t) = 88—“) (3.28)

ce

&c(t): deformacdo adicional devida a fluéncia;

&e. deformacdo eléstica inicial

Ot)
o
to t (t)
8c,?,‘ot
1
€e(t)
€l t |
(t.to) Mﬁd
8ccf
ece(to) —g
1 8ﬁ‘:ca
0 Lo t (t)

Figura 3.9: Deformacdes ao longo do tempo

O efeito da fluéncia no CAD é menor que em concretos de baixa resisténcia,
pois em funcdo de sua estrutura interna, a perda de umidade do concreto € reduzida.
Segundo AMARAL FILHO (1997), a fluéncia pode ser admitida no CAD como sendo
cerca de 2/3 da obtida em concretos de baixa resisténcia.

A tabela 3.1 apresenta valores para os coeficientes de fluéncia dltimo (¢,),
obtidos com a deformagdo adicional maxima, para concretos com resisténcia a
compressdao entre 20 e 55MPa. A partir dos valores apresentados, percebe-se
claramente a tendéncia de reducdo da fluéncia com o aumento da resisténcia do
concreto.

E importante salientar que toda esta tendéncia de redugéo da fluéncia com o

aumento da resisténcia é mais acentuada para casos onde a relacdo o. / f < 0,50.
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NGAB et al (1981) afirmam que os elementos confeccionados com CAD estdo
normalmente submetidos a niveis mais elevados de tensdo, onde a fluéncia total
torna-se basicamente a mesma para qualquer resisténcia.

Varios sdo os modelos matematicos para a consideracdo da fluéncia.
Segundo McDONALD & ROPER (1993) e GARDNER & ZHAO (1993), a
metodologia empregada pelo CEB-FIP MC90 apresenta uma correlagdo aceitavel
com as deformacdes experimentais por fluéncia, e o ACI 209 (1982) subestima a
fluéncia. O NS 3473 E-1992 (c6digo noruegués) apresenta uma metodologia bem
semelhante a do CEB-FIP MC90.

Tabela 3.1: Valores de “¢,” em funcéo da resisténcia do concreto
Fonte: NILSON & WINTER (1991) [adaptada]

Resisténcia a compressao o .
(MPa)
20 3,10
30 2,90
35 2,65
40 2,40
50 2,20
55 2,00

ANDRADE JUNIOR (1999), ap6s uma vasta pesquisa bibliografica, indica
para 0 célculo da fluéncia a expressdo (3.29), proposta pelos pesquisadores
GARDNER & ZHAO (1993).

1
? t. —t
¢(t0,t)-§57+2985—°rn28 ZSE o
Cmt

cm28 _t +01(V/S)

V,27+In(t-t. )
G S (3.29)
o 1718 g

h: umidade expressa como um decimal,

t,: idade do concreto no inicio do carregamento;
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ty: data final do carregamento;
VIS: relacdo volume/superficie (mm);
f em2s: resisténcia média do concreto aos 28 dias;

f emto: resisténcia média do concreto na data do carregamento.
A expressdo (3.29) necessita da resisténcia média a compressao, a qual nao
é conhecida a priori pelo projetista. Desta forma, em situacdo de projeto, pode-se

usar a expressao (3.30), definida pelo CEB-FIP MC90 e que relaciona a resisténcia

média com a resisténcia caracteristica aos 28 dias.

fc'm,28 = fck +8 (Mpa) (330)

Uma vez determinado o coeficiente de fluéncia, obtém-se o diagrama

tensao-deformacdo modificado do concreto, conforme ilustra a figura 3.10.

|
|
|
|
|
|
|
|
|
0 0,002 Eu  (1+9)0,002 (1+9).&q,

Figura 3.10: Influéncia da fluéncia sobre o diagrama o-¢ do concreto
Fonte: FUSCO (1981) [adaptada]

Outra forma de consideracdo da fluéncia pode ser feita através da adocéo da
excentricidade suplementar, que significa substituir o efeito da fluéncia por uma
excentricidade que sera somada as demais para o dimensionamento dos pilares. Esta

forma de consideracao sera discutida no capitulo 4 deste trabalho.
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Para evitar a consideracdo da fluéncia em qualquer dimensionamento de
pilar, os cddigos vigentes preconizam valores limite para “A,” a partir do qual este
fendmeno merece relevancia.

A NB-1 (1978) preconiza um limite de A; = 80 para a consideracdo da
fluéncia em pilares. Ja na Revisdo da NB-1 (1999) o valor minimo de “A;” passa a ser
igual a 90.

O NS 3473 E-1992 preconiza para a consideracdo da fluéncia o mesmo
limite definido no item 3.4.3 deste capitulo. Desta forma, o limite de “A;” para a
consideracdo da fluéncia é o mesmo limite para a consideragdo dos efeitos de
segunda ordem.

Caodigos como o ACI 318-95 e o CSA A23.3-94 levam em consideracao a
fluéncia no célculo da rigidez do pilar no Processo de Amplificagdo dos Momentos,
discutido no item 3.6.4 deste trabalho.

Segundo o CEB-FIP MC90, os efeitos da fluéncia podem ser desprezados

quando, pelo menos, duas das seguintes condi¢des sao atendidas simultaneamente:

< _ 53 (fe em MPa) (3.31)
fl/3 v
ck
e, 2 2h (3.32)
N., M
M ¥ 02 (3.33)
NSd MSd

Nsg, Msy: esforco normal e momento respectivamente, obtidos sob
combinacdo quase-permanente de agoes;
Ns4, Msq: esforco normal e momento respectivamente, considerados para o

Estado Limite Ultimo.
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3.6 METODOS DE VERIFICACAO DA ESTABILIDADE

Conforme ja foi comentado anteriormente, devido a deformagéo do pilar,
aparecem novos momentos nas se¢des (momentos de segunda ordem) que provocam
mais deformacdes, e assim sucessivamente. Neste caso, ou a série € divergente e 0
pilar perde estabilidade, ou a série é convergente e o pilar para numa forma fletida
estavel. Verificar a estabilidade consiste exatamente em saber se existe esta
configuracdo de equilibrio estavel.

Neste item sdo apresentados simplificadamente o método geral e alguns
métodos aproximados para a verificacdo da estabilidade, baseados em
BORGES (1999), BACARJI (1993), FUSCO (1981) e principalmente na Revisdo da
NB-1 (1999). Desta forma, recomenda-se esta bibliografia caso o leitor sinta
necessidade de um aprofundamento ou queira conhecer outros métodos de

verificacdo da estabilidade ndo apresentados neste item.

3.6.1 Método geral

O método geral € aceito como o melhor para analisar o0 comportamento real
da estrutura, uma vez que se baseia na equacao diferencial da curvatura e considera
as ndo-linearidades fisica e geométrica do material e da estrutura, respectivamente.

Este método é aplicavel a qualquer tipo de pilar, inclusive nos casos em que
as dimensdes da peca, a armadura ou a forca aplicada sdo variaveis ao longo de seu
comprimento. Sua aplicacdo é trabalhosa, necessitando de uma discretizagédo
adequada da barra, considerando a relagdo momento-curvatura real de cada secdo.

O principio do método é procurar uma posicao deformada estavel para um
determinado elemento submetido a uma situacdo particular de carregamento. Essa
posicdo corresponde a um estado de equilibrio entre esforcos e solicitacdes,
respeitada a compatibilidade entre curvaturas, deformacdes e posicdo da linha neutra,
além das equacges constitutivas dos materiais.

Para a determinacdo da configuracdo estavel, pode-se utilizar o método
geral com variacdo da flecha, o método geral com carregamento progressivo

proporcional e 0 método geral com excentricidades progressivas, apresentados por
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BACARJI (1993). Convém salientar que todos estes trés processos sdo iterativos e na
maioria dos casos necessitam do uso de micro computadores.

A Revisdo da NB-1 (1999) preconiza o0 uso deste método para pilares com
indice de esbeltez A > 140.

3.6.2 Método do pilar padrédo com curvatura aproximada

A Revisdo da NB-1 (1999) permite a utilizacdo deste metodo para pilares
com A < 90, de secéo constante e de armadura simétrica e constante ao longo de seu
eixo.

A nao-linearidade geométrica é considerada de forma aproximada, pois
supde-se que a deformada do pilar apresente uma curvatura senoidal. Ja a
ndo-linearidade fisica € considerada através de uma expressdo aproximada da
curvatura na se¢ao mais solicitada.

O pilar padrdo € um pilar em balango com uma distribuicdo de curvaturas
que provoque na sua extremidade livre uma flecha “a” dada pela expresséo (3.34). E
relevante salientar que no pilar padréo a flecha méxima é admitida como uma funcéo

linear da curvatura da secao da base.
s
a=-—=* (3.34)
10 U |1&5&

A expressdo (3.34) pode ser considerada como exata se a eléstica for
senoidal, desde que se considere T¢ [J10. Segundo AUFIERO (1978), esta expressio
pode ser interpretada como o primeiro termo da série de Fourier relativa a forma real
da elastica, o que significa que ha uma boa aproximacéo da flecha em varios casos
praticos.

A grande discussdo deste método refere-se ao valor da curvatura Gltima a
ser adotada. A NB-1 (1978) adota o valor dado pela expressao (3.35). J& a Revisdo da
NB-1 (1999) fornece a expressdo (3.36) para o calculo da curvatura ultima.

Analisando estas duas equacOes, percebe-se que a expressdao (3.36) € uma
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simplificacdo da expressdo (3.35), pois para 0 aco CA-50 obtém-se um valor bem

préximo do apresentado.

L[ 00035+ (f,./E,) (3.35)

g (v +0,5)h '
0,005 _ 0,005

%@‘ (v +0,5)h *"h (3:30)

O NS 3473 E-1992 preconiza para o calculo da curvatura Gltima as
expressoes (3.37) ou (3.38).

paraN, <0,5A, f, (3.37)

S5H

00003+ (f,¢ /E,)
0 d

QEH
O

0,003+ (f., /E,)[D5A, f,
= 5 e )EP ﬁ "E paraN, >05A_ f,_ (3.38)
d

No caso do CAD, como a curvatura Ultima € menor que nos concretos de
baixa resisténcia, conforme apresentado nas figuras 3.1 e 3.2, pode-se utilizar a
expressdo (3.39), tendo em vista a deformacdo Gltima do concreto tende a diminuir

com 0 aumento da resisténcia.
e +\f /E
E H: L"ds) (3.39)
rg

Nas expressoes (3.35), (3.36) e (3.39), o valor de (v + 0,5) deve ser tomado
como maior ou igual a unidade, funcionando assim como um corretor da curvatura
ultima que tende a diminuir com o aumento do esforgo axial (vide figuras 3.1 e 3.2).

Empregando o pilar padrdo, 0 momento de segunda ordem “M,,” pode ser

determinado como funcdo exclusiva da curvatura da secdo da base, expresséo (3.40),
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ndo havendo a necessidade de se proceder a integracdo da equacdo diferencial do

eixo deformado da barra ao longo de todo o seu comprimento.

|2
M23=Ndﬁ§§ (3.40)

3.6.3 Método do pilar padrédo com rigidez k (kapa) aproximada

A Revisdo da NB-1 (1999) tece as mesmas consideragdes apresentadas no
item anterior, ou seja, permite a utilizagcdo deste método para pilares com A < 90, de
secdo constante e de armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo.

A nao-linearidade geomeétrica é considerada de forma aproximada, supondo
que a deformada da barra seja senoidal. A ndo-linearidade fisica é levada em conta
através de uma expressao aproximada da rigidez.

O momento total maximo no pilar é dado pela expressao (3.41), onde todas

as variaveis envolvidas ja foram definidas anteriormente.

ab Md
Mg = — =M, (3.41)
1_
120(k /v)
Md tot
K =32vd+5— (3.42)
N,h

Em funcdo do numero de simplificacGes adotadas para a obtencdo da
formulacdo apresentada, ndo se sabe dizer até que classe de resisténcia do concreto a

expressao (3.41) pode ser usada com seguranca.

3.6.4 Método de amplificacdo dos momentos

O método de amplificacdo dos momentos é indicado tanto pelo ACI 318-95

como pelo CSA A23.3-94 para a determinagdo dos momentos de segunda ordem.
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Segundo estes codigos, 0 método apresentado deve ser utilizado em pilares com “A”
menor ou igual 100.

O principio deste método é determinar o coeficiente “d” capaz de amplificar
0 momento maximo de primeira ordem, levando em consideracao assim os efeitos de
segunda ordem. Desta forma, o0 momento total (momento de primeira e segunda

ordem) pode ser determinado pela expresséo (3.43).

Mo =0 My (3.43)
5=—Cn 519 (3.44)
- Nd
0,7N,
2
N =T El (3.45)

Para elementos contraventados, impedidos de se deslocarem e sem esforcos
transversais entre os suportes, “Cr,” deve ser obtido pela expressao (3.46). Para todos

0s outros casos, “Cn,” deve ser tomado como igual a unidade.

C, =06+ 0,4% > 0,40 (3.46)

2

Para a determinacdo da rigidez “EI” do pilar, tanto o ACI 318-95 como o
CSA A23.3-94 preconizam a adocao da expressao (3.47)

_(02E.1, +E.1,)
1+ B,

El (3.47)
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3 |Momento devido ao carregamento permanente (3.48)
. Momento total '

A consideracdo da fluéncia neste método ¢é feita de forma bem simplificada,
através da expressdo (1+p4) usada para reduzir a rigidez “EI”.

Segundo KIM & YANG (1995), o uso do método de amplificacdo dos
momentos em pilares de CAD ndo conduz a resultados satisfatorios, uma vez que

este método superestima a capacidade de carga de destes elementos estruturais.

3.6.5 Método do pilar padréo acoplado a diagramas M-N-1/r

A Revisdo da NB-1 (1999) preconiza a utilizacdo deste método para a
determinacgéo dos esforcos de segunda ordem em pilares com A < 140.

Este método € caracterizado pela utilizacdo de valores da curvatura da secéo
critica, obtidos com o auxilio de diagramas de interacdo M-N-1/r especificos para
cada caso em estudo.

Com base na investigacdo numerica e experimental realizada por LIOYD &
RANGAN (1996), que compararam os valores da analise numérica com os resultados
experimentais, pode-se afirmar que este método conduz a resultados bem
satisfatorios na previsdo da capacidade de carga de pilares de CAD, desde que a
relacdo tensdo-deformacéo seja adequada.

Partindo-se da hipoGtese que o momento de segunda ordem varia linearmente
com a curvatura da secdo critica considerada, o grafico do adimensional desse
momento é uma reta, como mostra a figura 3.11.

Assim, para uma dada forca normal “v” 0 maximo momento suportavel pelo
pilar “pymax” € dado pelo ponto “A” de tangéncia a curva “W”, pertencente a reta
paralela a reta “p,”. A abscissa do ponto “A” indica a curvatura da se¢do critica

correspondente ao estado limite Gltimo de instabilidade.
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TRTH

ui,mdx

(1,/7)

Figura 3.11: Gréfico de p - 1/r na secdo critica

Com o auxilio do diagrama M-N-1/r da secdo critica e de posse do momento
fletor de primeira ordem e do esfor¢o normal, pode-se determinar a menor armadura

possivel para suportar 0 momento total (primeira e segunda ordem) conforme ilustra

a figura 3.12.
TR
2 W,
(03
A PM@WW z
Nl W
M, :
’
N 2
n
N
ootk
H,
) .. (1,/7)

Figura 3.12: Determinagéo da armadura mais econémica
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O procedimento é simples, pois partindo do momento de primeira ordem e
tracando uma reta paralela a do momento de segunda ordem, determina-se o ponto
“A” gque tangencia uma curva qualquer «y (taxa de armadura). No caso da figura 3.12,
a curva “wy” é igual a “wy” e esta taxa de armadura sera entdo a mais econémica,
além de ser a minima com a qual é necessario armar a secdo. Para esta armadura
havera um estado limite Gltimo de instabilidade e qualquer outra armadura, superior a
esta minima, ndo s6 dara equilibrio ao pilar (pontos B e C) como também reduzira os
efeitos de segunda ordem, ndo ocorrendo nenhum estado limite altimo.

E relevante salientar que o método do pilar padrdo conduzira ao resultado
exato se a linha eléstica for realmente senoidal. Isto acontece quando n&o existirem
carregamentos transversais atuando ao longo do pilar. Caso contrario, 0 método pode

ser melhorado, dando origem ao “método do pilar padrao melhorado”.

3.6.6 Método do pilar padrdo melhorado

No caso usual de pilares de secdo constante, uma solugdo suficientemente
precisa pode ser obtida com o emprego do método descrito no item 3.6.5. Entretanto,
em certos casos, faz-se necessaria a melhoria da precisdo dos resultados obtidos, uma
vez que em pilares de maior esbeltez, nem sempre pode ser admitida uma linha
elastica senoidal.

Tendo em vista que a real configuracdo do eixo deformado do pilar depende
da verdadeira distribuicdo de momentos fletores totais, em principio ndo se pode
admitir como verdadeira a expresséo (3.34), apresentada no item 3.6.2.

O método do pilar padrdo melhorado é caracterizado por admitir que apenas
a componente de segunda ordem da linha elastica seja senoidal. Assim, a
componente de primeira ordem passa a ser dependente da distribuicdo dos momentos
de primeira ordem.

Desta forma, a curvatura da secdo critica do pilar passa a ser dividida em

duas parcelas, conforme mostra a expressao (3.49).
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0 =FH+E0 (3.49)
OQs Og OQ

rit

(1/r)1: curvatura referente a0 momento de primeira ordem;

(1/r): curvatura referente a0 momento de segunda ordem.

A determinagdo da curvatura de primeira ordem é feita com base na teoria
elastica, onde existem tabelas para a determinacdo destes valores em funcdo do tipo

de carregamento atuante.
3.7 CONSIDERAGOES FINAIS

O uso do CAD em pilares com A < 90 é considerada uma pratica prudente,
tendo em vista a fragilidade que esse material apresenta. Caso seja necessaria a
utilizacdo do CAD em pilares com A > 90, métodos adequados de verificacdo da
estabilidade devem ser utilizados.

O método mais adequado para esta verificacdo é sem ddvida o método
geral, podendo ser utilizado também o método do pilar padrdo acoplado a
diagramas M-N-1/r, desde que seja obedecido o limite de indice de esbeltez
recomendado (A < 140).

BORGES (1999) constatou que a medida que cresce a resisténcia do
concreto a compressdo, ha um aumento significativo no valor da carga Ultima em
pilares robustos. Ainda segundo BORGES (1999), para o caso de pilares esbeltos
também se verifica um aumento na capacidade de carga, porém de forma mais
discreta, sendo também aumentada a possibilidade de ruina por instabilidade.

CLEASON & GYLLTOFT (1998), apos a realizagdo de experimentos com
pilares de resisténcia a compressao média de 90 MPa, constataram que mesmo com a
utilizacdo de estribos pouco espagados, houve ruptura por instabilidade em pilares de
“AN” entre 104 e 140. Para A [ 70, estes pesquisadores constataram que O
comportamento de pilares de CAD foi praticamente o mesmo dos pilares

confeccionados com concretos de baixa resisténcia (35 MPa no caso dessa pesquisa).
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A utilizacéo de estribos com espagamentos reduzidos em pilares esbeltos de
CAD néo alteram a capacidade de carga, sendo adequado para a melhoria do
comportamento da estrutura apés o alcance da carga maxima. A influéncia das
armaduras assim como as configuragcdes adequadas de estribos serdo discutidas no

capitulo 6 deste trabalho.



EXCENTRICIDADES EM PILARES

CAPITULO

4.1 GENERALIDADES

Para o dimensionamento de pilares de concreto armado, independente de sua
resisténcia a compressdo, é necessario o conhecimento das excentricidades a serem
consideradas.

No caso do CAD, a capacidade de carga de pilares é fortemente afetada pela
soma das excentricidades. Segundo CLAESON & GYLLTOFT (1998) e LIOYD &
RANGAN (1996), com o acréscimo na excentricidade, a capacidade de pilares de
concreto de alta resisténcia decresce mais rapidamente que em concretos de baixa
resisténcia.

E importante frisar que a forma de consideragdo das excentricidades em
pilares ndo é alterada pelo acréscimo da resisténcia a compressao. Todas as
considerac@es relativas a concretos de baixa resisténcia sdo validas também para
concretos de alta resisténcia, diferindo apenas em alguns valores a serem comentados
posteriormente.

Os critérios aqui apresentados para a consideracdo das excentricidades sao
validos para o dimensionamento de pilares isolados. Segundo a Revisdo da
NB-1 (1999), sdo considerados elementos isolados: as pecas isostaticas; os elementos

contraventados; os elementos das estruturas de contraventamento de nés fixos e os
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elementos das sub-estruturas de contraventamento de nds mdveis desde que, aos
esforcos nas extremidades, obtidos numa analise de primeira ordem, sejam
acrescentados os determinados por andlise global de segunda ordem. Convém
salientar que os processos de obtencdo dos esforcos atuantes em pilares podem ser
encontrados em qualquer bibliografia referente ao assunto, ndo sendo comentados

neste trabalho.

4.2 CLASSIFICACAO DOS PILARES CONFORME A POSICAO

Para o entendimento dos conceitos apresentados neste capitulo, é necessario
conhecer a classificacao dos pilares conforme a posi¢do que ocupam na estrutura.

Os pilares contraventados de edificios podem ser classificados de acordo
com a posicao que ocupam e também de acordo com os esforcos solicitantes iniciais

em: pilares intermediérios, de extremidade e de canto.

4.2.1 Pilares intermediarios

Os pilares intermediarios sdo também denominados pilares internos, por se
localizarem no interior do edificio. Em geral estes pilares séo interceptados por vigas
continuas e lajes nas duas direcGes, admitindo-se que as reacfes sobre os pilares
sejam centradas e que os momentos fletores a ele transmitidos possam ser
desprezados.

O esforco solicitante inicial nos pilares intermediarios consiste em uma
forca normal de compressdo, caracterizando a situacdo basica de projeto em

compressdo centrada.

4.2.2 Pilares de extremidade

Os pilares de extremidade situam-se nas bordas da edificacdo, onde as vigas

e as lajes perpendiculares a esta borda séo interrompidas no pilar. Desta forma, o
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pilar recebe momento fletor proveniente da viga em uma sO direcdo, pois existe
continuidade na outra direcao.

Os esforgos solicitantes iniciais nos pilares de extremidade consistem em
uma forca normal de compressdo e um momento fletor atuando no plano
perpendicular a borda, caracterizando a situacéo basica de projeto em flexdo normal
composta. Esta situacdo também pode ocorrer em pilares intermediarios, quando ha

transmissédo de momento fletor da viga para o pilar em uma direcéo.

4.2.3 Pilares de canto

Os pilares de canto situam-se nos cantos da edificacdo, onde as vigas e as
lajes séo interrompidas no pilar nas duas direcGes. Desta forma, o pilar recebe
momentos fletores provenientes das vigas nas duas direcGes, pois ndo existe
continuidade.

Os esforcos solicitantes iniciais nos pilares de canto consistem em uma forca
normal de compresséo e momentos fletores atuando nas duas direcdes,
caracterizando a situacdo basica de projeto em flexdo obliqua composta. Esta
situacdo também pode ocorrer em pilares de extremidade ou intermediarios, quando

ha transmissao de momentos fletores das vigas para o pilar em duas diregdes.

4.3 EXCENTRICIDADES PARA O DIMENSIONAMENTO DE PILARES

Conforme apresentado no item anterior, as situacbes basicas de projeto
levam em consideracdo apenas os esforgcos solicitantes iniciais, ndo levando em
consideracdo imperfeicGes geomeétricas, efeito de segunda ordem e outras exigéncias
preconizadas nos codigos vigentes para o calculo de pilares.

Todas essas exigéncias podem ser levadas em consideracdo na forma de
excentricidades de célculo, sendo necessario o conhecimento de seus valores, assim

como o significado de cada excentricidade a considerar.
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4.3.1 Excentricidade inicial

A excentricidade inicial é oriunda das ligagcbes monoliticas dos pilares com
as vigas que com eles se interceptam. Este tipo de excentricidade é caracteristico,
principalmente, de pilares de extremidade e de canto.

Partindo-se das agdes atuantes em cada tramo do pilar, as excentricidades

iniciais no topo e na base séo obtidas pelas expressdes (4.1) e (4.2) respectivamente.

Mtopo 4.1
ei,topo N ( . )
M
ei,base = o (42)

AJtopo ei,topo :ei,A

ei,base:ei,A Mbase ei,base:ei,B

M, B . N :
OP‘/MMSQ = Pos1tivo e = Negativo

Figura 4.1: Excentricidades iniciais no topo e na base do pilar

Entre as excentricidades “€itpo” € “Eipase’ . CONforme apresentado na
figura 4.1, a maior é denominada “ejx” e é sempre tomada como sendo positiva. A
menor é denominada “ejg” e € negativa caso as excentricidades sejam de sentido

contrério.
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Além das extremidades do pilar, nas estruturas de nos indeslocaveis,
cadigos como a NB-1(1978) e a NS 3473 E-1992, entre outros, preconizam a adogao
de uma excentricidade “ejc” no meio do véo, dada pela expressdo (4.3), para 0 caso

de nédo haver forca transversal aplicada ao longo da barra.
e, =0,6e, +0,4e; =0,4e,, (4.3)

O ACI 318-95 e 0 CSA A23.3-94 adotam indiretamente essa mesma pratica,
pois homogeneizam o momento de primeira ordem em todo o pilar, figura 4.2,
multiplicando o coeficiente “Cp,” (equagdo 3.46) pelo momento maximo atuante
“M,”. Tal procedimento conduz ao mesmo resultado obtido se fosse usada a

excentricidade “ejc”, conforme é mostrado na equacéo 4.4.

M Con Mz

/] Mo

Z > Mmax
M Cm'M2
Momento Momento
atuante equivalente

Figura 4.2: Homogenizac¢ao de momentos segundo o ACI 318-95
Fonte: MacGREGOR (1992) [adaptado]

C.M, :%,6+0,4%E\A2 O
2

Cc,M, =(0,6M, +0,4M,)0
c.M, =06(N e, )+0,4(N e )0



91

C,M, =(0,6e, +0,4e, N (4.4)

m

4.3.2 Excentricidade de forma

As vigas e os pilares de um edificio geralmente sdo concebidas pelos
projetistas em funcdo do projeto arquiteténico. Muitas vezes o projetista é obrigado a
coincidir as faces internas ou externas das vigas com as faces dos pilares que as
apoiam, adequando assim o projeto estrutural ao arquitetdnico.

Tal préatica faz com que os eixos das vigas ndo passem pelo centro de
gravidade da secé@o transversal do pilar, pois em casos gerais as vigas sdo mais
estreitas que os pilares. Desta forma, as reacfes das vigas passam a apresentar
excentricidades em relagdo ao centro de gravidade do pilar, que sdo denominadas

excentricidades de forma.

R
l' |Y Viga | ‘ Viga |Y Viga \
| |
— _l .a_q_ — - — 7;‘% {\Z ‘‘‘‘‘‘‘ L Y4 - —- = - — —
5 | 4 < 2] l B P4 < e
| ‘[ : 1y W ’ 1y
—A—n|——‘4—: 7 —4—“——‘4—: 7
| .
A ; a1y ;
a = “ =
2l J Q, 4 J Q
pa) pa)
|A | 4 4 a
| |
3 3
S| | S
By ‘= |
= =

Figura 4.3: Excentricidades de forma em pilares

As excentricidades de forma em geral ndo sdo consideradas no
dimensionamento dos pilares, pois 0 momento fletor produzido ao nivel de cada

andar tende a ser equilibrado por um binario.



92

Para um melhor entendimento, considere a figura 4.4, onde estdo
representados esquematicamente os pilares em varios tramos sucessivos, 0S

momentos introduzidos pela excentricidade de forma e os binarios que os equilibram.

Andar i+1 MH; U
—_— i I 7/:&, —_— > =
Fi
Andar 1 Fivs M,
- — — — — — e ey S e /tx, o
F,
Andar i1 M,, F
- — — — — — i ﬁ, —_—
Fi77 Jl
2R
Andar 2 Fs /D M.
—_— - > = ﬁ, o
Fs
Andar 1 M, Fe
—_— i ﬁ, —_—  —
F,
Fundacéo F,
- Y — — — — | _- —_— =

Figura 4.4: Momentos produzidos e binarios correspondentes

Analisando a figura 4.4, observa-se que em cada piso atuam pares de forgas
em sentidos contrarios com valores da mesma ordem de grandeza e que tendem a se
anular. Desta forma, apenas ao nivel da cobertura e da fundacéo as excentricidades de
forma deveriam ser levadas em conta.

A néo consideracdo de tal excentricidade no nivel da fundacéo se justifica
pelo fato de que o valor da forca normal atuante € muito grande e o acréscimo de
uma pequena excentricidade praticamente ndo alteraria 0s resultados do
dimensionamento. Ja no caso da cobertura, os pilares sdo pouco solicitados e
dispdem de uma armadura minima capaz de absorver os esforcos adicionais causados

pela excentricidade de forma.
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4.3.3 Excentricidade acidental

Para levar em consideragdo a incerteza da localizagdo da forca normal
atuante e um possivel desvio do eixo da peca durante a construcdo, a NB-1 (1978)
prevé a consideracdo de uma excentricidade acidental *“e,”, que deve ser igual a
“h/30”, ndo devendo ser adotado valor inferior a 2 cm, onde “h” € a maior dimenséo
da secdo na direcdo em que se considera a excentricidade.

Segundo AUFIERI (1997), os valores recomendados pela NB-1 (1978) séo
conservadores e usualmente os projetistas adotam essa excentricidade igual a unidade
para todos 0s casos (e;=1 cm).

A Revisdo da NB-1 (1999) assim como o CEB/FIP MC90 preconizam que a
excentricidade acidental seja substituida pela consideracdo do efeito do desaprumo
ou da falta de retilinidade do eixo do pilar (figura 4.5). E admitido que para 0s casos

usuais a consideracao da falta de retilinidade seja suficiente.

Falta de Desaprumo
retilinidade

Figura 4.5: Imperfei¢6es geométricas locais em lances de pilares
Fonte: Revisdo da NB-1(1999)

O valor da excentricidade acidental a ser considerada, segundo esses

cbdigos, é dada pela expressdo (4.5), para o caso de falta de retilinidade.
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|
=6,0-1 45
e, 54 (4.5)
61 = 1 2 elml’n (46)
1004/1

O coeficiente “ 8, . ” deve ser considerado como:

Imin

1 e
0., = —— para estruturas de nos fixos;
400

1 DR . .
Omin = 300 para estruturas de n6s moveis e imperfeicdes locais.

A Revisdo da NB-1 (1999) recomenda que o momento total de primeira
ordem, isto €, 0 momento de primeira ordem acrescido dos efeitos das imperfeigdes
locais, deve respeitar o valor minimo dado pela expressao:

M,, .. =N, (0,015 +0,03h) (4.7)

1d,min

Ng: Esforgo normal de calculo;

h: altura total da secdo transversal na direcdo considerada (em metros).

Codigos como o ACI 318-95 e o CSA A23.3-94 adotam a mesma

expressdo (4.7) para a consideracdo do momento minimo de primeira ordem.
4.3.4 Excentricidade de segunda ordem

A excentricidade de segunda ordem foi discutida no capitulo 3 deste
trabalho, onde foi visto que para barras retas de secdo transversal constante, inclusive
a armadura, submetidas a flexo-compressdao, com esbeltez inferior a 90 [Revisdo da

NB-1 (1999)], as deformacdes na barra podem ser consideradas de modo



95

simplificado, através de expressdes que fornecam o valor da curvatura dltima na
secdo mais solicitada.
Foram apresentadas algumas expressdes para o célculo dessa curvatura,

segundo codigos vigentes, e sugeriu-se a adocdo da expressdo (3.39) para o CAD.
4.3.5 Excentricidade suplementar

A excentricidade suplementar leva em conta a fluéncia do concreto,
considerada significativa para pilares com esbeltez superior a 90 [Revisdo da
NB-1 (1999)]. Para pilares com esbeltez inferior a 90, o efeito da fluéncia pode ser
desprezado.

A consideracdo da fluéncia € complexa, pois cada agdo deveria ser
considerada com seu respectivo tempo de duragdo, ou seja, seria necessario o
conhecimento do historico de cada acéo atuante.

Simplificadamente, de acordo com a Revisdo da NB-1 (1999) e o
CEB/FIP MC90, o efeito da fluéncia pode ser transformado numa excentricidade de

primeira ordem, que pode ser calculada atraves da expresséo (4.8).

® Ngg

6, = HM&Ha 718" —1H (4.8)
AN, 5

(4.9)

Msg, Ngg: esforgos solicitantes devidos as agbes permanentes, com seus
valores caracteristicos;

e4. excentricidade acidental;

@ coeficiente de fluéncia;

E.: mddulo de deformacéo longitudinal;

I.: momento de inércia no estadio I.
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Como a presenca da armadura exerce grande influéncia na inibicdo da
deformacdo lenta, FUSCO (1981) considera razoavel tomar-se a secao
homogeneizada no estadio la para o calculo do momento de inércia, pois desta forma

leva-se em conta, de forma aproximada, a presenc¢a da armadura.

4.4 SITUACOES DE PROJETO E SITUACOES DE CALCULO

Serdo apresentadas aqui as situacGes de projeto e de calculo para o
dimensionamento de pilares usuais de edificios, ou seja, pilares com esbeltez inferior
a 90 [Reviséo da NB-1 (1999)].

As situacOes de projeto dos pilares de edificios dependem apenas da posi¢édo
que eles ocupam na estrutura, conforme classificacdo apresentada no item 4.2 deste
trabalho. Assim, as situacOes de projeto para pilares intermediarios, de extremidade e
de canto sdo respectivamente de compressdo centrada, flexdo composta normal e
flexdo composta obliqua.

As situagBes de célculo, que surgiram da necessidade da consideracdo de
outras excentricidades no dimensionamento, além de dependerem da posicdo que 0s
pilares ocupam na estrutura, dependem também do seu indice de esbeltez, que indica
se esforcos provenientes das deformacdes de segunda ordem locais e da fluéncia
devem ser considerados. Conforme comentado no item 3.4.6, a analise dos efeitos de
segunda ordem em qualquer hipdtese € considerada uma pratica prudente.

E importante lembrar que no dimensionamento devem ser verificadas as
secdes do topo, da base e a secdo intermediaria dos pilares, efetuando cada situacéo
de célculo separadamente, e adotando-se a armadura correspondente a situacdo mais

desfavoravel.
4.4.1 Caso de pilares robustos ou pouco esbeltos
Sé&o considerados pilares robustos ou pouco esbeltos aqueles que apresentam

0 indice de esbeltez A < 40 [para a NB-1 (1978)] ou A < A; [para a Revisdo da
NB-1 (1999)].
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No dimensionamento de pilares robustos os efeitos de segunda ordem
podem ser considerados despreziveis (a critério do projetista), ficando assim
dispensada a verificacdo da secdo intermediaria do pilar. Desta forma, no caso
especifico desses pilares, é necessario analisar apenas as se¢oes da base e do topo.

Uma vez conhecidos os esfor¢os solicitantes iniciais decorrentes das
situacOes de projeto, somam-se as excentricidades, gerando assim as situacOes de

calculo indicadas na figura 4.6.
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Figura 4.6: Situagdes de projeto e de calculo em pilares robustos
Fonte: BACARJI (1993) [adaptado]
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4.4.2 Caso de pilares medianamente esbeltos

Séo considerados pilares medianamente esbeltos aqueles que apresentam o
indice de esbeltez compreendido ente 40 < A < 80 [para a NB-1 (1978)] ou
A1 <A <90 [para a Revisdo da NB-1 (1999)]. Estes pilares correspondem a maioria
dos usualmente encontrados em estruturas correntes de edificios, pois raramente sdo
utilizados pilares com esbeltez superior a 90.

No dimensionamento dos pilares medianamente esbeltos, ao contrario dos
pilares robustos, torna-se necessaria a consideracdo dos efeitos de segunda ordem,
podendo ser desprezado o efeito da fluéncia.

Devem ser analisadas separadamente as secOes de topo, de base e
intermediéria do pilar a ser dimensionado. No caso tipico de edificios, as se¢bes de
topo e de base séo verificadas para as situacdes de projeto e de céalculo apresentadas
na figura 4.6, ou seja, podem ser verificadas usando o mesmo procedimento
apresentado para o caso de pilares robustos.

A secdo intermediaria do pilar deve ser verificada considerando a
excentricidade de segunda ordem, caso sejam usados processos simplificados para a
determinacédo dessa excentricidade, conforme descrito no item 4.3.4 deste trabalho.
As situacOes de projeto e calculo para a secdo intermedidria do pilar estdo
apresentadas na figura 4.7, sendo que “ejx” e “ejy” devem ser substituidos por “eic”.

Se o dimensionamento do pilar for realizado por métodos rigorosos, as
situacdes de projeto e célculo passam a ser novamente as apresentadas na figura 4.6,
uma vez que nos préprios métodos ja estdo incorporados os efeitos de segunda

ordem, interessando apenas 0 momento maximo de primeira ordem.

4.4.3 Caso de pilares esbeltos

Para o0 caso de pilares esbeltos, ou seja, pilares com o indice de esbeltez
A > 90, as situacdes de projeto e de calculo sdo as mesmas descritas para pilares
medianamente esbeltos, sendo necessério acrescentar em cada direcdo a

excentricidade suplementar “e.” definida no item 4.3.5.
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Situacdo de projeto Situacdes de calculo
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Figura 4.7: Situacdes de projeto e de calculo em pilares medianamente esbeltos
Fonte: BACARJI (1993) [adaptado]

4.5 CONSIDERACOES FINAIS

Para o caso de situacdes de calculo de pilares submetidos a flexao obliqua
composta, em que 0s momentos atuantes sejam inferiores a0 momento minimo
definido pela expressédo (4.7), a Revisdo da NB-1(1999) preconiza que esse valor
minimo deva ser respeitado em cada uma das dire¢fes separadamente, ou seja, em

cada verificacdo pelo menos um dos momentos deve ser igual ao minimo.



PERDA DO COBRIMENTO

CAPITULO

5.1 GENERALIDADES

Os pilares de CAD submetidos a compressdo centrada ou a compressao com
pequenas excentricidades, apresentam uma importante caracteristica no seu
comportamento, que é a perda prematura do cobrimento.

Com a tentativa de aumentar a ductilidade de pilares de CAD, maiores
quantidades de armaduras, tanto longitudinais quanto transversais, tendem a ser
adicionadas a peca, proporcionando assim uma ruptura mais gradual (ndo brusca).
Entretanto, para cargas proximas a carga méaxima admissivel, este arranjo de
armaduras (longitudinais e transversais) pode formar um plano natural de separacéo
do cobrimento. Este fendbmeno ndo é exclusivo de pegas de CAD, e pode ocorrer
também em pecas de concreto de baixa resisténcia com configuracdes densas de
armaduras.

CLAESON (1998) realizou varios testes em pilares de concretos de baixa e
de alta resisténcia, onde os resultados mostraram que a ruptura em concretos de baixa
resisténcia ocorre de forma gradual, com o cobrimento desprendendo-se lentamente,
gerando o ramo descendente da curva “carga x deslocamento” apresentada na
figura 5.1. No caso do CAD, os pilares apresentaram uma ruptura explosiva, onde

altas tensdes de compressdo atuantes conduziram a instabilidade do cobrimento de
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concreto. Os estribos, situados entre o cobrimento e o ndcleo do concreto, formaram

um plano natural de separacdo que contribuiu para a perda repentina do cobrimento.

Carga (kN)
4000 —+
3500 Concreto de alta
resisténcia
3000 —+
2500 -+
Concreto de baixa
2000 -+ resisténcia
1500 —+
1000 \
L—
500 —+
t t }
0 2 4 8

Deslocamento vertical (mm)

Figura 5.1: Diagrama “carga x deslocamento” em pilares
Fonte: CLAESON (1998)

Ainda segundo CLAESON (1998), a rapida reducdo na capacidade de carga
dos pilares de CAD, observada na figura 5.1, ocorreu porque o confinamento do
nucleo do concreto nédo foi suficiente para compensar a perda do cobrimento.

Para uma melhor compreenséo, o instante em que ocorre a perda repentina
do cobrimento é representado na figura 5.2, que ilustra 0 comportamento estrutural
de um pilar de CAD, submetido a uma carga axial com pequena excentricidade em
diferentes estagios de carregamento e de deslocamento. E importante observar a
diferenca entre as figuras 5.1 e 5.2, que representam respectivamente o deslocamento

vertical e o deslocamento horizontal, a meia altura do pilar.
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Carga
A— Regime eldstico
D B— Inicio da plastificagdo
C do concreto
E C— Concreto plastificado
B
2 D— PERDA DO COBRIMENTO e
carga ultima alcancada
A E— capacidade da armadura
F'—  Ruptura com plano de
cisalhamento

Deslocamento de 7S”

O
(4) (B (¢) (D) (£) (F)

Figura 5.2: Comportamento de pilares de CAD com pequena excentricidade
Fonte: CLAESON (1998)

O fenémeno da perda do cobrimento vem sendo intensamente pesquisado
nos Gltimos anos, tendo como finalidade explicar e prevenir sua ocorréncia. E
oportuno lembrar, talvez ainda por falta de conhecimentos suficientes, que nenhum
cédigo vigente trata explicitamente do assunto em questdo. Desta forma, séo

discutidas neste capitulo apenas recomendacdes baseadas em pesquisas ja realizadas.
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5.2 CAUSA DA PERDA DO COBRIMENTO

COLLINS et al. (1993) indicam que a perda do cobrimento esta associada a
permeabilidade muito baixa do concreto de alto desempenho, permitindo que apenas
0 cobrimento de concreto venha a secar, resultando assim em tens@es de tracdo que
se desenvolvem ao longo do cobrimento, devido a retragdo em torno do ndcleo
umido, conforme ilustra a figura 5.3a. Como a armadura tende a impedir a retragédo
no concreto, formam-se fissuras radiais em torno das barras longitudinais (figura
5.3b), iniciando a formacéo de um plano natural de separacdo. Desta forma, sob altas
cargas de compressdo axial, a combinacdo destes dois efeitos mencionados

anteriormente resulta na perda do cobrimento (figura 5.3c).

Fissura ao redor

Tensto da barra

na casca
a) Retragdo na b) Presenca de barras c) Propagagdo resultante
casca externa contendo retragdo das fissuras e descamagdo

do recobrimento

Figura 5.3: Fatores que provocam a perda do cobrimento
Fonte: COLLINS et al. (1993).

A probabilidade de ocorréncia da perda do cobrimento é maior quando a
densidade de armadura e a resisténcia do concreto a compressdao € aumentada.
PAULTRE et al. (1996), em ensaios realizados com pilares de resisténcia superior a
100 MPa, concluiram que a utilizacdo de densas armaduras criaram planos de
separagdo entre o nlcleo e o cobrimento do concreto, que sob elevada forca axial,
ocasionaram a flambagem do cobrimento de forma semelhante a flambagem de uma

chapa (figura 5.4).
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5.3 PREVISAO DA TENSAO MAXIMA

Para que ocorra a perda repentina do cobrimento ndo é necessario apenas
que haja a formag&o de plano natural de separagdo, pois uma interface fissurada néo é
suficiente para promover a separacdo completa entre o cobrimento e o ndcleo do
concreto. Para que essa separacdo ocorra € necessario que algum mecanismo de
instabilidade ou alguma forca atue no plano de separacéo.

RAZVI & SAATCIOGLU (1994), em ensaios realizados em pilares de
120 MPa de resisténcia cilindrica a compressao, concluiram que a tensdo responsavel
pela perda do cobrimento do concreto pode ser tomada como aproximadamente 70%
da resisténcia do concreto sem confinamento.

PAULTRE et al. (1996) propdem que a tensdo maxima que causa a perda
prematura do cobrimento pode ser considerada como a tensédo responsavel pela perda

de estabilidade do cobrimento, analisando-o como uma chapa isolada (figura 5.4).

Modelo

Plano de Bl
separagdo LIEITH (7

Figura 5.4: Separacdo do cobrimento de concreto
Fonte: PAULTRE et al. (1996)
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Considerando-se o cobrimento de concreto como uma chapa de espessura
“t” e comprimento “L”, com ambas as extremidades fixas (engastadas),
PAULTRE et al. (1996) propdem a expressdo (5.1) (equagdo de Euler) para a

determinacéo da tensdo critica de flambagem do cobrimento.

m°E
0, =0 (5.1)
3l-v: oL O

E. - mddulo de elasticidade do concreto;

Vc- coeficiente de Poisson do concreto igual a 0,18.

O comprimento “L” apresentado na expressao (5.1) ndo corresponde a altura
do pilar, e sim ao comprimento de flambagem da chapa que se forma com o
desprendimento do cobrimento. PAULTRE et al. (1996) ndo sugerem valores para
“L”, porem CLAESON (1998), apds analises experimentais, sugere a adogdo de
L = 4b, onde “b” é a menor dimensdo do pilar. Assim, a expressao (5.1) pode ser

escrita na forma:

_ E Tt

O, = 48b2 (j —V2 ) (52)
E, =3320,/T, +6900 f,. em MPa (5.3)

Dependendo da resisténcia e da inércia das cascas formadas pelo cobrimento
de concreto, a tensdo de flambagem da chapa pode ser alcancada antes da forca
tedrica de esmagamento, ou seja, antes de ser atingida a maxima capacidade de carga
prevista.

Segundo FOSTER (1999), IBRAHIM & MacGREGOR (1997) indiretamente
demonstraram a importancia da perda do cobrimento no projeto de pilares de CAD
quando discutiram os valores de “ks”, definidos no item 2.2.1 deste trabalho. As

figuras 5.5(a) e 5.5(b), reproduzidas do trabalho destes pesquisadores, representam



respectivamente os resultados
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obtidos em ensaios de pilares submetidos a

compressdo excéntrica (com distribuicdo triangular de deformagdes de compressao,

partindo do zero em uma das

determinacgéo do coeficiente “ks”.

extremidades) e a compressdo centrada, para a

1.2 +
sl a + o+
. +
Fa a *
5 + +
1+ +
+ 8-+ 3da AP
(a) 1
2 09 ¥ o &Y +a’<§ 4o
A A 4
o
L] X Schade
+ Kaaretal
0.7 - A Ibrahim et ai.
O Swartz et al.
o's 1 | TR IR Y NIV TN S 1 " L aok WAL TR
0 20 40 60 80 100 120 140
fc(MPa)
1.2 X  Shaeikh et al.
+ Richardt st al.
A  Martinez et al.
11 | x < Yong etai.
% a O Cussonetal.
1} fa [a¥
Xas A §8
(b) ; 0.9 - + 84.)8()8 g
N oe 08 lg=085
G g
08 | + oo o%ﬂ
+ E’rg ky = 0.72
0.7 o 8]
o.a - | I | L e kL L |
0 20 40 &0 80 100 120 140
f . (MPa)

Figura 5.5: Valores de “ks” em fungéo da resisténcia e da solicitagdo dos pilares
Fonte: IBRAHIM & MacGREGOR (1997)

Analisando a figura 5.5(a) percebe-se que o valor de k3 = 0,85, limite

inferior, pode ser considerado como razoavelmente a favor da seguranga. J& na

figura 5.5(b), para o caso de compressao centrada, verifica-se que o limite inferior de

“ks” passa a ser 0,72. FOSTER (1999) comenta que a diferenca entre os dois valores



107

apresentados estd diretamente ligada ao fenbmeno da perda do cobrimento, que é
caracteristico de pilares submetidos a compressao centrada ou a compressao com
pequena excentricidade. Desta forma, quando se utiliza a proposta de
IBRAHIM & MacGREGOR (1997) para o calculo da carga maxima admissivel a
compressdo, leva-se indiretamente em consideracédo o efeito da perda do cobrimento.

Outras propostas apresentadas no capitulo 2 deste trabalho, para a
determinacédo da capacidade de carga de pilares, que adotam reducgdes no coeficiente
“k3” com o aumento da resisténcia do concreto, também levam indiretamente em
consideracdo o efeito da perda do cobrimento. Portanto, para a determinacdo da
tensdo maxima que pode ser suportada pelo cobrimento, deve-se adotar o menor
valor obtido entre a tensdo critica de flambagem [expressao (5.2)] e a tensdo atuante

quando a capacidade de carga do pilar € atingida.

5.4 CONSIDERACOES FINAIS

Segundo FOSTER (1999), mais dois mecanismos que contribuem para a
perda do cobrimento devem ser analisados. Trata-se da dilatacdo transversal das
barras longitudinais do pilar e também da anélise da instabilidade dessas barras.

Quando o pilar é submetido a elevadas tensdes de compressdo, devido ao
efeito de Poisson, tanto o concreto como a armadura sofrem dilatagdes transversais.
Como o coeficiente de Poisson da armadura € maior que o do concreto, ocorre uma
dilatacdo diferencial que empurra o cobrimento causando o seu desprendimento.

O outro mecanismo, referente a instabilidade das barras longitudinais,
ocorre também a elevadas tensfes de compressdo. Quando os estribos sdo muito
espacados, pode ocorrer a perda de estabilidade do trecho da armadura longitudinal
compreendido entre eles, gerando assim deslocamentos transversais na armadura, que
por sua vez causam o desprendimento do cobrimento. Este problema pode ser evitado
se espacamentos adequados entre estribos forem utilizados no detalhamento dos

pilares de CAD, os quais séo apresentados no capitulo 7 deste trabalho.



ESTUDO DO CONFINAMENTO

CAPITULO

6.1 GENERALIDADES

No estudo de pilares de CAD, uma das formas de garantia da ductilidade é
através da analise do confinamento gerado pelas armaduras longitudinais e
transversais, pois a utilizacdo adequada de arranjos de armaduras pode possibilitar
acréscimos de resisténcia e principalmente de ductilidade nesses pilares. Desta forma
0 estudo do confinamento passa adquirir maior importancia, pois permite determinar
o nivel de eficiéncia do arranjo de armaduras utilizado.

Apos a tensdo ultima do concreto ter sido atingida, os pilares de CAD
necessitam de uma maior quantidade de armadura de confinamento para obter o
mesmo nivel de ductilidade de pilares confeccionados com concretos de baixa
resisténcia.

O estudo do confinamento pode também ser empregado para a determinacao
do nucleo resistente do pilar, ou seja, a parcela da secédo transversal que resiste aos
esforgos externos. Pesquisas experimentais realizadas com CAD tém mostrado que
existe a formacéo de um nucleo resistente, definido geometricamente pelo arranjo de
armaduras empregado.

Pesquisadores como CUSSON & PAULTRE (1994) indicam, para o célculo

da secdo resistente, a area do nucleo limitada pelo eixo (linha de centro) dos estribos
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mais externos, desprezando portanto o cobrimento. CLAESON et al. (1996), assim
como KONIG & SIMSCH (1996), observaram que a area de concreto efetivamente
confinada € menor que o nucleo delimitado pelo eixo dos estribos mais externos,
sendo variavel em funcdo da configuracdo e do espagcamento das armaduras

longitudinais e transversais empregadas.

6.2 0 FENOMENO DO CONFINAMENTO

O fendmeno do confinamento em pilares de CAD pode ser perfeitamente
entendido com base nos principios da teoria classica da elasticidade.

Quando um elemento estrutural é submetido a a¢Ges de compresséo, este
elemento sofre uma deformacéo longitudinal e, pelo efeito de Poisson, sofre também
uma deformacdo transversal de sinal contrario. No caso de pilares, quando
submetidos a compressdo, o concreto sofre um encurtamento longitudinal e, pelo
efeito de Poisson, ele se expande lateralmente. Tal expanséo passa entdo a ser contida
pelas armaduras transversais, que ficam submetidas a tensOes de tracdo, e em
contrapartida geram no nacleo do concreto uma pressao lateral de confinamento.

Segundo o CEB N° 197 (1990), o confinamento lateral causado pela
armadura produz dois efeitos benéficos nos comportamentos de pilares de concreto:
acréscimo de resisténcia do ndcleo de concreto e maior deformagéo axial, permitindo
ruptura gradual e ductil.

Os pilares confeccionados em concretos de baixa resisténcia apresentam tal
comportamento mais bem definido que os concretos de resisténcias elevadas.
Segundo CUSSON & PAULTRE (1994), a expansdo lateral do CAD é menor que a de
concretos de baixa resisténcia, o que se traduz em menor eficiéncia do confinamento.

Pesquisadores como SHAH & AHMAD (1982), MARTINEZ et al. (1984) e
BJERKELI et al. (1990) mostraram que a pressdo lateral de confinamento gerada
pelas armaduras transversais, tanto em espiral quanto em estribos, apresentaram-se

menos eficientes com o aumento da resisténcia do concreto.
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A pressdo lateral de confinamento nao é uniformemente distribuida ao longo
de todo o nucleo do pilar, sendo mais eficiente no plano transversal compreendido
entre o eixo dos estribos e menos eficiente a meia distancia entre estribos adjacentes
(figura 6.1). Quanto menor for o espagamento entre estribos, maior sera a eficiéncia
do confinamento e menor sera o risco de flambagem localizada das barras da

armadura longitudinal.

Concreto
confinado

Concreto
con finado

Figura 6.1: Efeito do confinamento em pilares
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1996)

E relevante lembrar que, no caso de pilares de CAD, o fendmeno do
confinamento adquire importancia apds a perda prematura do cobrimento. Esta perda
prematura resulta em uma reducéo da capacidade de carga antes que o confinamento
lateral surta efeito. Desta forma, ap0s o cobrimento de concreto ter sido perdido,
importantes ganhos de ductilidade e de resisténcia podem ser alcangados em pilares

bem confinados.
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6.3 FORMA DA SECAO RESISTENTE

Em pilares de CAD, devido a perda repentina do cobrimento, a se¢édo
resistente passa a ser menor que a area da se¢do transversal de concreto. Existem
algumas divergéncias sobre a forma da secdo resistente a ser considerada num
dimensionamento, pois alguns pesquisadores definem como secdo resistente a area de
concreto efetivamente confinada, e outros ja consideram que essa se¢do resistente é
igual ao nucleo definido geometricamente pelo arranjo de armaduras longitudinais e
transversais.

Desta forma, sdo apresentadas neste item algumas propostas para o calculo
da area de concreto efetivamente confinada [SHEIKH & UZUMERI (1982),
MANDER et al (1988) e KONIG & SIMSCH (1996)], além de outras propostas para a
determinacdo da secdo resistente [COLLINS et al (1993) e CUSSON &
PAULTRE (1994)]. Convém salientar que no item 6.3.6 sdo realizados alguns
comentarios sobre as propostas apresentadas, e sobre a forma de dimensionamento

usando a area de concreto efetivamente confinada.

6.3.1 Proposta de SHEIKH & UZUMERI (1982)

Esta proposta foi idealizada para aplicagdo em pilares de concreto de baixa
resisténcia, podendo também ser aplicada em pilares de CAD.

Segundo SHEIKH & UZUMERI (1982), a area de concreto efetivamente
confinada € menor que o nucleo delimitado pelo eixo dos estribos mais externos,
sendo determinada em fungdo da distribuicdo de armaduras longitudinais e
transversais do pilar.

A pressdao de confinamento gerada pelos estribos ndo é aplicada
uniformemente em toda a altura do nucleo. Quando o cobrimento se destaca, uma
parte do nucleo comeca a ser menos efetiva na participagdo da secédo resistente. Esta
parte do ndcleo menos efetiva pode ser estimada de acordo com a figura 6.2, na qual
é assumido que a separagdo entre o concreto efetivamente confinado e o concreto ndo

confinado é na forma de uma série de arcos entre as barras que compdem a armadura
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longitudinal, podendo também ser admitida na forma de uma série de triangulos

gerados pelas tangentes desses arcos no ponto inicial.

Regido mdo
confinada

Figura 6.2: Estimativa da area de concreto nao confinada

Fonte: SHEIKH & UZUMERI (1982)

A érea de concreto efetivamente confinada no plano dos estribos ndo deve

ser maior que o valor dado pela seguinte expressao:

nC2

Aconf = Aco - ZéCOte (61)

Aco: area do nucleo definida pelos eixos dos estribos mais externos;

c: distancia entre os eixos das barras da armadura longitudinal;

n: numero de arcos formados na secao;

6. angulo entre a tangente a curva no ponto inicial e a linha compreendida

entre 0s centros das barras longitudinais na direcdo da analise, obtido
experimentalmente (figura 6.2).
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O objetivo desta proposta é determinar a area de concreto efetivamente
confinada da secéo critica do pilar (figura 6.3), ou seja, a area da secdo transversal

localizada no ponto médio entre dois estribos adjacentes.

% Mo ' %

\4 X \\\\\\\\\\
D

'
, T

(b) Vista lateral

Figura 6.3: Variacdo da area efetivamente confinada entre estribos adjacentes
Fonte: SHEIKH & UZUMERI (1982) [adaptado]

Para a determinagdo da secdo critica, SHEIKH & UZUMERI (1982),

baseados na figura 6.3, propdem a seguinte metodologia:

a- Calculo da area do nucleo:

A, =b.d, (6.2)

b- Calculo da area efetivamente confinada:

Aconf = )\c Aco (63)
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noA2

Zcécote
r=1-28 (6.4)
A,

c- Nao se considerando a reducdo de “Ag” no nivel dos estribos, a area do

nucleo de concreto confinado na secdo média entre estribos adjacentes é

dada por:
A, = (b, — 2y, Xd. -2y,) (6.5)
= itan 6 (6.6)
Yo 4 -

d- Célculo da area resultante de concreto efetivamente confinada na secéo

média entre estribos adjacentes:
A. =A.b. -2y, )d. -2y,) (6.7)

e- A érea de concreto efetivamente confinada na se¢do média entre estribos

adjacentes “Ac” pode ser relacionada a area do nucleo pela expressao:

_ _S _S -\
Ace_)\cébc Ztaneé%]jc 2tan6§ AL 6.8)

O termo “A™ é definido como a razdo entre a 4area da secdo critica
efetivamente confinada “A¢” e a area do nucleo “A,”. A figura 6.4 ilustra o indice
de confinamento efetivo “A™ para varios tipos de arranjos de armaduras em pilares

quadrados de lado “B”, onde se percebe a influéncia do espacamento “s” no

confinamento da pega.
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Figura 6.4: Influéncia do espacamento no confinamento de pilares
Fonte: SHEIKH & UZUMERI (1982)

6.3.2 Proposta de MANDER et al. (1988)

O modelo proposto por estes pesquisadores é semelhante ao proposto por
SHEIKH & UZUMERI (1982), onde é assumido que a pressdo de confinamento
exercida pela armadura transversal distribui-se na forma de arcos, definindo assim a
secdo efetivamente confinada (figura 6.5). A secdo critica definida por estes
pesquisadores também é a secdo média entre dois estribos adjacentes.

Para a determinacdo da area da secdo efetivamente confinada no plano dos
estribos basta subtrair as &reas ndo confinadas da area do nucleo, definido
geometricamente pelo eixo dos estribos. Segundo MANDER et al. (1988) a area ndo

confinada no plano dos estribos pode ser estimada pela expressao:

(6.9)
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Figura 6.5: Secdo critica efetivamente confinada
Fonte: MANDER et al. (1988)

Para 0 caso da secdo critica, se¢cdo média entre dois estribos adjacentes, a
area de concreto efetivamente confinada “A..” passa a ser dada pela expressao (6.10),

onde as variaveis envolvidas estdo apresentadas na figura 6.5.

By _sWf@_sm_ s
Ace_Hchc Z 6 %‘ 2bc% 2ch (610)

6.3.3 Proposta de KONIG & SIMSCH (1996)

Estes pesquisadores adotam modelos semelhantes ao de SHEIKH &
UZUMERI (1982) e ao de MANDER et al. (1988) para o calculo da secdo critica
efetivamente confinada.

Para a formulacdo desta proposta foram analisados pilares de secgdes
retangulares com dois tipos de arranjos de armaduras, longitudinais e transversais,

conforme ilustra a figura 6.6.
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(@) (b)

Figura 6.6: Secgéo efetivamente confinada em pilares
Fonte: KONIG & SIMSCH (1996)

KONIG & SIMSCH (1996) estimam a area ndo confinada no plano dos
estribos da mesma forma que MANDER et al. (1988), ou seja, usando a
expressao (6.9)

Para o arranjo da figura 6.6a, a area da secdo critica efetivamente confinada

de concreto é dada pela expresséo:

As :EJCdC_Z%%_ijﬁ%_deﬁE 612

Para o arranjo da figura 6.6b, a &rea da sec¢do critica efetivamente confinada
de concreto é dada pela expressdo (6.10). Segundo KONIG & SIMSCH (1996), a

expressdo (6.10) pode ser usada para qualquer outro arranjo de armaduras de pilares

retangulares compostos por estribos (exceto o arranjo da figura 6.6a).

6.3.4 Proposta de COLLINS et al. (1993)

Estes pesquisadores ndo propdem uma forma geométrica para o ndcleo
resistente, porém adotam um coeficiente redutor da segdo transversal dado pela
expressao (2.28), definida no item 2.4.4 deste trabalho. Desta forma, a secédo

resistente do pilar “A” passa a ser dada pela expressao:
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A, =ki(A - A) (6.11)

ks: coeficiente redutor dado pela expresséo (2.28);
A.: area da secdo transversal do pilar;

As: area de armadura longitudinal do pilar.

E oportuno lembrar que a secéo resistente definida por esses pesquisadores
ndo deve ser confundida com se¢é@o efetivamente confinada, pois a se¢do definida

pela expressdo (6.11) leva em consideracdo apenas a perda do cobrimento.
6.3.5 Proposta de CUSSON & PAULTRE (1994)

Para o calculo da secdo resistente de pilares de CAD, estes pesquisadores
consideram que o cobrimento pode ser desprezado e apenas o nucleo definido
geometricamente pelo eixo dos estribos mais externos pode ser considerado para a
contribuigdo na resisténcia axial do pilar.

CUSSON & PAULTRE (1994) concluiram que a forma da secédo
efetivamente confinada é menor que o nucleo geometricamente definido pelo eixo
dos estribos mais externos e que a se¢do mais critica encontra-se no nivel medio
entre dois estribos adjacentes.

A secdo efetivamente confinada passa a adquirir maior importancia quando
o pilar perde o cobrimento e a armadura transversal (estribos) atinge a tensdo
maxima. Desta forma, antes de ocorrer a perda prematura do cobrimento, a se¢édo

resistente € o ndcleo definido geometricamente pelo eixo dos pilares.
6.3.6 Comentarios sobre as propostas apresentadas

Na determinagdo da area de concreto efetivamente confinada, a proposta
SHEIKH & UZUMERI (1982) conduz praticamente aos mesmos resultados da
proposta de MANDER et al. (1988), se for adotado 8 = 45°. A proposta de KONIG &
SIMSCH (1996) difere da proposta de MANDER et al. (1988) apenas para 0 arranjo
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da figura 6.6a. Desta forma, percebe-se que poucas sdo as divergéncias entre as
propostas apresentadas para o calculo da se¢do critica efetivamente confinada, e que
a variavel “resisténcia do concreto” ndo € utilizada em nenhuma das propostas
apresentadas.

Pesquisas realizadas por AGOSTINI (1992), PAIVA (1994), LIMA (1997) e
QUEIROGA (1999), em pilares de CAD, mostraram que a sec¢do resistente de
concreto € o nudcleo definido geometricamente pelas armaduras longitudinais e
transversais.

E relevante lembrar que a forma da sec&o resistente n&o é constante ao longo
de todo o estado de carregamento-deformacdo do pilar. Até a ocorréncia da perda
repentina do cobrimento a secdo resistente pode ser considerada como a sec¢do do
nacleo definido geometricamente pelo eixo dos estribos mais externos, ou pode ser
estimada usando-se valores de “k3”, variaveis com a resisténcia do concreto. A secao
resistente pode ser considerada como a sec¢éo efetivamente confinada apenas quando
o pilar perde o cobrimento, adquirindo maior importancia quando o estribo atinge sua
capacidade resistente (tenséo de escoamento).

A secdo critica efetivamente confinada pode ser usada para o célculo da
capacidade de carga, a favor da seguranga, de pilares de CAD. Segundo KONIG &
SIMSCH (1996), para pilares em que a carga atuante estiver aplicada dentro do
nacleo central de inércia da se¢do, o pilar pode ser dimensionado usando o

coeficiente “ks” constante e igual a “0,85”.

6.4 VARIAVEIS QUE INFLUENCIAM NO CONFINAMENTO

Serdo apresentados, neste item, os efeitos de algumas variaveis ensaiadas por
CUSSON & PAULTRE (1994), que afetam o comportamento do concreto confinado.

Serdo analisadas as seguintes variaveis:

- Resisténcia do concreto a compressao;
- Resisténcia dos estribos;

- Configuracgéo dos estribos;
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- Quantidade de armadura transversal;
- Espagamentos entre estribos;

- Quantidade de armadura longitudinal.

CUSSON & PAULTRE (1994) ensaiaram 27 (vinte e sete) modelos de
pilares com dimensfes de 235 mm x 235 mm x 1400 mm, somente & compressao
axial, com quatro configuracGes de estribos (figura 6.7). A resisténcia a compressao
do concreto variou de 52,6 MPa a 115,9 MPa. Nos pilares das séries de 1 a 5, usados
na maioria das comparacdes aqui apresentadas, a resisténcia a compressao do

concreto foi em média de 100 MPa.

Figura 6.7: Configuracdes de estribos analisadas
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1994)

6.4.1 Resisténcia do concreto a compressao

O concreto de alto desempenho apresenta uma menor expansdo lateral
quando submetido a compressdo axial (em compara¢do com concretos de baixa
resisténcia), devido ao maior modulo de elasticidade e a menor microfissuragdo
interna que esse material apresenta. Desta forma, a eficiéncia do confinamento em
pilares de CAD é menor que em pilares de concreto de baixa resisténcia.

A figura 6.8 ilustra as curvas tensdo-deformacéo dos pilares ensaiados por
CUSSON & PAULTRE (1994), com configuracdo “B” de estribos, onde a resisténcia
do concreto a compressdo variou de 52,6 MPa a 115,9 MPa (especificados na
figura 6.8). Sdo apresentadas também as curvas tensdo-deformacdo obtidas em

corpos-de-prova cilindricos de 150 mm x 300 mm.
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Figura 6.8: Influéncia da resisténcia do concreto
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1994)

Ganhos de resisténcia a compressdo de 24%, 66% e 100% foram obtidos nos
pilares 6B, 7B e 8B respectivamente (figura 6.8), em relagcdo aos resultados obtidos
em corpos-de-prova. Com relacdo a ductilidade, houve acrescimos de 347,5%,
521,5% e 833% respectivamente, também em relacdo aos resultados obtidos em
corpos-de-prova.

Os resultados dos ensaios obtidos por CUSSON & PAULTRE (1994)
confirmaram que quanto maior for a resisténcia do concreto a compressdo, menor
sera a eficiéncia do confinamento, tanto em acréscimos de resisténcia quanto em

acréscimos de ductilidade.

6.4.2 Resisténcia dos estribos

Muitas ainda s&o as duvidas sobre o efeito da resisténcia dos estribos nos
acréscimos de resisténcia e de ductilidade em pilares de CAD confinados. Alguns
pesquisadores acreditam que quanto maior for a resisténcia dos estribos, maior sera a
pressdo de confinamento aplicada no nucleo de concreto, e maior sera a eficiéncia do

confinamento.
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A figura 6.9 ilustra de forma clara os resultados obtidos em quatro diferentes
pares de pilares ensaiados por CUSSON & PAULTRE (1994), com as configuragoes
“A”, “B”, “C” e “D” de estribos. Foram comparados pares de pilares com estribos de
diferentes resisténcias, porém de idénticos arranjos de armaduras.

A capacidade relativa “P./P¢,”, especificada na figura 6.9, representa a razao
entre a forca axial maxima aplicada experimentalmente “P.” e a capacidade de carga

tedrica do nucleo “Pg,”.
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Figura 6.9: Influéncia da resisténcia dos estribos
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1994)

Quase nenhum aumento de resisténcia e pequenos ganhos de ductilidade
foram obtidos nas séries “A”, “B” e “C”, quando a resisténcia dos estribos foi
aumentada em média de 400 MPa para 700 MPa (figura 6.9). A explicacdo para tal
comportamento é que os estribos de maiores resisténcias ndo atingiram seus limites
de tensdes na resisténcia maxima do concreto confinado.

Na série “D”, como a resisténcia dos estribos foi completamente
desenvolvida no pico da resisténcia do concreto confinado, foi observado um ganho
de resisténcia de 7% e de ductilidade de 57%, com o aumento da resisténcia dos

estribos.
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De modo geral, com base na figura 6.9, percebe-se que ndo existe uma
grande influéncia da resisténcia dos estribos no acréscimo de resisténcia e de
ductilidade de pilares confinados, caso a tensdo limite dos estribos ndo seja
alcancada. Desta forma, se a expansdo transversal do concreto nédo for
suficientemente alta para que o estribo deforme até atingir o escoamento, a

capacidade méxima da armadura néo é alcangada.

6.4.3 Configuracao dos estribos

A configuragdo dos estribos determina a area efetivamente confinada de
concreto, que aumenta com uma melhor distribuicdo da armadura longitudinal ao
redor do nucleo do pilar. Quanto maior for a area efetivamente confinada, maior sera
a eficiéncia do confinamento.

A figura 6.10 compara cinco pares de pilares igualmente confinados, com os
estribos de configuracbes “B” e “C”, onde cada par analisado apresenta a mesma

resisténcia a compressao.
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Figura 6.10: Influéncia da configuracéo dos estribos
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1994)
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Os ensaios realizados por CUSSON & PAULTRE (1994) indicaram que 0s
estribos da configuracdo “B” foram tao eficientes quanto os estribos da configuracao
“C” (figura 6.10), para o aumento da resisténcia e da ductilidade do concreto
confinado.

A configuracdo “A” é a menos eficiente, apresentando pequenos acréscimos

de resisténcia e de ductilidade, conforme comentado no item 6.4.4.

6.4.4 Quantidade de armadura transversal

A quantidade de armadura transversal é expressa pela grandeza “py”,
denominada taxa volumétrica de armadura transversal, definida como a raz&o entre o
volume de estribos e 0 volume de concreto do pilar.

Segundo CUSSON et al. (1996), a pressao lateral de confinamento imposta
no nucleo do pilar é diretamente proporcional a quantidade de armadura transversal.
Desta forma, um aumento na taxa volumétrica de armadura corresponde a um
aumento direto na pressdo de confinamento, que consequentemente proporciona
ganhos de resisténcia e principalmente de ductilidade.

A figura 6.11 ilustra os resultados obtidos por CUSSON &
PAULTRE (1994) para os quatro diferentes tipos de configuragdes de estribos, onde
a taxa de armadura transversal foi aumentada em média 50%. Nos modelos com
estribos de configuracdo “A” (séries 2A e 1A), houve ganhos de 10% na resisténcia e
17% na ductilidade. Nas outras séries analisadas houve maiores ganhos de
resisténcia, que variaram entre 10% e 16%, e principalmente de ductilidade, que
variaram de 55% até 136%.

Com base nos resultados apresentados (figura 6.11), percebe-se que a
configuracédo de estribos de menor eficiéncia é a configuracdo “A”, tanto em ganhos

de resisténcia quanto em ganhos de ductilidade.
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Figura 6.11: Influéncia da quantidade de armadura transversal
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1994)

6.4.5 Espacamento entre estribos

O espagamento entre estribos € um dos mais importantes pardmetros
responsaveis por ganhos tanto de resisténcia quanto de ductilidade no estudo do
confinamento. Com o aumento do espagamento entre estribos, a presséo lateral de
confinamento decresce, e como conseqiiéncia decrescem também a resisténcia e a
ductilidade do pilar. Segundo DINIZ (1994), quando o espacamento entre estribos é
maior que a menor dimensao do pilar, o efeito do confinamento pode ser desprezado.

A figura 6.12 ilustra os resultados obtidos por CUSSON &
PAULTRE (1994), onde foram analisados os quatros diferentes tipos de
configuragOes de estribos, com espagamentos de 100 mm e 50 mm. A reducgéo do
espacamento de 100 mm (série 3) para 50 mm (série 2) resultaram em acréscimos de
resisténcia, que variaram entre 7% e 14%, e em ganhos de ductilidade, que variaram
entre 9% e 34%.

E importante frisar que além de ganhos de resisténcia e ductilidade, o

espacamento entre estribos também influencia na instabilidade das barras
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longitudinais. Os espacamentos adequados entre estribos serdo discutidos no

capitulo 7 deste trabalho.
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Figura 6.12: Influéncia do espagcamento entre estribos
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1994)

6.4.6 Quantidade de armadura longitudinal

A quantidade de armadura longitudinal € expressa pela grandeza “py”,
denominada de taxa geométrica de armadura longitudinal, definida como a razéo
entre a area da secdo transversal total da armadura longitudinal e a &rea da secéo
transversal do pilar.

A figura 6.13 ilustra os resultados obtidos por CUSSON &
PAULTRE (1994), onde foram analisados os quatro tipos de configuracdes de
estribos, variando apenas a taxa geométrica de armadura longitudinal.

Para os pares de pilares das séries 1A-4A e 1B-4B, ndo houve aumento de
resisténcia, e quase ndo houve aumento de ductilidade. Por outro lado, os pares
1C-4C e 1D-4D, com melhor distribuicdo de armaduras transversais que os dois
anteriormente apresentados, mostraram ganhos de resisténcia de 7% e de ductilidade
variando entre 28% e 56%, quando a taxa de armadura foi aumentada de 2,2% para

3,6%.
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Figura 6.13: Influéncia da quantidade de armadura longitudinal
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1994)

E oportuno lembrar que a quantidade de armadura longitudinal passa a
exercer uma maior influéncia no estudo do confinamento quando a taxa de armadura
empregada for melhor distribuida na secéo do pilar. Desta forma, deve-se optar por
um maior nimero de barras longitudinais e ndo simplesmente aumentar o didmetro

das barras empregadas.
6.5 ALTERNATIVAS PARA ANALISE DO CONFINAMENTO

Neste item, sdo apresentadas duas alternativas para o dimensionamento de
pilares em concreto de alto desempenho, que tentam levar em consideracéo o efeito
do confinamento no aumento da ductilidade da peca.
6.5.1 Analise como pilar cintado

Os critérios para o dimensionamento de pilares cintados podem ser

aplicados aos pilares de CAD, pois em ambos os casos o0 efeito do confinamento

gerado pelas armaduras transversais passa a ser de fundamental importancia. Uma
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caracteristica importante nos pilares cintados, assim como nos pilares de CAD, é que
no dimensionamento ndo se considera o concreto exterior ao ndcleo (cobrimento).

No célculo de pilares cintados, o perigo € haver o esmagamento do
cobrimento, onde o efeito do confinamento é desprezado. Tendo em vista tal risco, as
normas limitam o cintamento impondo que a resisténcia de calculo da peca cintada
néo deva ultrapassar 1,7 vezes a resisténcia do pilar ndo cintado.

Assim, a taxa de armadura transversal necessaria para o confinamento de

pilares cintados é dada pela expressao:

2
o, PR ,7d—;—1E+ 0576 p, — 8 (6.13)
2f,(1-8)[ d, f, (L-8e)

pn - taxa de armadura transversal;
Py - taxa de armadura longitudinal;
d. - didametro externo do pilar;

d; - didmetro da area confinada;

e - excentricidade do carregamento.

AGOSTINI (1992) realizou experimentos em pilares de secdo quadrada,
considerando uma distribuicdo helicoidal para os estribos, conforme ilustra a
figura 6.14, e concluiu que em pilares confeccionados com concretos de baixa
resisténcia (fo = 24,8 MPa), a armadura helicoidal cintou o ndcleo permitindo um
acréscimo de tensdes de 75% em relacdo aos resultados obtidos em corpos-de-prova
ensaiados aos 28 dias.

No caso do CAD (fi = 60,2 MPa), AGOSTINI (1992) relata que a armadura
helicoidal apenas confinou o nucleo evitando uma ruptura fragil. Foi observado
também que a tensdo ultima alcangada, ao contrario do pilar de baixa resisténcia, foi

cerca de 83% da tensdo obtida nos ensaios de corpos-de-prova.
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Figura 6.14: Secéo transversal de pilar cintado
Fonte: AGOSTINI (1992)

6.5.2 Anélise considerando o confinamento efetivo

Neste caso, a analise proposta € uma extensdo da teoria anterior, aplicada a
secOes retangulares. Assim, a teoria usada para o calculo também é baseada no pilar

cintado, em que a resisténcia da se¢do confinada é igual a:
f. = f. + pBf (6.14)

fec - resisténcia a compressdo do concreto confinado;

fc - resisténcia a compressao do concreto ndo confinado;

B - coeficiente de transformacéo da pressdo de confinamento em acréscimo
de resisténcia ao pilar (8= 4,1 em concretos de baixa resisténcia);

fi - pressdo de confinamento.

Segundo BJERKELI et al. (1990), para concretos com resisténcia a

compressdo acima de 80 MPa, o coeficiente “” é aproximadamente igual a 3. Desta
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forma, a variavel que merece relevancia para a determinacdo da resisténcia a
compressdo do concreto confinado “f.” € a pressao de confinamento “f;” para se¢Ges
retangulares. Segundo CUSSON & PAULTRE (1993), a pressdao de confinamento

para secdes retangulares pode ser calculada pela seguinte expresséo:

¢ = froo A ¥ Any H (6.15)
s Hote p

frec - tensdo na armadura transversal na maxima deformacdo do concreto
confinado;

S - espacamento entre estribos;

Aqhy - area total da armadura transversal na dire¢do “x” no plano de estribos;

Asny - area total da armadura transversal na dire¢éo “y” no plano de estribos;

Cx - distancia entre os eixos dos estribos na dire¢do “x”;

cy - distancia entre os eixos dos estribos na dire¢ao “y”.

Como a pressdo de confinamento nédo é distribuida uniformemente ao longo
de todo o espagamento entre 0s estribos, é necessario fazer uma corre¢do na pressao

de confinamento, dada pela expressao :

f =k.f, (6.16)
iy s
A DX P S (6.17)
) 6c,c, 2c, HE'ASE '
A

De posse da presséo efetiva de confinamento, a tensdo atuante na armadura
pode ser calculada por equilibrio de forgas na se¢do, usando o mesmo procedimento

para o calculo de pilares cintados, conforme pode ser visto na figura 6.15.
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Figura 6.15: Distribuigéo das tensdes de confinamento
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1993)

CUSSON & PAULTRE (1993) sugerem ainda um estimador para a
eficiéncia do confinamento da secdo do pilar, denominado indice efetivo de
confinamento “le.” (expressdo 6.18). Este indice considera o efeito de arco que
separa as regides confinadas das regides ndo confinadas do nucleo de concreto (figura
6.15).

— e (6.18)

Talvez a andlise mais importante no estudo do confinamento seja a
determinacéo do indice efetivo de confinamento “l¢.”, pois de acordo com esse indice

trés importantes classes de pilares podem ser definidas de acordo com a tabela 6.1.

Tabela 6.1: Classificacao dos pilares segundo a eficiéncia do confinamento
Fonte: CUSSON & PAULTRE (1993)
CLASSIFICACAO EFICIENCIA
CLASSE 1 (baixo confinamento) | 0% < f,/(0,85f ) < 5%

CLASSE 2 (médio confinamento)| 5% < f,/(0,85f ) < 20%
CLASSE 3 (alto confinamento) f16/(0,85f 4 ) > 20%
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Segundo CUSSON & PAULTRE (1993), de posse da classificacdo dada na

tabela 6.1, com o auxilio da figura 6.16, pode-se chegar as seguintes conclusoes:

a- Pilares pertencentes a CLASSE 1: apresentam pequena ductilidade e

nenhum ganho de resisténcia por efeito do confinamento, podendo ser

empregado apenas onde efeitos sismicos ndo sejam considerados no

projeto;

b- Pilares pertencentes a CLASSE 2: apresentam acréscimos moderados de

resisténcia e comportamento ductil apds a tenséo de pico, sendo a classe

indicada para regides sujeitas a efeitos sismicos brandos;

c- Pilares pertencentes a CLASSE 3: apresentam elevados acréscimos de

resisténcia e grande ductilidade, sendo a classe mais

regides sujeitas a efeitos sismicos elevados.

Carga

‘' BAIXO

ALTO

A — Perda total do
cobrimento

B — Capacidade da

armadwura de

confinamento

De formacgdo

indicada para

Figura 6.16: Diagrama carga-deformacéo para pilares de CAD

No célculo da forca atuante nos estribos, analisando a configuracdo

deformada do estribo retangular apresentado na figura 6.15, conclui-se que existe um
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acréscimo de tensGes na armadura transversal em funcdo do momento fletor atuante.
Assim, uma simples anélise de equilibrio de forgas normais pode conduzir a valores
de tensBes pouco precisos.

Desta forma, a anélise da secdo de estribos, considerando que a pressdo
efetiva de confinamento estd aplicada em um quadro hiperestatico fechado, onde a
armadura longitudinal do pilar funciona como apoio elastico, pode conduzir a valores
de tensbes mais confiaveis. Desta forma, a analise ndo considera apenas as tensoes
provenientes do esforco normal, mas também as provenientes do momento fletor
(mesmo que sejam valores pequenos).

A figura 6.17 ilustra algumas configuracdes de estribos e a forma possivel de
analise para cada caso.

Com base no modelo da figura 6.17, CLAESON et al. (1996) utilizaram
elementos finitos para analise numérica dos pilares ensaiados. O modelo
tridimensional adotado, baseado na mecanica de fratura, foi idealizado com
elementos solidos de 20 nos (figura 6.18), e mostrou boa concordancia com 0s

resultados experimentais.

TITTT 71T TN
s - i = S
s g = g 5 E
LT 1I1L] NI

: :

Figura 6.17: Forma alternativa de analise dos estribos

Nessa analise numérica foram utilizadas duas curvas tensdo-deformacéo: a
do EUROCODIGO 2 (1992) e a do BBK 94 (Co6digo Sueco). Os resultados para uma

série de ensaios a flexo-compressao levam a concluir que a forma do diagrama é
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essencial para obter resultados que refletem o comportamento de pilares de forma

correta.

T

T

AW

Figura 6.18: Pilar de CAD discretizado em elementos finitos

Fonte: http://univ7.vsect.chalmers.se/~coscc/pelare.html

CLAESON et al. (1996) observaram que a diferenca de resisténcia do
concreto dos pilares ensaiados (50MPa e 120MPa) nao influenciou no deslocamento
a meia altura sob forca méaxima. Apesar disso, um menor espacamento entre estribos,
mesmo nao provendo acréscimos a capacidade de carga, da aos pilares um
comportamento mais ddctil, permitindo deformacdo lateral maior antes do colapso
total.

Foi observado, também, que o efeito de confinamento dos estribos foi maior
na area em torno dos estribos, e menor entre dois estribos adjacentes, o que confirma

a forma da se¢éo do nucleo efetivamente confinado, discutida anteriormente.
6.6 CONSIDERACOES FINAIS

Conforme discutido em CD-ROM (1999)E! a ductilidade em pilares é sempre

necessaria, mas adquire importancia fundamental em regides sujeitas a acoes

! Concreto de Alto Desempenho - CD-ROM verséo 1.0 (1999) - Associacdo Brasileira
de Cimento Portland (ABCP).
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sismicas, onde as estruturas devem apresentar grande capacidade de redistribuicdo de
esforgos e, por consequéncia, os elementos estruturais devem ser suficientemente
deformaveis.

Os pilares classificados na tabela 6.1 como CLASSE 2 (médio
confinamento) podem ser tomados como parametro de indicacdo de bom nivel de
ductilidade, para aplicacdo em regides ndo sujeitas a a¢des sismicas. Tal afirmacao
ndo significa que pilares classificados como CLASSE 1 (baixo confinamento) néo
possam ser utilizados.

Conforme ja comentado, os acréscimos de ductilidade provenientes do
confinamento comegam a adquirir importancia ap06s a perda do cobrimento. Como o
pilar deve ser dimensionado para que a nao haja a ocorréncia de tal fendbmeno, tanto
os pilares da CLASSE 1 quanto os da CLASSE 2 podem ser utilizados. E oportuno
salientar que a utilizacdo de pilares da CLASSE 2 ou com “lgc” proximo de 5%
denota uma maior seguranga quanto ao colapso da estrutura, devido a maior

capacidade de redistribuicdo de esforgos que esses pilares apresentam.




DISPOSICOES CONSTRUTIVAS

CAPITULO

7.1 GENERALIDADES

De modo geral, a disposicdo das armaduras nos elementos estruturais néo
influencia somente o comportamento da estrutura, mas também a facilidade e a
viabilidade de sua execucdo na obra. Desta forma, como os pilares de CAD, quando
comparados com pilares confeccionados em concretos de baixa resisténcia,
necessitam de maiores quantidades de armaduras longitudinais e transversais, € de
fundamental importéncia dispor da melhor maneira possivel as barras que compdem
0 arranjo de armaduras.

Pesquisas realizadas por AGOSTINI (1992), em pilares de CAD, mostraram
que as taxas minimas usuais de armaduras longitudinais e transversais, preconizadas
pelo codigo brasileiro em vigor, sdo insuficientes, pois com a ruptura do concreto foi
observado que as armaduras longitudinais flambavam e os estribos se abriam. Ainda
segundo AGOSTINI (1992), tal comportamento mostrou a necessidade de uma
reavaliacdo das taxas minimas de armaduras para os pilares de CAD.

Embora os pilares de CAD necessitem de taxas mais elevadas de armadura
para a garantia da ductilidade, o material “concreto de alto desempenho”, devido a
caracteristicas fisicas e mecéanicas favoraveis (discutidas oportunamente), pode

propiciar reducdes no comprimento de ancoragem e na espessura do cobrimento.
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As diferencas existentes, entre pilares de CAD e pilares confeccionados com
concretos de baixa resisténcia, conduzem a necessidade de uma reavaliagdo das
disposicGes construtivas, previstas na NB-1(1978), baseando-se em resultados
experimentais e em alguns codigos que permitem a utilizagdo do CAD.

As disposi¢cdes construtivas apresentadas neste capitulo sdo: dimensdes
minimas dos pilares, taxa minima de armadura transversal, taxa minima de armadura
longitudinal, cobrimento minimo e comprimento de ancoragem. Convém lembrar que
0 objetivo deste capitulo ndo é apresentar técnicas de armar pilares de concreto, e sim

apontar quais as diferencas que devem ser consideradas devido a utilizacdo do CAD.

7.2 DIMENSOES MINIMAS DOS PILARES

A prescricdo de valores limites para as dimensdes de pecas estruturais de
concreto armado tem como objetivo, segundo a Revisdo da NB-1(1999), evitar um
desempenho inaceitavel para o0s elementos estruturais e propiciar condigdes
adequadas de execucéo.

A Revisdo da NB-1(1999) preconiza que a secdo transversal do pilar ndo
deve apresentar dimensdo menor que 19 cm. Em casos especiais, permite-se a
utilizacdo de dimens@es entre 19 cm e 12 cm, desde que se multipliquem as ac¢des a
serem consideradas no dimensionamento por um coeficiente adicional *y,”, variando
linearmente de 1,00 a 1,35 respectivamente.

Segundo o codigo noruegués (NS 3473 E-1992), a se¢do transversal do pilar
ndo deve ter 4rea menor que 40.000 mm?, sendo que sua menor dimensdo ndo deve
ser inferior a 150 mm.

O codigo canadense (CSA A23.3-94) define as dimensdes minimas do pilar
levando em consideragdo sua exposicdo ao fogo. A tabela 7.1 apresenta as dimensdes
minimas do pilar (em “mm?”), em funcdo do tempo (em horas) de ocorréncia do
incéndio. Para a utilizacdo da tabela 7.1 é necessaria a determinacdo da relacéo
“N/P.”, que é a razdo entre a carga axial resistente do pilar (determinada com o

auxilio do coeficiente “k3”, ja definido) e a carga axial atuante.



Tabela 7.1: Dimensdes minimas do pilar segundo o cddigo canadense
Fonte: CSA A23.3-94

N/P, Tempo de duracgdo do incéndio
1 hora 2 horas 3 horas
1,00 160 240 320
1,25 144 216 288
1,50 133 199 266
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A tabela 7.1 é valida para pilares com comprimentos de flambagem
inferiores a 3,7 m, com taxa de armadura longitudinal qualquer, ou para qualquer
outro comprimento de flambagem, com taxa de armadura longitudinal superior a 3%.
Para outros casos, 0 CSA A23.3-94 define outros valores para a dimensdo minima dos
pilares.

Segundo MacGREGOR (1992), embora o cddigo americano ndo especifique
dimensbes minimas para pilares, ndo devem ser adotadas dimensdes inferiores a
20 cm.

No caso de pilares de CAD, € prudente a consideracdo da dimensdo minima
igual a 20 cm, pois deve ser lembrado que o pilar perde o cobrimento proximo de ser
atingida sua capacidade maxima, e a partir dai a secdo resistente comeca a sofrer

reducdes.

7.3 TAXA MINIMA DE ARMADURA TRANSVERSAL

A determinacdo de uma taxa minima de armadura transversal “pnmin” para
pilares de CAD tem sido ainda motivo de muitas pesquisas. A indicacdo de um valor
para essa taxa passa a ser uma tarefa dificil, pois cada pesquisador, com base em
resultados experimentais, recomenda um valor diferente.

Define-se “phmin” COMO a taxa minima necessaria para a garantia da
ductilidade do pilar, dada pela razdo entre o volume de estribos e o volume de
concreto do pilar ou pela razéo entre o volume de um estribo e o volume de concreto

compreendido entre dois estribos adjacentes, considerando-se o cobrimento.
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AGOSTINI (1992), pioneiro desse estudo no Brasil, e PAIVA (1994)
recomendam a adocdo de taxa minima de armadura transversal em torno de 2,2%,
para pilares submetidos a compressao centrada. Segundo LIMA (1997), que realizou
ensaios com pilares de resisténcia média de 80 MPa submetidos & compressao
centrada e excéntrica, esse valor pode ser tomado em torno de 1,6%.

CLAESON (1998), com base em resultados de pilares submetidos a
compressdo centrada, recomenda que se adotem taxas minimas de armaduras
transversais variando com o aumento da resisténcia do concreto, podendo ser tomado
0s seguintes valores: 1,5%, 2,0% e 2,5% para concretos com resisténcias de 60 MPa,
80 MPa e 120 MPa respectivamente.

QUEIROGA (1999), em ensaios realizados com pilares de resisténcia média
de 60 MPa submetidos a compressdo centrada, garantiu ruptura duactil com taxa de
armadura transversal igual a 0,51%.

KONIG & SIMSCH (1996) recomendam para pilares submetidos a
compressdo centrada ou com pequena excentricidade que a taxa de armadura
transversal seja superior a 1,0%, e para pilares submetidos a compressdo excéntrica
(com a carga atuando fora do nucleo central de inércia da secéo), esse valor caia para
0,5%.

O texto apresentado no CD-ROM (1999)E|indica como adequada a utilizacao
de uma taxa de armadura transversal igual a 1,5%, valor préximo ao indicado por
LIMA (1997).

A armadura transversal ndo tem apenas a fungéo de garantir a ductilidade do
pilar, mas também de garantir o posicionamento e impedir a flambagem das barras
longitudinais, além de resistir a eventuais esfor¢os de tragdo. Desta forma, uma vez
escolhida a taxa de armadura transversal, outros dois problemas surgem: a
determinacdo do didmetro adequado e 0 espagamento méaximo entre estribos
adjacentes. Para auxiliar na determinacdo dessas variaveis, os cddigos vigentes
preconizam didmetros minimos a serem utilizados e também espacamentos maximos

a serem seguidos.
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O cddigo noruegués (NS 3473 E-1992) preconiza, para concretos com
resisténcias superiores a 54 MPa, estribos de alta aderéncia com didmetro minimo de
10 mm e espacamento maximo igual a 10 vezes o didmetro das barras longitudinais.

Segundo o codigo canadense (CSA A23.3-94), o diametro minimo ndo deve
ser inferior a 30% do didmetro das barras longitudinais, para barras de até 30 mm de
diametro. Nos outros casos, incluindo feixes de armaduras, o diametro minimo passa
a ser 10 mm. Quanto ao espacamento maximo, o codigo canadense preconiza, para

concretos de até 50 MPa de resisténcia, 0 menor dos seguintes valores:

a- 16 vezes o menor didmetro longitudinal utilizado no pilar;
b- 48 vezes o diametro do estribo;
c- a menor dimenséo do pilar;

d- 300 mm em pilares contendo feixe de armaduras.

Para concretos com resisténcias superiores a 50 MPa, os valores
especificados devem ser multiplicados por 0,75.

O ACI 318-95 preconiza o didmetro minimo de 9,5 mm, para pilares com
armadura longitudinal de didmetro até 32 mm, e 12,7 mm, para 0s outros casos. O
espacamento maximo preconizado pelo codigo americano € 0 mesmo do codigo
canadense, com excegdo do item “d”, lembrando que nédo é feita nenhuma ressalva
quanto a resisténcia do concreto.

Segundo a Revisdo da NB-1(1999) e também o CEB/FIP MC90, o didametro
minimo a ser utilizado néo deve ser inferior a 5 mm nem a 1/4 do didmetro da barra
longitudinal isolada ou do didmetro equivalente no feixe que constitui a armadura
longitudinal. O espacamento entre os estribos ndo deve exceder os seguintes valores:
200 mm (300 mm no caso do CEB/FIP MC90), a menor dimensao do pilar ou 12

vezes o diametro da barra longitudinal (para o aco CA-50).

! Concreto de Alto Desempenho — CD-ROM verséo 1.0 (1999) — Associagdo Brasileira de
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Segundo o NZS 3101:1995'2| apud CLAESON (1998), para evitar a
instabilidade das barras longitudinais, o espagcamento entre estribos ndo deve ser
maior que seis vezes o didmetro da barra longitudinal.

Para uma melhor visualizacdo dos diametros minimos e dos espacamentos
maximos a serem adotados, a tabela 7.2 ilustra algumas se¢des de dimensdes usuais,
com cobrimento de 2 cm, onde a configuracdo mais simples de estribos € analisada

para quatro valores de espacamento “s”.

Tabela 7.2: Taxas de armaduras transversais para se¢des usuais

SECAO (csm - TAXA [iE ARMAD_URA P, (%)
®=5mm | ®=6,3mm | $=8mm | ¢=10mm
A 20 20 0,16 0,25 0,40 0,63
T 15 0,21 0,33 0,54 0,84
20 @ 10 | 031 | 050 080 | 1726
- 5 0,63 1,00 1,61 2,51
B 20 20 0,14 0,22 0,35 0,55
t+ 15 0,18 0,29 0,47 0,73
20 EI 10 0,27 0,44 0,70 1,10
" 5 0,55 0,87 1,41 2,20
c 20 120 0,13 0,20 0,33 0,51
1 | 15 | 017 0,27 044 | 0,68
20 @ 10 0,26 0,41 0,65 1,02
. 5 0,51 0,81 1,31 2,04
s 20 | 011 | 018 029 | 045
15 0,15 0,24 0,39 0,60
30 !\ 10 0,23 0,36 0,58 0,91
L= 5 0,45 0,72 1,16 1,81
B0 20 0,19 0,31 0,50 0,77
[7“ 15 0,26 0,41 0,66 1,03
30 3 10 0,39 0,61 0,99 1,55
'& /s 5 0,77 1,23 1,98 3,10

Cimento Portland (ABCP).
2 STANDARDS NEW ZEALAND (1995). NZS 3101:1995 — Design of concrete structures.
Wellington, New Zealand.
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Com base na tabela 7.2, percebe-se que para alcancar taxas de armaduras
transversais superiores a 1%, com as configuracbes mais usuais de estribos, €é
necessario utilizar didmetros superiores a 8 mm, com espagcamentos menores que
10 cm. Desta forma, a solucdo para elevar a taxa de armadura seria aumentar o
comprimento dos estribos, escolhendo outras configuragcdes como a “E” (tabela 7.2),
por exemplo.

QUEIROGA (1999) recomenda a utilizacdo das configuragdes apresentadas
na figura 7.1, lembrando que a adogdo de espacamentos superiores a 15 cm deveriam

ser evitadas.

Figura 7.1: Configuracdes mais eficientes para os estribos
Fonte: QUEIROGA (1999)

De modo geral, em pilares de CAD, os estribos com diametros inferiores a
6,3 mm devem ser evitados, pois conduzem a taxas de armaduras muito baixas. Com
relacdo ao espacamento entre estribos, recomenda-se a adocao de valores em torno de
10 cm, pois espagcamentos em torno de 5 cm podem gerar dificuldades tanto de

montagem quanto de concretagem da peca.

7.4 TAXA MINIMA DE ARMADURA LONGITUDINAL

Define-se como taxa de armadura longitudinal “py” a razéo entre a soma das
areas das se¢des transversais das barras longitudinais e a se¢do transversal do pilar.

A taxa de armadura longitudinal exerce uma grande influéncia na
determinacdo da area de concreto efetivamente confinada, pois quanto maior for a
quantidade de barras longitudinais dispostas no perimetro dos estribos, maior sera a

area de concreto efetivamente confinada, gerando assim maior ductilidade ao pilar.
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A taxa de armadura longitudinal necessaria para a obtencdo de um
comportamento ductil, segundo AGOSTINI (1992) e PAIVA (1994), deve ser em
torno de 3,2%. LIMA (1997) recomenda que essa taxa deva ser mantida em torno de
3%. QUEIROGA (1999) garantiu ruptura ductil com taxa de armadura longitudinal
em torno de 2,5%. KONIG & SIMSCH (1996) recomendam que as taxas de
armaduras longitudinais para pilares de CAD nédo devam ser inferiores a 1% nem
superiores a 6%.

De modo geral os valores sugeridos para a taxa de armadura transversal néo
sdo tdo divergentes, o que leva a acreditar que valores proximos a 3% podem ser
considerados como satisfatorios.

Os cddigos vigentes também preconizam valores minimos e maximos para a
taxa de armadura longitudinal, assim como os diametros minimos a serem utilizados.

A Revisdo da NB-1 (1999) preconiza que a taxa minima de armadura
longitudinal em pilares deva ser igual ao valor dado pela expressao (7.1). O valor
maximo permitido é de 8% da secdo real, considerando-se inclusive a superposi¢édo
de armaduras existentes nas regides de emenda. O didmetro das barras longitudinais
ndo devera ser inferior a 10 mm e nem superior a 1/10 da menor dimenséo

transversal.

N
Pymn =015~ 0,40% (7.1)

yd

O cddigo noruegués (NS 3473 E-1992) considera como taxa minima de
armadura o valor dado pela expressdao (7.2), sendo que o didmetro da barra

longitudinal a ser usada ndo deve ser inferior a 10 mm.

f
Pymn =02 21% (7.2)

yk
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Segundo o CEB/FIP MC90, a taxa de armadura longitudinal ndo deve ser
inferior a 0,8% nem superior a 8% (regido da emenda), sendo que o diametro minimo
a ser adotado deve ser de 12 mm.

O ACI 318-95 e 0o CSA A23.3-94 preconizam que a taxa de armadura
longitudinal deve estar compreendida entre 1% e 8%, lembrando que o limite
superior considera a superposicdo de armaduras nas regides de emenda.

Para pilares de CAD, na distribuicdo da taxa de armadura longitudinal,
deve-se optar por um maior nimero de barras ao invés de se aumentar apenas 0
didmetro, tendo em vista a influéncia dessa armadura na determinagdo da area de
concreto efetivamente confinada.

Na determinacdo do espacamento entre barras longitudinais pode ser
adotado o que preconiza o ACI 318-95, que considera as barras como adequadamente
apoiadas contra movimentos laterais se estiverem localizadas nos cantos dos estribos
ou até uma distancia de 150 mm, conforme ilustra a figura 7.2. Desta forma, é
aconselhavel a colocacdo de estribos suplementares a distancias de até 300 mm,
deixando que apenas uma barra intermediéria fique sem travamento. E oportuno
lembrar que um espagamento minimo de 2@ong, 2 €M 0U 1,2@gregado, © Maior deles,

deve ser adotado para a garantia de uma boa concretagem.

Bmax =135

jx Xmax=150mm

Figura 7.2: Espacamento maximo entre barras longitudinais
Fonte: ACI 318-95 [adaptado]

Na literatura técnica, sobre pilares de CAD, ndo foi encontrada nenhuma
restricdo quanto ao uso de barras longitudinais com didmetros de 10 mm. Porém,

como os pilares de CAD estéo sujeitos a elevadas tensdes de compressdo, denotando
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maior preocupacdo com riscos de flambagem da barra, é prudente adotar diametros

iguais ou superiores a 12,5 mm.

7.5 COBRIMENTO MINIMO

O cobrimento minimo para uma peca de concreto armado deve ser definido
em funcdo da exposicdo dessa peca a meios agressivos e também em fungdo da
qualidade do concreto utilizado.

O concreto de alto desempenho, devido a sua maior compacidade e maior
impermeabilidade em relacdo a concretos de baixa resisténcia, propicia a
possibilidade de reducdes na espessura do cobrimento. Para ilustrar tal afirmacdo, séo
apresentados na figura 7.3 dois graficos comparativos relativos & profundidade de
carbonatacdo com o tempo (figura 7.3a) e a profundidade de penetracdo de cloretos
(figura 7.3Db).
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Figura 7.3: Profundidades de carbonatacao e de penetracédo de cloretos
Fonte: CD-ROM (1999)*

O caso da figura 7.3a refere-se a um ambiente urbano com pouca chuva, e a
figura 7.3b refere-se a zonas sujeitas a variacdo de marés [CD-ROM (1999)"].
A diferenca apresentada na figura 7.3 néo deve ser tomada como regra geral,

pois os valores de profundidade de carbonatacdo e de penetracdo de cloretos variam
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em funcdo da regido, da umidade relativa do ar, da quantidade de chuvas, da
velocidade dos ventos, entre outros fatores. Desta forma, podem existir casos em que
0 desempenho tanto do CAD quanto do concreto de baixa resisténcia sejam
equivalentes. Talvez esse seja 0 motivo que tenha levado a maioria dos cddigos
vigentes a ndo adotarem valores diferentes para o cobrimento em funcdo da
resisténcia do concreto.

A Revisdo da NB-1 (1999) define o cobrimento nominal dos pilares em
funcdo da classe de agressividade na qual a peca esta exposta, definida de acordo

com a tabela 7.3.

Tabela 7.3: Classes de agressividade do ambiente
Fonte: Revisdo NB-1 (1999)

Micro-clima
. Interior das edificactes Exterior das edificaces
Macro-clima ] — — 3 — o
Seco Umido ou ciclos® de Seco Umido ou ciclos™ de
UR<65% [molhagem e secagem| UR<65% |molhagem e secagem
rural I I I Il
urbana I Il I Il
marinha Il 1] - 11
industrial Il 1] Il 11
respingos de i i i ;
maré
submersa =3m - - - I
solo i i n&o Umido e agressivo,
agressivo, | I, 11 ou IV

Notas: 1. Salas, dormitérios ou ambientes com concreto revestido com argamassa e pintura.
2. Vestiarios, banheiros, cozinhas, garagens, lavanderias.
3. Obras no interior do nordeste do pais, partes protegidas de chuva em ambientes secos.
4. Incluindo ambientes quimicamente agressivos, tanques industriais, galvanoplastia,
branqueamento em ind. de celulose e papel, armazéns de fertilizantes e ind. quimicas

Os valores minimos para o cobrimento devem ser acrescidos de uma
tolerancia de execucdo, afim de garantir o valor desejado. Quando houver um
adequado controle de qualidade e rigidos limites de tolerancia da variabilidade das
medidas durante a execucdo, a Revisdo da NB-1 (1999) preconiza que a toleréncia a
ser somada ao cobrimento minimo deva ser de 5 mm. Em casos contrarios, em obras

correntes, o valor minimo de tolerancia deve ser de 10 mm.



147

A tabela 7.4 indica os valores para o0 cobrimento nominal em “mm”
(cobrimento minimo acrescido da tolerancia) para o caso de controle rigoroso de

qualidade (tolerancia igual a 5 mm).

Tabela 7.4: Cobrimentos nominais em funcéo da classe de agressividade
Fonte: Revisdo da NB-1 (1999)

Componente Classes de agressividade (tabela 7.2)
ou elemento I I 11 \Y/
laje 15 20 30 40
viga / pilar 20 25 35 45

O CEB N° 182 (1989) apresenta valores minimos para o cobrimento do
concreto em “mm?” (tabela 7.5), levando em consideracdo a influéncia da resisténcia
do concreto a compressdo, para condi¢bes brandas, moderadas e severas de

exposicao.

Tabela 7.5: Cobrimentos nominais em funcéo da resisténcia do concreto
Fonte: CEB N° 182 (1989)

Condic0es de Classe do concreto
exposicao C20 C25, C30, C35 C40, C45, C50
caso geral| placas |caso geral| placas [caso geral| placas
brandas (1) 20 15 15 15 15 15
moderadas (I1) 30 25 25 20 20 15
severas (I11, 1V) 40 35 35 30 30 25

De modo geral, os valores do cobrimento de pilares de CAD podem ser
reduzidos, porém a adocdo dos valores preconizados pela Revisdo da NB-1 (1999)
refletem diretamente no aumento da durabilidade da estrutura, 0 que constitui uma

das vantagens da utilizagdo do CAD.

7.6 CONSIDERACOES SOBRE A ANCORAGEM
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Todas as barras que compdem as armaduras devem ser ancoradas, tendo
como finalidade a transferéncia, para o concreto, dos esforgos a que estejam

submetidas.

No caso dos pilares, a énfase é dada a ancoragem de barras comprimidas,
cuja aplicacdo se da em regibes de emendas por traspasse, ao nivel dos andares, e nas
regides de ancoragem das armaduras junto aos blocos de fundacéo.

A transferéncia dos esfor¢os do aco para o concreto (ou vice-versa) €
assegurada pelas tensdes de aderéncia, que garantem também a igualdade de
deformacdes especificas entre os dois materiais.

No concreto de alto desempenho, devido as baixas relagcdes agua/cimento e
também devido a presenca de silica ativa, existe uma grande reducdo da porosidade,
proporcionando uma melhor aderéncia ago-concreto.

Segundo VIEIRA & DAL MOLIM (1995), a presenga da silica ativa afeta a
morfologia e a microestrutura da zona de transi¢cdo aco-pasta de cimento, reduzindo a
espessura dessa zona, além da porosidade. Isso contribui para o aumento da
resisténcia a compressao e da resisténcia a tracdo do concreto, refletindo no aumento
das tensdes de aderéncia. Desta forma, esses pesquisadores consideram viavel a
utilizacdo do CAD para a melhoria do comportamento da aderéncia ago-concreto.

Os estudos da influéncia da silica ativa e do fator agua/cimento, realizados
por VIEIRA & DAL MOLIM (1995), revelaram que concretos com 10% de adicao de
silica ativa obtiveram aumentos de 15% a 20% na tensdo de aderéncia, quando
comparados com concretos sem adicao de silica ativa. Quanto ao fator agua/cimento,
foi observado que a reducdo do fator agua/aglomerante (cimento + silica ativa) de
0,50 para 0,25 proporcionou acréscimos de aproximadamente 40% nas tensdes de
aderéncia. E importante frisar que quanto menor for o fator dgua/cimento utilizado,

maior sera a tensdo de aderéncia.
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DUCATTI & AGOPYAN (1995), em estudos realizados com concretos de
elevado desempenho, confirmaram que a presenca da silica ativa no concreto
aumenta a resisténcia de aderéncia ago-concreto.

Segundo ALMEIDA (1990), a aderéncia ago-concreto aumenta com a

resisténcia do concreto a compressao até valores superiores a 84 MPa.

7.6.1 Calculo da tenséo de aderéncia

A tensdo de aderéncia pode ser estimada a partir de expressdes de calculo
propostas pelos codigos vigentes. O CEB N° 197 (1990) considera prudente, na falta
de resultados experimentais, utilizar as mesmas propriedades de aderéncia, validas
para concretos de baixa resisténcia, para o caso do CAD.

Codigos como o NS 3473 E-1992, o CSA A23.3-94 e o CEB/FIP MC90
levam em consideracdo praticamente as mesmas variaveis, utilizando formulacdes
validas tanto para concretos de baixa resisténcia quanto para o CAD.

A Revisdo da NB-1 (1999) preconiza para o calculo da tensdo de aderéncia
de projeto a mesma formulacdo apresentada pelo CEB/FIP MC90, com pequenas
adaptacOes. Os valores obtidos de acordo com essa formulacdo s@o proximos dos
valores experimentais, porém a favor da seguranca.

Embora as tensdes de aderéncia ndo sejam uniformemente distribuidas ao
longo do comprimento da barra, a Revisdo da NB-1 (1999) e o CEB/FIP MC90
preconizam, para o célculo do comprimento de ancoragem, um valor ultimo da

tensdo de aderéncia de projeto “f,q” constante e dado pela expressao:

fbd = ,71’72’73 fctd (73)

0,213/ f 2
foa = y—Ck (7.4)
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f. - valor de calculo da resisténcia a tragdo do concreto;

Ye: coeficiente de minoracdo da resisténcia igual a 1,4, Revisdo da
NB-1 (1999), ou 1,5, CEB/FIP MC90;

n.. fator que leva em consideracdo a conformacao superficial das barras,

podendo assumir os seguintes valores:

[1,0 para barras lisas (CA25ou CA60 usual)
n, = H,Z para barras dentadas (CA60 dentado)
BZ,ZS para barras nervuradas (CA50 usual)

n.: fator que considera a zona de aderéncia em que a barra se encontra,

podendo assumir os seguintes valores:

_ [1,0 para situacOes de boa aderéncia

n T . A
2 ,7 para situacOes de ma aderéncia

Ns: leva em conta o diametro da barra, podendo assumir os seguintes

valores:

EL,O para <32 mm

s = E%p (@em mm) para ¢ > 32mm

7.6.2 Ancoragem de barras comprimidas

A eficiéncia da ancoragem das barras comprimidas pode, a principio, ser

considerada maior que a das barras tracionadas, tendo em vista que existe uma maior
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integridade do concreto (quase auséncia de fissuras) decorrente da propria situacédo de
compressao da peca.

No caso das barras comprimidas, a eficiéncia da ancoragem é aumentada
devido ao efeito de ponta, ou seja, a secdo transversal do topo da barra contribui para
0 aumento da capacidade de absorcao de esforgcos de forma semelhante a uma estaca
cravada no solo. Porém, o efeito da ancoragem de ponta sofre redugdes com o passar
do tempo, devido a deformacao lenta do concreto na extremidade da barra. Por esse
motivo, a resisténcia desenvolvida pela ancoragem de ponta deve ser desprezada e o
comprimento de ancoragem das barras comprimidas devem ser determinados da
mesma forma que nas barras tracionadas.

O comprimento de ancoragem “l,” de uma barra é definido como o
comprimento reto necessario para que haja a completa transferéncia de esforgos entre
0 concreto e 0 aco. Segundo a Revisdo da NB-1 (1999), o comprimento de ancoragem

deve ser calculado pela seguinte expressao:

fyq
y (7.5)

I —
b
fbd

_0
4

O comprimento de ancoragem calculado pela expressdo (7.5) pode ser
reduzido, pois como na maioria dos casos, devido a normalizacdo das bitolas das
armaduras, a area de armadura existente na secdo “Asexist’ € Maior que a area de
armadura calculada “Ascac”’, ocorre uma reducao nas tensdes das barras e, portanto, o
comprimento de ancoragem pode ser reduzido na mesma propor¢ao, sendo dado pela

seguinte expressao:

b As,calc 2 Ib,min (76)
As,exist

b,nec

A Revisdo da NB-1 (1999) define o “lp min”, para 0 comprimento de traspasse

de barras comprimidas, como o maior dos valores dados a seguir:
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0,61,
Ib,min = B5§0
BZOOmm

Sempre que possivel, as emendas nas barras longitudinais dos pilares devem
ser executadas no terco inferior ou superior (menos usual) da altura do pilar, tendo
como justificativa a precaugdo contra o perigo de rompimento da emenda por
acréscimos de momentos decorrentes de efeitos de segunda ordem.

Outros aspectos relativos ao detalhamento construtivo das regides das
emendas ndo serdo abordados neste texto, devendo ser consultados em bibliografias

especializadas no assunto ou nos codigos vigentes.
7.6.3 Ancoragem de estribos

Para que ndo ocorra a abertura dos estribos, decorrentes de esforcos de
tracdo gerados pela pressdo de confinamento, deve-se necessariamente garantir a
ancoragem desses elementos por meio de ganchos ou barras longitudinais soldadas
(menos usual).

Tendo em vista a facilidade de execucdo na obra, recomenda-se a utilizacdo
de ancoragens por meio de ganchos. Segundo a Revisdo da NB-1 (1999), os ganchos
dos estribos podem assumir as formas representadas na figura 7.4, com as seguintes

especificaces:

a- ganchos semi-circulares (figura 7.4a) ou em angulo interno de 45° (figura
7.4b) devem apresentar ponta reta de comprimento igual a 5@, porém nao

inferior a 5 cm;

b- ganchos em angulo reto (figura 7.4c) devem apresentar ponta reta de
comprimento maior ou igual a 10@q, porém ndo inferior a 7 cm (ndo

sendo permitido para barras lisas).
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Figura 7.4: Configuracdes dos ganchos para ancoragem de estribos

O raio interno da curvatura dos estribos deve obedecer os valores minimos

apresentados na tabela 7.6.

Tabela 7.6: Raios minimos de curvatura dos ganchos de estribos
Fonte: Revisdo da NB-1 (1999)

. Tipo de aco
e =i pCA 50 : CA 60
<10 3@ 3@ 3@
<20 4@ =101 6Q
> 20 oS¢ 3@ -

7.7 CONSIDERACOES FINAIS

Uma forma de avaliacdo do arranjo de armaduras empregado no pilar pode
ser feita com base na determinacdo do indice de eficiéncia de confinamento “l¢.”,
definido no item 6.5.2 deste trabalho.

Conforme comentado anteriormente, o indice efetivo de confinamento passa
a ser um indicador do nivel de eficiéncia do confinamento gerado pelo arranjo de
armaduras, classificando o pilar quanto aos provaveis ganhos de ductilidade e de
resisténcia (ver item 6.5.2).

Para o prosseguimento dessa avaliacdo, é necesséario que todos os dados
geométricos do pilar estejam bem definidos, inclusive a posi¢do das armaduras. E
necessario também estimar o nivel de deformacges dos estribos, para a determinacéo

da tensdo normal atuante nesses elementos.
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Na tabela 7.7 sdo apresentados os valores de “le.” para concretos com
resisténcias & compressdo de 60 MPa e 80 MPa, calculados para algumas das se¢oes
apresentadas na tabela 7.2.

Na determinacdo dos valores de “l,.” apresentados na tabela 7.7, foi
considerada a capacidade maxima dos estribos, aco (CA-50A) em escoamento. E
oportuno lembrar que nessa analise ndo foi considerado nenhum coeficiente

minorador de resisténcia (“y.” e “ys”).

Tabela 7.7: Comparagéo entre o “l.” para algumas secdes transversais

~ Armadura | Armadura lee | CLASSE l,c | CLASSE
SECAO longitud. | transvers. | (60MPa) (60MPa) (80MPa) (80MPa)
A 20 4 @125 96,3 c.10 1,13% | 0,85 % |
2 !I 4 @16 ©6,3¢10 | 1,24% I 0,93% I
- 4 @0 ©6,3 ¢.10 1,37% | 1,03% |
30
B P E— 4 @125 | ¢6,3¢10 | 0,79% I 0,59 % I
20 4 @l6 96,3 c.10 0,84 % | 0,63 % |
||\ 4 @0 ®6,3 c.10 0,91% | 0,68 % |
¢ 30 8 @125 | 96,3 ¢c10 | 259% [ 1,94% [
—
I l 8 @16 96,3 ¢.10 2,69 % | 2,02% |
30 =
8 (0 ©6,3¢10 | 281% I 2,11% I
c‘|
8 (0 @8 c.10 4,65% I 3,49 % I
D 20 8 ¢125 | 96,3 ¢c5 6,48 % I 4,86 % I
—
[_ _] 8 ¢l6 96,3 ¢c.5 6,73 % 1 5,05 % 1
30 =
8 (0 ©6,3 ¢.5 7,04% I 5,28 % I
'@AJ
8 (0 @8 ¢5 11,65% I 8,74 % I

Com base na tabela 7.7, percebe-se que para atingir valores de “l”
superiores a 5% (CLASSE 2) sdo necessarios densos arranjos de armaduras. Os

arranjos “A” e “B”, conforme esperado, ndo apresentaram boa eficiéncia quanto ao
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confinamento. A mudanca no arranjo de armaduras (do arranjo “B” para 0 arranjo
“C”) triplicou o valor de “l¢.”, para 0 mesmo espagamento entre estribos.

A armadura transversal composta por estribos de 6,3 mm de didmetro
espacados a cada 10 cm n&o foi tdo eficiente quanto os espagados a cada 5cm.
Entretanto, o espacamento livre entre estribos deve ser verificado, pois no caso da
configuracdo “D” (estribos duplos) o espagamento, para os estribos de 6,3 mm de
didmetro, é da ordem de 3,5 cm.

A configuragdo “C”, com estribos de diametro de 8 mm c.10, apresenta taxa

de armadura transversal igual a 0,99% (ver tabela 7.2) e “lgc
(fe = 60 MPa) e 3,49% (f.« = 80 MPa). Na configuracdo “D”, as taxas de armaduras

iguais a 4,65%

transversais sdao superiores a 1,23% (ver tabela 7.2) e apresentam valores para “le.”
superiores a 4,86% (fx = 80 MPa). Desta forma, talvez a indicacdo de KONIG &
SIMSCH (1996), para a taxa de armadura transversal (p, > 1%, para pilares
submetidos a compressdo centrada ou com pequena excentricidade), possa ser
tomada como um bom parametro para alcancar valores de “le.” proximos de 5%.

De modo geral, taxas elevadas de armaduras de confinamento s&o
necessarias para pilares submetidos a compressdo centrada ou pequena
excentricidade (carga posicionada dentro do nucleo central de inércia da secdo).
Quanto mais afastada a carga estiver do nacleo central de inércia (maior influéncia do
momento fletor), maior serd a chance de se obter um comportamento mais ductil com
taxas menores de armaduras.

Convém ressaltar que os valores de “l,.” calculados utilizando coeficientes
minoradores de resisténcia (“y. = 1,4” e “ys = 1,15”) conduzem em média a resultados

20% superiores aos apresentados na tabela 7.7.



ANALISE NUMERICA E EXEMPLOS
DE APLICACAO

CAPITULO

8.1 GENERALIDADES

Sd0 apresentados neste capitulo os resultados de algumas andlises
numéricas, baseadas em resultados experimentais, e também dois exemplos de
dimensionamento de pilares de CAD.

A andlise numérica, apresentada no item 8.2, tem como objetivo verificar a
precisito do diagrama pardbolaretangulo proposto por DINIZ apud
VASCONCELOS (1998), usado também nos exemplos de aplicacdo apresentados
neste capitulo. Toda a andlise numéricafoi realizada com base nos resultados tedrico-
experimentais obtidos por LIOYD & RANGAN (1996) em pilares submetidos a
compressao excéntrica.

Nos exemplos de aplicacdo, apresentados no item 8.3, foram analisados
pilares de CAD com f = 80 MPa, para duas Situagbes de projeto: compressao
centrada e flexo-compressdo normal. O método de dimensionamento utilizado foi o
“método do pilar padréo acoplado a diagramas M-N-1/r" (ver item 3.6.5).

A escolha desse método de dimensionamento € justificavel pela
simplicidade da andlise, uma vez que a armadura é determinada levando em
consideracdo os efeitos de segunda ordem, sem a necessidade da adogdo de valores

aproximados de curvatura.
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8.2 ANALISE NUMERICA DE PILARESDE CAD

Neste item sdo apresentados os resultados de uma andlise numérica para a
determinacdo da carga Ultima (carga maxima de primeira ordem) em 15 (quinze)
pilares de CAD, usando o diagrama pardbola-retangulo proposto por DINIZ apud
VASCONCELOS (1998). Os resultados obtidos nessa analise séo comparados com o0s
resultados experimentais disponiveis em LIOYD & RANGAN (1996), que também
realizaram andlises numéricas utilizando o diagrama tensao-deformagado proposto por
COLLINSet al. (1993).

Os pilares analisados por LIOYD & RANGAN (1996) apresentavam
comprimentos de flambagem de 1680 mm, com segdes transversais de 175 mm X
175 mm e 300 mm x 100 mm. A resisténcia do concreto a compressdo de cada pilar
ensaiado € especificada na tabela 8.1, assim como a quantidade de armaduras

longitudinais e transversais utilizadas.

Tabela 8.1: Caracteristicas dos pilares ensaiados
Fonte: LIOYD & RANGAN (1996)

Pilar Armadgra Armadura li f's
longitudinal | transversal | (MPa) | (MPa)
P1A 4f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
P1B 4f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
P1C 4f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
P2 A 4f 12mm | f 4mmc. 60| 430 92
P2B 4f 12mm | f 4mmc. 60| 430 92
P2 C 4f 12mm | f 4mmc.60| 430 92
P3 A 4f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
P3 B 4f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
P3C 4f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
P4 A 6f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
P4 B 6f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
PAC 6f 12mm | f 4mmc.60| 430 58
P5A 6f 12mm | f 4mmc.60| 430 92
P5B 6f 12mm | f 4mmc.60| 430 92
P5C 6f 12mm | f 4mmc. 60| 430 92
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Para a determinacdo da carga Ultima dos pilares ensaiados foi utilizado o
software (SISTEMA FLEXOR) desenvolvido por CADAMURO Jr. (1997), que
necessitou de algumas adaptacfes para a entrada do diagrama parébola-reténgulo
proposto por DINIZ apud VASCONCELOS (1998).

O SISTEMA FLEXOR é um conjunto de subprogramas que permitem o
dimensionamento e a verificacdo da estabilidade de pilares de concreto armado.
Nessa andlise foram utilizados apenas os subprogramas VERIFIC EXATO e
VERIFIC_PPADRAO, que verificam a estabilidade dos pilares pelo método do
equilibrio com o processo geral e pelo método do equilibrio com o processo do pilar
padr&o, respectivamente.

Cada série de pilares ensaiada apresentava trés valores diferentes de
excentricidade inicial, aplicada paralelamente a menor dimensao do pilar. Nos pilares
quadrados (175 mm x 175 mm), as excentricidades eram de 15 mm, 50 mm e 65 mm,
e nos pilares retangulares (300 mm x 100 mm), as excentricidades eram 10 mm,
30 mm e 40 mm. O valor do cobrimento utilizado em todos os pilares ensaiados foi
de
15 mm.

A tabela 8.2 apresenta os valores das cargas Ultimas cal culadas para as séries
“P1” e “P2" (pilares quadrados), pelo método gera “Pyea” € pelo método do pilar
padréo “Pypadrao”, COM base no diagrama parabol a-retangul o proposto por DINIZ apud
VASCONCELOS (1998). A carga Ultima “Pgyins’ foi determinada por LIOYD &
RANGAN (1996) com base no diagrama tensdo-deformagdo proposto por
COLLINSet al. (1993).

Tabela 8.2: Carga Ultima em pilares com secéo quadrada
Fonte: LIOYD & RANGAN (1996)[ adaptada]

Pilar Sa;éo Excentic. Pe(p I:)collins PgeraJ I:)ppadréu:) P o /P

B (mm)[H (mm)f"e" (mm)] &N) | N) | k) | k) | TSP
PLA| 175 175 15 1140 1102 1261 1272 111
P1B| 175 175 50 723 601 702 715 0,97
PLC| 175 175 65 511 478 551 568 1,08
P2A| 175 175 15 1745 1499 1858 1876 1,06
P2B| 175 175 50 908 787 963 982 1,06
P2C| 175 175 65 663 604 719 736 1,08
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De acordo com os valores apresentados na tabela 8.2, obtidos sem a
consideracdo de coeficientes de seguranca, percebe-se que a carga Ultima calculada
pelo processo geral e pelo processo do pilar padréo apresentaram valores bem
proximos, sendo a maior diferenca em torno de 3%. Desta forma, para este caso de
carregamento (sem carregamentos transversais), o processo do pilar padréo conduz a
resultados bem satisfatorios.

Os valores obtidos pelo processo geral foram em média 6% maiores que 0s
obtidos experimentalmente. JA os valores obtidos de acordo com a proposta de
COLLINSet al. (1993) apresentaram-se afavor da seguranca em todos 0s casos.

Nas séries “P3”, “P4” e “P5” (pilares retangulares) a carga ultima foi
determinada pelo processo do pilar padrdo (tabela 8.3), onde se percebe que 0s
valores obtidos oscilaram em torno de 10% a mais ou a menos, em relagcédo aos
resultados experimentais, com excecdo dos pilares “P5 A” e “P5 B”, que

apresentaram diferencas de 29% e 32% respectivamente.

Tabela 8.3: Carga Ultima em pilares com secdo retangular
Fonte: LIOYD & RANGAN (1996)[ adaptada]

. Secdo Excentic. Pop Peaitins || Popadrao )
Pilar T my [H mm)] e mm) | ey | ey | ey | T Pe
P3 A 300 100 10 915 848 974 1.06
P3 B 300 100 30 425 348 401 0.94
P3C 300 100 40 262 257 295 1.13
P4 A 300 100 10 1192 887 1017 0.85
P4 B 300 100 30 436 392 456 1.05
P4 C 300 100 40 342 304 355 1.04
P5 A 300 100 10 1189 1175 1537 1.29
P5B 300 100 30 471 483 624 1.32
P5C 300 100 40 422 362 456 1.08

Os vaores obtidos com base na proposta de DINIZ apud
VASCONCELOS (1998) conduziram a vaores proximos aos obtidos
experimentalmente, porém superiores. Talvez, este diagrama tenha conduzido a
valores da carga ultima superiores aos resultados experimentais por ndo levar em

consideracéo o fendbmeno da perda do cobrimento (“ks” constante eigual a0,85).
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Para verificar tal afirmagéo, a tabela 8.4 apresenta os valores de “ Pz’
calculados utilizando o diagrama parabolaretangulo proposto por DINIZ apud
VASCONCELOS (1998), com corregdes no valor de “ks” variando de acordo com a
resistncia (k3 ' 0,85), segundo a expressdo (2.28) proposta por
COLLINSet al. (1993).

Tabela 8.4: Carga Ultima com o diagrama tensdo-deformacdo alterado

. P Peoi P Popadrzo | P poadra
Pilar exp collins geral ppadr&o ppadr&o P /P, P /P
ay | ooy | gy | oy | gy | PP [ P Peo
P1LA | 1140 1102 1261 1272 1170 111 1,03

P1B 723 601 702 715 664 0,97 0,92
PLC | 511 478 551 568 531 1,08 1,04
P2A | 1745 | 1499 1858 1876 1589 1,06 0,91
P2 B 908 787 963 932 845 1,06 0,93
P2C | 663 604 719 736 643 1,08 0,97

Analisando a tabela 8.4, percebe-se que os valores obtidos séo mais
préximos dos resultados experimentais, apresentando-se a favor da seguranca na
maior parte dos pilares analisados. Desta forma, assim como foi comentado no item
2.5, 0 diagrama pardbola-reténgulo proposto necessita de correcfes para levar em
consideracdo o fendmeno da perda do cobrimento, sendo viavel a realizacdo de
estudos para a obtencdo dalei de variacéo do coeficiente “k3” para esse diagrama.

Embora os resultados apresentados nas tabelas 8.2 e 8.3 sgjam um pouco
superiores aos valores obtidos experimentalmente, o diagrama parabola-retangulo
proposto pode ser utilizado. E oportuno lembrar que o uso de coeficientes de
seguranca conduzem a resultados satisfatérios, uma vez que os valores obtidos nessa

analise foram préximos dos val ores experimentais.
8.3 EXEMPLOSDE DIMENSIONAMENTO
Neste item sd0 apresentados exemplos de dimensionamento de um pilar

intermediério e de um pilar de extremidade, utilizando o diagrama parébol a-reténgulo
proposto por DINIZ apud VASCONCELOS (1998), onde sdo abordados alguns dos



161

topicos apresentados ao longo deste trabalho. Procurou-se, sempre que possivel,
analisar os pilares de acordo com os procedimentos preconizados pela Revisdo da
NB-1 (1999).

Com o intuito de facilitar a andlise dos pilares, parte-se da hip6tese de que
0s esforgos atuantes e a secdo mais critica do pilar ja foram determinados, uma vez
gue essa andlise inicial independe da resisténcia do concreto. Desta forma, em cada
exemplo é analisada apenas a se¢do considerada mais critica, com seus respectivos
esforgosiniciais.

E importante frisar que o objetivo deste item € apenas apresentar a forma de
dimensionamento de pilares de CAD utilizando a teoria apresentada. Comparacoes
entre codigos vigentes ndo sdo readlizadas neste item, tendo em vista a ndo
disponibilidade de diagramas de interacBes para a resisténcia analisada. Caso o
objetivo fosse a realizacdo de tais comparagdes, diagramas de interacfes teriam que

ser confeccionados para cada codigo estudado.

8.3.1 Exemplo - 01: Pilaresintermediarios

Serd dimensionada a se¢do critica do pilar P1, com suas caracteristicas

apresentadas nafigura 8.1.

Y Pilar — P1
74
) N=1469kN
o e o, " l=lo,=370cm
Jek = 80MPa
AR Ago: CA-504
7
. 20 , Cobrimento: 71,5cm

Figura 8.1: Caracteristicas da se¢do criticado pilar P1

Para 0 dimensionamento de uma secdo de pilar de CAD, deve-se seguir 0s

Seguintes passos:



162

a calculo do indice de esheltez “I " do pilar:

| 370
| =v12-& \ |, =v12— \' |, =64
X hx X 20 X
I, =370 B
|y=\/12h— \ | y—\/12¥ \ | y—43
y

b- situacdes de projeto e situacdes de calculo - esforgosiniciais:

Para o pilar da figura 8.1, tem-se as seguintes situagbes de projeto e de

caculo:
Stituagdo Situacdo
y ()

"1 n
! ! y Yy
| Ne |

— L
| E N, No® —,
| I ay
1 1 *—
1 1 Cox
(R R ] 7

Situacdo de projeto Sttuacoes de calculo

Figura 8.2: Situacdes de projeto e de célculo parao pilar P1

Com base na figura 8.2, a situacéo de cllculo mais critica € a situagdo em
gue a excentricidade acidental € aplicada paralelamente a menor dimenséo do pilar
(diregéo “x”). Desta forma, o dimensionamento deve ser feito para a situagdo de
clculo“l” easituacdo de cllculo “Il” devera ser verificada.

E importante frisar que a excentricidade de segunda ordem sO deve ser
levada em consideracéo na situacéo de célculo quando for usado o método do pilar

padréo com curvatura aproximada.
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c- célculo da excentricidade acidental :

Segundo a Revisdo da NB-1 (1999), a excentricidade acidental deve ser
cal culada pel a seguinte expressao:

a o 1
e, =0,¢c=+, sendoqueq, =——="2 Qymn
a qlgzg que q, 100\/|— q,

1 \q = 1 1
100,/3,7 119235 300

g, = kl

1 a3700
e=———¢c—=<\e ,96cm
Tt 0 5 =@

d- cdlculo do momento de primeira ordem:
M, =14N(e,) \ M, =1974kN.cm
e- calculo do momento minimo de primeira ordem:

A Revisdo da NB-1 (1999) preconiza que 0 momento minimo a ser

considerado no dimensionamento deve ser cal culado pela seguinte expressao:
Mg mn = L4N(L5+0,03h)

Mg mn =14.1469.1,5+0,03.20) \ M, .. =4319kN.cm

Logo os esforcos iniciais a serem considerados no dimensionamento da
secdo do pilar séo:
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N, = 2057kN e M,, =4319kN.cm
f- calculo datensdo critica de flambagem do cobrimento:

_ Ep??

Sy = , sendo que E_, =3320,/f, +6900 en, =018
T 48p%(1-n? f “

E, =3320/80+6900 \ E, =36595MPa ou E, = 3659,5kN / cm?

s = 3659,5p °.1,5°
“ 48.20%(1- 018?)

\ s =4,38kN/cm?

Logo a carga maxima que pode ser aplicada no pilar € determinada

multiplicando atensdo critica de flambagem pela érea da secéo.

N, =4,38.(20.30) \ N, =2628kN > 2057kN oKl

g- calculo da armadura:

O céculo da armadura sera realizado com o auxilio do diagrama M-N-1/r,
conforme descrito no item 3.6.5, onde a armadura é determinada também para
suportar o momento de segunda ordem.

Para a determinacdo da armadura, deve-se primeiramente determinar o
momento adimensional de primeira ordem “ni, o esforco adimensiona de normal

“n” earelagdo “d/h".

M, L 4310

5 \ m=0,063
30.20% —
14
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n= N, n:ﬂ \ n=0,60

30.20.—
14

Para a determinacdo da relagdo “d'/h”, sera adotado “d’ " (distancia do

centro de gravidade da armadura até a extremidade da se¢éo) igual a3 cm.

3 \ g 015
20 h

a.
h
De posse dos valores de “n”, “ni e “d'/h”, monta-se o diagrama M-N-1/r a
ser utilizado. De acordo com o procedimento apresentado no item 3.6.5, marca-se no
eixo do momento adimensiona “ni o valor do momento adimensional de primeira

ordem encontrado. A partir do ponto marcado, traca-se uma reta paralela a reta

representativa do momento de segunda ordem, dada pela equacéo:

_n ol
10é&r gdh

Assim, para qualquer valor de curvatura, pode-se graficamente determinar a
retarepresentativade “m”, que passa pela origem.
Considerando o valor de “d/r” igual a 0,002, por exemplo, encontra-se o

seguinte valor de“m”:

370°
17.20

_06
m =2 (0,002)

\ m, =0,048

Uma vez definido o valor de “my”, pode-se tracar a reta passando pelos
pontos (O; 0) e (0,002; 0,048). A figura 8.3 ilustra o procedimento adotado e ataxa de

armadura obtida.
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L
\ \
0,4 80 MPa
w=71,0
0,3 w=0,9
// |
w=0,8
7
w=0,7
|
w=0,6
0.2 w=0,5
// ‘04
w=u,
/ Y
> w=0,3 n :0,6 ||
oo __ i
ey o ;
0,7 — w=0,7 |
/ d |h
0,063 // 4 N :
/ / , by
L0145  CA-504 |-
\ \ \ 3
0 1 2 3 4 5 10.d/r

Figura 8.3: Determinacédo dataxa de armadura parao pilar P1

O valor obtido para“w”, de acordo com afigura 8.3, é de aproximadamente
0,2 (ponto “A”). Desta forma, para se determinar a area de aco “Ags” € SO usar a

expressao (2.45):

p 50
f
w = % 0,2= i% \ A =1577cm’
@ 2030,
14

A taxade armadura“r ¢’ paraaareade ago encontrada é de:

15,77

r
¢ 20.30

\ r,=263%
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Andlisando a figura 8.3 percebe-se que a taxa minima de armadura
necessaria esta bem préxima de 0,2. A adocdo do valor de “w = 0,2" significa que a
secdo alcancara um momento total adimensional de “0,11" (momento de primeira
ordem somado ao momento de segunda ordem). E oportuno lembrar que, no caso
desse exemplo, a adocdo de valores maiores que “w = 0,2” conduzem a momentos

totais menores, ou segja, reduzem os efeitos de segunda ordem.

h- escolha da armadura longitudinal:

Para a escolha da armadura longitudinal o projetista deve optar pelo maior
nimero possivel de barras, tendo em vista o aumento da area de concreto
efetivamente confinada. O diametro das barras ndo deve ser inferior a 12,5 mm e o
espacamento maximo, entre barras, deve ser em torno de 15 cm. Desta forma, optou-

se pela seguinte armadura:

A, =8 16mm =16cm’ > 15,77cm’

A distribuicdo dessa armadura devera ser feita ao longo do maior lado do

pilar, sendo quatro barras em cada face, conforme apresentado nafigura 8.4.

J

74
® ®
x ° °

30

° °
° °

74

.20

Figura8.4: Disposicéo inicial das barras|ongitudinais do pilar P1
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i- verificagdo da situacéo “11” de célculo:

Paraasituacédo “I1” de calculo, deve-se recalcular o momento minimo paraa
direcdo “y”, ou sga, adotando a altura“h” igual a 30 cm. Assim, 0 momento minimo
fica:
=4936kN.cm

M. =14.1469.(1,5+0,03.30) \ M

1d,min 1d,min

Os esforgos adimensionais, para situacdo, sdo dados por:

m=_ 3936 - \ m=0,072
30.20%. °
14
n :2';578 \ n =0,60
30.20.°
14
i = i i = 0’10
h 30 h

Para a correta verificacdo, dever-se-ia determinar ataxa de armadura“w”’ em
diagramas de interacdo M-N-1/r preparados para segdes com a configuracéo de
armaduras apresentada na figura 8.4, paraarelagéo “d/h = 0,10". Desta forma, como
ndo se tem o diagrama de interacdo com as caracteristicas exigidas, sera utilizado o
mesmo diagrama da situacdo “1” de calculo, lembrado que a adocdo da relacdo
“d/h =0,15" é afavor da seguranca. Esta sendo desprezada, também, a contribuicdo
das barras que ndo se encontram nos cantos da se¢éo.

Usando 0 mesmo procedimento apresentado no item “g”, deve-se determinar
0S pontos para a obtencdo da reta representativa do momento de segunda ordem.

Usando o mesmo valor de “d/r” igual a 0,002, tem-se:
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06 370?
(0.002)

=—(0,002
m = 10 27.30

\ m, =0,02

De forma andloga a situacdo “1”, uma vez definido o valor de “m”, pode-se
tracar a reta passando pelos pontos (0; 0) e (0,002; 0,02). A figura 8.5 ilustra o

procedimento adotado e a taxa de armadura obtida.

m
\ \
0,4 80 MPa
w=1,0
0,3 // w=0,9
\
/| _
A
w=0,7
\
w=0,6
0,2 w=0,5
e
w=0,4
/ o
) ZZ il
7 w=0,2 AR —
Y ek ¥
=" .}
B
0,072 As |
2
/ __IEPN | |
% b
e
—=0,15 CA-504
/// h
—_— ] \ \ 5
0 7 2 3 4 5 10.d /r

Figura 8.5: Verificacdo dataxa de armadura do pilar P1

Na figura 8.5 verifica-se que a taxa de armadura “w”’ necessé&ria é inferior a
0,1. Desta forma, apenas quatro barras de diametro de 16 mm, dispostas na menor

dimensdo do pilar (sendo duas barras em cada face), seriam suficientes.
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Com base nessa andlise, considera-se que a configuracdo de armaduras
longitudinais apresentada na figura 8.4 é satisfatoria para as duas situacBes de

calculo.

j- determinag&o da armaduratransversal:

Para a obtencdo do indice efetivo de confinamento “lg” préximo de 5%, é
necessaria a adocdo da taxa de armadura transversal superior a 1%. Recomenda-se
gue o didmetro dos estribos ndo sgja inferior a 6,3 mm e que o espacamento (entre
estribos) deva ser em torno de 10 cm.

A escolha da armadura transversal deve ser feita por tentativas, sendo que
uma forma de obtencdo de uma configuracdo adequada de estribos € estimar ataxa de
armadura transversal (superior a 1%) e o espagcamento entre estribos, para a obtencéo
do comprimento minimo necessario.

Adotando-se primeiramente o0 espacamento entre estribos de 10 cm e uma
taxa de armadura de 1,0%, para um arranjo previamente fixado (figura 8.6), o

comprimento minimo necessario &

¢ =100k
A
10=100_ 2211 \ I, =191cm
10.(20.30)

Partindo do comprimento minimo necessario, deve-se verificar se o arranjo
adotado (figura 8.6) apresenta o comprimento dos estribos igual ou superior ao valor
encontrado. E importante lembrar que o comprimento de ancoragem dos estribos n&o
deve ser considerado para a determinagdo do comprimento. Desta forma, para o
espacamento entre estribos de 10 cm o0 comprimento minimo € superior ao
comprimento existente, que é de 138,76 cm, sendo necess&rio 0 uso de um

espacamento menor.
Adotando-se 0 espacamento entre estribos de 7 cm:
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10=100 25151 \ 1, =133,34cm
7.(20.30)

Para 0 espacamento de 7 cm, o comprimento minimo € inferior ao
comprimento existente. Assim, o arranjo adotado é o apresentado na figura 8.6 com
espacamento entre estribosigual a 7 cm, o que gera uma taxa de armadura transversal
de 1,04%.

Uma vez determinado o arranjo de armaduras, deve-se calcular o indice

efetivo de confinamento “l.”.

12,54
16,37
o) Ei‘ T
s o
© ™
@ @ o
Secdo 20x30 Detalhe dos
estribos

Figura8.6: Arranjoinicial de armaduras para o pilar P1
k- célculo do indice efetivo de confinamento:

Para a determinacdo do “le.” considera-se que a armadura transversal atinja
sua capacidade maxima, ou sgja, a tensdo de escoamento. A partir dai, deve-se

determinar a pressdo de confinamento, usando a expressdo (6.15), como segue:

fhcc (@A‘th + AdW 9

S g C, +C, 4

f, =
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( _434854.0315+2.03150

| ¢ \ f, =0,275kN /cm?
7 & 1637+2637 g

No caso deste exemplo, o valor de“Ag,” (areatotal daarmadura transversal

na direcdo “y” no plano de estribos) foi considerado como duas vezes a érea dos

estribos (a favor da seguranca), embora no tramo central (figura 8.6) exista uma

superposicao dos estribos. Desta forma, poder-se-ia também calcular um valor médio

para “Agy” considerando que dois tramos possuem duas vezes a area dos estribos e

um tramo possui quatro vezes a area dos estribos.

Como a pressao de confinamento ndo é distribuida uniformemente ao longo

de todo o espacamento entre 0s estribos, é necessario fazer uma correcéo na pressao

de confinamento, dada pela expressao:

vae

£ 40

o 2 . . 1- -

& aw ? s 08 %5
© g 6c.C, & 20, g% AD
& A

3. (7- 063§

2 2 . _ s )

=8 6.(6,45)% +2.(12,54) % (7-0638 & 22637 g _ 0
6.1637.2637 B 21637 o 16 6

& 16,37.2637 5

L ogo, a pressdo efetiva de confinamento vale:

f,, =058.0,275 \ . =016kN/cm?

Para o0 arranjo de armaduras da figura 8.6 o indice efetivo de confinamento
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|Q:Lf, = 0’168 \ 1 =320%
0857, 085. %
14

Se o projetista optar pelo valor de “le” préoximo de 5%, o clculo do item
“k” deve ser refeito para uma outra bitola de armadura transversal. Como exemplo,
pode-se adotar estribos de 8 mm de didmetro, lembrando que as dimensbes

apresentadas nafigura 8.6 passam a ser diferentes (ver figura8.7).

|- calculo do indice efetivo de confinamento paraf; = 8 mm:

_ 434852050+ 4.0500
7 &16,20+26,20 5

f \" f, =0,439kN / cm?

5. (7- 08)0
) =§[' 6.(6,33) +2.(12,20)2%_ (7-08)6 & 226204
c 616202620 4 2.16,20 o 16 o

& 16,20.26,20

=059
(0}

f,, =0,59.0,439 \ f, =0,26kN/cm?

Logo o indice efetivo de confinamento vale:

e 0’268 \ 1 =535%
0,85.——
14

Desta forma, pode-se adotar tanto a armadura transversal composta por
estribos de 6,3 mm de didmetro, quanto a composta por estribos de 8 mm de

diametro.
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Denotando maior seguranca quanto ao colapso da estrutura, sera adotada a
armadura transversal composta por estribos de 8 mm de didmetro, tendo em vista sua

maior capacidade de redistribuic¢éo de esforgos.
m- calculo do comprimento de ancoragem dos estribos:

Segundo a Revisdo da NB-1 (1999), estribos com ganchos semi-circulares
ou em angulo interno de 45° devem apresentar ponta reta de comprimento igual a 5f,
porém nao inferior a5 cm.

Logo, para estribos de 8 mm, o comprimento de ancoragem deve ser de
5cm, pois5f¢ =4 cm.

n- detalhamento final da secéo:

O detalhamento final da se¢éo do pilar P1 é apresentado nafigura 8.7.

12,20
= 16,20 \
§ 5
o 5
) N
> S
<
® ° )
o \ <5 § 2x p8mm c /7
\ —_— — 78,92cm
\/ 8¢ 16mm
Secdo L0x30 Armadura transversal

Figura8.7: Arranjo final de armaduras para o pilar P1
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8.3.2 Exemplo - 02: Pilares de extremidade

Serd dimensionada a se¢do critica do pilar P2, com suas caracteristicas
apresentadas nafigura 8.8.

Yy Pilar — P2

N=1633kN
My=6200kN.cm

2 l=l,= 320cm
50

S fek = 8OMPa
Ago: CA—504

Cobrimento: 1,5cm

74

. 20 )

Figura 8.8: Caracteristicas da se¢do criticado pilar P2

Para o dimensionamento dessa se¢do de pilar de CAD, deve-se seguir 0s

mesmos procedi mentos apresentados no item 8.3.1.

a calculo do indice de esheltez “I " do pilar:

| 320
|, =412-2 V1 =122\ | =55
" h, " 20

|y=JE'—e Vi, =222 =2
h, 50
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b- situagdes de projeto e situagdes de calculo - esforgcosiniciais:

Para o pilar da figura 8.8, tem-se as seguintes situacOes de projeto e de

calculo:
Situacdo Situacdo
. @ ()
"1 1
i i v v
| Ny | Ny
- = | A
! ! Ny G| | ]
i i — 1% z
| | Q’Lz eaz eII
N J 7
Situacdo de projeto Situacdes de calculo

Figura 8.9: Situacdes de projeto e de célculo para o pilar P2

Com base na figura 8.9, a situacéo de cllculo mais critica € a situagdo em
gue a excentricidade acidental € aplicada paralelamente a menor dimenséo do pilar
(direcé@o “x"). Desta forma, o dimensionamento deve seguir 0 mesmo procedimento
apresentado no exemplo - 01, ou sgja, deve ser feito paraasituacéo de cllculo “1” ea

situacdo de calculo “I1” devera ser verificada.

c- calculo da excentricidade inicial:

M _ 6200

=X =— \ e .8cm
QX N QX 1633 1X @3
d- calculo da excentricidade acidental:
q, = L \ g, = o1

1004/3,2 178,89 300
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1 #8206
e=-—— _¢—=\e ,.89cm
=78t 2 5 =@

e- calculo do momento de primeira ordem:

M, =14N(e +e,) \ M, =10722kN.cm

f- calculo do momento minimo de primeira ordem:

M, . =L4N(1L5+0,03h)

1d,min

Mg mn =L14.1633.(15+0,03.20) \ M, .. =4801kN.cm

1d,min

Logo os esforcos iniciais a serem considerados no dimensionamento da

secdo do pilar séo:
N, =2286kN e M,y =10722kN.cm
g- calculo datensdo critica de flambagem do cobrimento:

s - Ep°t?
“ "~ 4802(1- n?)

, sendo que E_ =3320,/f, +6900 en, =018
E, =3320,/80 + 6900 \ E, =36595MPa ou E, =3659,5kN /cm?

o - 36595p°.15°
" 48.20%(1- 018?)

\ s, =4,38kN/cm’

Logo a carga maxima que pode ser aplicada no pilar é determinada

multiplicando a tensdo critica de flambagem pela érea da se¢éo.
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N, =4,38.(20.50) \ N, =4380kN > 2286kN okl

h- célculo daarmadura:

Seguindo 0 mesmo procedimento apresentado no item 8.3.1, deve-se
primeiramente determinar o momento adimensional de primeira ordem “nf¥, o esforco

adimensional de normal “n” earelacdo “d’/h”.

- M, m=_2072 0004
bh?f 8
o 50,202, 2
4
n= Nd n:ﬂ \ n =0,40
bhf 50.20. &
4

Para a determinacdo darelacdo “d’/h”, adotaremos “d’ ” (disténcia do centro
de gravidade da armadura até a extremidade da secéo) igual a 3 cm.

3 \ L 015
20 h

a_

h

De posse dos vaores de “n”, “nf e “d’/h”, monta-se o diagrama M-N-1/r a
ser utilizado, conforme apresentado no item 8.3.1.

Desta forma, deve-se determinar 0s pontos para a obtencdo da reta

representativa do momento de segunda ordem. Usando o valor de “d/r” igual a 0,002,
tem-se:
_04

320°
=—10,002
m 10 ( )17.20

\ m, =0,024
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Uma vez definido o valor de “my”, pode-se tragcar a reta passando pelos
pontos (O; 0) e (0,002; 0,024). A figura 8.10 ilustra o procedimento adotado e ataxa

de armadura obtida.

m
[ [
0.45— 80 MPa
w=1,0
|
\
1‘1):0 9
0,3 w‘:O,B
w=0,7
|
w=0,6
w=0,5
|
0,2 /// w:‘0,4
w=0,3
w=0,2 ] =04 B
o132 b — 4 - — /7/{/ w=0,16 )
[ — w=0,7 T | (o] 7 1
0,094 ] d |n
. ||
2
g ay | |
$—b
.——-—”"-’-j
| 20,15 =
=0 CA—504
0 1 2 3 4 5 10.d /r

Figura 8.10: Determinacdo dataxa de armadura para o pilar P2

O valor obtido para“w’, de acordo com afigura 8.10, € de 0,16 (ponto “A”).
Desta forma, para se determinar a a&ea de aco “As’ é sO usar a

expressao (2.45):

50

f A5
_ ATy 016=_ 15

\ A =2103cm?
ATy 20.50. %
14

w
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A taxade armadura“r " paraaareade ago encontrada é de:

rg:%.loo \ rg:2,1%
20.50

A adocdo do vaor de “w = 0,16” significa que a secdo alcancara um
momento total adimensional de “0,132” (momento de primeira ordem somado ao

momento de segunda ordem).
i- escolha da armadura longitudinal :

Conforme comentado no item 8.3.1, para a escolha da armadura
longitudinal, deve-se optar pelo maior nimero possivel de barras, tendo em vista o
aumento da érea de concreto efetivamente confinada. O diémetro das barras ndo deve
ser inferior a 12,5 mm e o espacamento maximo, entre barras, deve ser em torno de

15 cm. Desta forma, optou-se pela seguinte armadura:
A, =12f 16mm = 24cm’ > 21,03cm?

A distribuicdo dessa armadura devera ser feita a0 longo do maior lado do

pilar, sendo seis barras em cada face, conforme apresentado nafigura 8.11.

Yy

74
° °
° °
v ° .

50
° °
° °
L ° °
7
20

Figura8.11: Disposicao inicial das barras longitudinais do pilar P2
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j- verificagdo da situacéo “11” de célculo:

Para a situacdo “11” de calculo a verificacdo ndo sera possivel, tendo em
vista a falta de diagramas de interacéo entre esforco normal e momento fletor para o
diagrama pardbola-retangulo utilizado. Porém, para o caso desse exemplo, como a
excentricidade acidental € peguena, provavelmente a secdo seria verificada com a

armadura apresentada na figura 8.11.

k- determinacdo da armadura transversal:

De forma andloga a0 exemplo - 01, adotando-se primeiramente o
espacamento entre estribos de 10 cm e uma taxa de armadura de 1,0%, para uma
arranjo de armaduras previamente fixado (figura 8.12). Adotando-se f; = 8 mm o

comprimento minimo necessario &

¢ =100
10=100_220 \ I, =200cm
10.(20.50)

Para 0 espacamento entre estribos de 10 cm o comprimento minimo
necessario é superior ao comprimento existente, que € de 179,6, sendo necessario o
uso de um espacamento menor.

Adotando-se 0 espacamento entre estribos de 8 cm:

0,501,

10=100— "t
8.(20.50)

|, =160,0cm
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Para 0 espacamento de 8 cm, o comprimento minimo € inferior ao
comprimento existente. Assim, serd adotada a configuracdo da figura 8.12 com o
espacamento de 8 cm, 0 que gera umataxa de armadura transversal de 1,12%.

Uma vez determinado o arranjo de armaduras, deve-se calcular o indice

efetivo de confinamento “l.”.

12,20

76,20

7,16

28,70

b~ L0

Detalhe dos
Secdo 20x50 estribos

Figura8.12: Arranjo inicial de armaduras para o pilar P2
|- calculo do indice efetivo de confinamento:

De forma andloga a0 exemplo - 01, para a determinacdo do “lg”
considera-se que a armadura transversal atinja sua capacidade maxima, ou sgja, a
tensdo de escoamento. A partir dai, deve-se determinar a pressdo de confinamento,

usando a expressao (6.15), como segue:

fhcc %X + Amy 9

S g c, +C, E

f, =
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_ 4348.050+2.0500

¢ . \ f, =0,261kN /cm’
8 ¢£16,20+46,20 g

f

Como a pressao de confinamento ndo é distribuida uniformemente ao longo
de todo o espacamento entre os estribos, é necessario fazer uma correcéo na pressao

de confinamento, dada pela expressao:

fIe:kefl
£ 40
o 2 . . 1- -
& aw ? s 08 24
© g 6c.C, & 26, % AD
£ A

8’1- (8- 08)6
2 2 e _ s )
« =5 10.(7,16)% +2.(12,20) % (8-08)0 & 24620g _ 061
6.16,204620 £ 216,20 ggl_ 24 %
& 16,20.46,20 4

L ogo, a pressdo efetiva de confinamento vale:
f. =0,61.0,261 \ f. =0159kN /cm?

Para o arranjo de armaduras da figura 8.12 o indice efetivo de confinamento

vae

f
=__le | __0159 \ 1, =327%

lec - } ec
085f, 0858
14
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Se 0 projetista optar pelo valor de “lo.” préximo de 5%, o calculo deve ser
refeito para uma outra bitola de armadura transversal ou para outra configuracéo de
estribos. No caso deste exemplo seré adotada a armadura analisada (f ; 8 mm c.8).
m- calculo do comprimento de ancoragem dos estribos:
Segundo a Revisdo da NB-1 (1999), estribos com ganchos semi-circulares

ou em angulo interno de 45° devem apresentar ponta reta de comprimento igual a 5f,

porém nao inferior a5 cm.

Logo, para estribos de 8 mm, o comprimento de ancoragem deve ser de
5cm, pois5f; =4 cm.
m- detalhamento final da secéo:

O detalhamento final da se¢éo do pilar P2 é apresentado na figura 8.13.

12,20

16,20

C / ﬁ‘ ﬁ5 S

5

7,16
e

® ®

—

1 —

e —e
28,70

\ /\é 2x g8mm c /8
— 100cm
e i Y ‘—’A
v 128 16mm
Secdo 20x50 Armadura transversal

Figura 8.13: Arranjo final de armaduras para o pilar P2
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8.4 CONSIDERACOESFINAIS

Conforme apresentado no item 8.2, o diagrama parabola-retangulo proposto
por DINIZ apud VASCONCELOS (1998) necessita de correcdes no coeficiente “ks”,
para levar em consideracdo o fendmeno da perda do cobrimento. Caso sgja adotado
um valor de k3 1 0,85, todos os diagramas M-N-1/r apresentados neste trabalho
passam a ser invalidos, necessitando serem refeitos.

Na confeccéo do diagrama M-N-1/r, a adocdo do coeficiente k3 < 0,85
conduz a valores de momentos adimensionais internos menores, quando comparados
com os obtidos usando k3 = 0,85. Como consegiiéncia, em um dimensionamento para
o0 mesmo adimensiona de momento fletor externo, as taxas de armaduras
longitudinais obtidas com diagramas confeccionados com k; < 0,85 passam a ser
superiores as obtidas com k; = 0,85. Desta forma, se os exemplos 01 e 02 fossem
refeitos para o diagrama parabolaretangulo corrigido (ks < 0,85), provavelmente a

armadura longitudinal seria superior a encontrada.



CONCLUSOES

CAPITULO

S@o apresentadas neste capitulo, de uma forma geral, as principais
observacOes feitas ao longo do trabalho, no que se refere ao projeto de pilares de
concreto de alto desempenho (CAD).

Esses pilares apresentam algumas diferencas em relacdo aos pilares
confeccionados com concretos de baixa resisténcia, que devem ser levadas em

consideracdo no projeto desses elementos estruturais.

9.1 DEFORMACOES

A deformac&o Gltima “g¢,” do concreto, que constitui uma dessas diferengas,
sofre reducBes com o aumento da resisténcia do concreto a compressao, e pode ser
estimada de acordo com o que preconiza o0 CEB/FIP MC90 ou com base na proposta
de DINIZ apud VASCONCELOS (1998). A deformacdo correspondente a tenséo
maxima “€¢;”, embora sofra aumento com os acréscimos de resisténcia do concreto a
compressdo, pode ser tomada como constante e igual a 2% (a favor da seguranca).

Com a utilizacdo de deformacdes varidveis é necessaria a utilizacdo de
diagramas de dominios de deformacGes também variaveis, pois os limites dos
dominios passam a ser diferentes para cada deformacdo Ultima adotada.
Recomenda-se a utilizacdo do diagrama de dominios apresentado na figura 2.19, para

a determinagdo dos limites dos dominios de deformagoes.



187

9.2 DIAGRAMAS TENSAO-DEFORMACAO

Com relacdo aos diagramas tensdo-deformacdo a serem utilizados no
dimensionamento, recomenda-se 0 diagrama parabola-retangulo preconizado pelo
CEB/FIP MC90 ou o diagrama parabola-retangulo proposto por DINIZ apud
VASCONCELOS (1998), que apresenta valores bem préoximos ao do CEB/FIP MC90.
E relevante lembrar que os diagramas tensdo-deformaco do concreto sdo geralmente
assumidos como do tipo parabola-retangulo, sendo esta pratica mais uma questdo de
tradicdo do que de necessidade. Assim, outras formas de diagramas tenséo-
deformacdo, comprovados experimentalmente, podem ser adotadas.

Diagramas retangulares de distribuicdo de tensdes como 0s preconizados
pelo CSA A23.3-94 (cbédigo canadense), NSZ 3101:1995 (cddigo neozelandés), além
da proposta de IBRAHIM & MacGREGOR (1997), que adotam deformaces ultimas
constantes, conduzem a resultados satisfatorios e podem ser usados para o

dimensionamento de pecas de CAD no Estado Limite Ultimo (E.L.U.).

9.3 NAO-LINEARIDADES

A néo-linearidade fisica do CAD pode ser levada em consideracao
utilizando-se os diagramas momento-normal-curvatura (M-N-1/r), confeccionados de
acordo com o item 3.2 deste trabalho.

A verificagdo dos efeitos de segunda ordem (ndo-linearidade geométrica) em
qualquer caso de dimensionamento € uma pratica considerada prudente. Os critérios
de dispensa da verificacdo dos efeitos de segunda ordem, preconizados pelos codigos
vigentes, apresentam resultados bastante divergentes (figura 3.8), o que dificulta a
indicacdo de uma formulacdo adequada e reforca a idéia de verificagdo em qualquer
caso de dimensionamento.

Recomenda-se para a verificacdo dos efeitos de segunda ordem o “método
do pilar padrdo acoplado a diagramas M-N-1/r”, apresentado no item 3.6.5 deste
trabalho. Para pilares esbeltos, esta verificacdo deve ser rigorosa, pelo “método

geral”, lembrando que o risco de instabilidade é maior em pilares de CAD devido a
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fragilidade do material, ou seja, com os deslocamentos gerados pelos efeitos de
segunda ordem, o CAD, que apresenta a deformacdo uUltima menor que a dos
concretos de baixa resisténcia, pode vir a atingir a ruina mais rapidamente.

A limitagdo do indice de esbeltez “A” de pilares de CAD a valores de até 90
é também considerada uma préatica prudente. Entretanto, o leitor ndo deve interpretar

que para “A” superior a 90 a utilizacdo do CAD deva ser evitada.

9.4 EXCENTRICIDADES

As excentricidades em pilares de CAD devem ser cuidadosamente
analisadas, tendo em vista que a capacidade de carga desses pilares é fortemente
afetada pela soma das excentricidades. Com a soma das excentricidades, 0s
deslocamentos passam a ser maiores e a deformacdo Ultima do concreto pode vir a
ser atingida mais rapidamente. E oportuno lembrar que a excentricidade de segunda
ordem ndo precisa ser somada as demais excentricidades, caso a verificagdo dos
efeitos de segunda ordem seja realizada por métodos rigorosos ou pelo método do

pilar padrdo acoplado a diagramas M-N-1/r.

9.5 PERDA DO COBRIMENTO

Em pilares de CAD submetidos a compressao centrada ou com pequena
excentricidade, um outro problema que merece relevancia é a perda do cobrimento,
com suas causas descritas nos itens 5.2 e 5.4 deste trabalho. Para evitar a ocorréncia
desse fendmeno, deve-se determinar a capacidade de carga dos pilares utilizando o
coeficiente “ks”, variando com a resisténcia do concreto (descrito no capitulo 2), ou
analisando o cobrimento como uma chapa isolada e determinando sua tensao critica
de flambagem de acordo com a expressao (5.2).

O menor dos dois valores encontrados na analise referente a perda do
cobrimento passa a ser a capacidade de carga do pilar. Desta forma, o diagrama
parabola-retangulo do CEB/FIP MC90 e de DINIZ apud VASCONCELOS (1998)
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necessitam de corre¢fes no ponto de momento nulo (compressao centrada) por ndo

levarem em consideracao esse fendmeno (figura 2.18b).

9.6 CONFINAMENTO

Quanto a ductilidade dos pilares de CAD, pode-se afirmar que a utilizacéo
de adequados arranjos de armaduras longitudinais e transversais contribuem para o
aumento da pressdo de confinamento, aumentando também a capacidade de
deformacdo da peca.

Os pilares confeccionados em concretos de baixa resisténcia apresentam o
comportamento, quanto ao confinamento, mais bem definido que os concretos de
resisténcias elevadas. Tal afirmacédo pode ser justificada pela menor expanséo lateral
do CAD, o que se traduz em menor eficiéncia do confinamento.

A eficiéncia do confinamento pode ser estimada de acordo o indice “lg”
definido no item 6.5.2 deste trabalho. Os pilares pertencentes a CLASSE 2 (médio
confinamento) ou com “le.” préximo de 5% podem ser tomados como parametro de
indicacdo de bom nivel de ductilidade, para aplicacdo em regiGes ndo sujeitas a a¢des
sismicas. Tal afirmacdo ndo significa que os pilares pertencentes 8 CLASSE 1 (baixo
confinamento) ndo possam ser utilizados. E importante ressaltar que quanto maior for
0 esfor¢o de flexdo no pilar (carga mais afastada do ndcleo central de inércia), maior
sera a chance de se obter um comportamento mais ddctil com taxas mais baixas de
armaduras.

A eficiéncia do confinamento ndo depende somente da quantidade de
armadura de confinamento, pois tanto a armadura transversal quanto a armadura
longitudinal devem ser convenientemente detalhadas para que as tensdes de
confinamento se apresentem o mais proximo possivel da distribuicdo uniforme ao
longo do pilar.

A configuracdo mais simples de arranjo de armaduras (figura 6.7a), que
consiste em estribos retangulares simples com quatro barras longitudinais nos cantos,
deve ser evitada para o uso em pilares de CAD, pois este arranjo representa a

configuracdo menos eficiente com relagdo ao confinamento.
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9.7 TAXAS DE ARMADURA

O valor da taxa volumétrica de armadura transversal a ser empregada no
pilar ainda constitui uma grande davida, pois cada pesquisador indica valores
diferentes para essa taxa. Entretanto, a taxa a ser empregada pode ser avaliada de
acordo com o “lg.”. Taxas de armaduras transversais superiores a 1%, sugeridas por
KONIG & SIMSCH (1996), sdo mais indicadas para a obtencdo de valores para o
“lec” proximos de 5%. Recomenda-se a utilizacdo de estribos com didmetros nao
inferiores a 6,3 mm, com espacamentos em torno de 10 cm.

Na taxa de armadura longitudinal j& existe um consenso em relacdo ao valor
a ser empregado, que € em torno de 3%. A distribuicdo dessa armadura pode ser até
mais importante que a quantidade empregada, sendo desejavel o maior numero
possivel de barras longitudinais, tendo em vista 0 aumento da area efetivamente
confinada. O espagamento entre as barras longitudinais deve ser inferior a 15 cm.
Quanto ao diametro da barra a ser empregada, recomenda-se ndo utilizar valores
inferiores a 12,5 mm.

De modo geral, acredita-se que a utilizacdo dos procedimentos apresentados
ao longo deste trabalho conduzirdo a projetos adequados e confidveis de pilares de
CAD.

9.8 SUGESTOES PARA CONTINUIDADE DA PESQUISA

No estudo de pilares de CAD muitos aspectos relevantes ainda sdo obscuros
e necessitam ser melhor investigados. Dentre esses aspectos pode-se citar o nivel
minimo de ductilidade que um pilar deve apresentar para garantia de seguranca,
podendo ser expresso por meio do “le.” (indice de eficiéncia do confinamento).
Talvez pilares com “lg.” bem inferiores a 5% apresentem comportamento satisfatorio
com relacdo a ductilidade, quando comparados com concretos de baixa resisténcia.

Outro aspecto relevante refere-se a validade do diagrama parabola-retangulo
convencional. Conforme apresentado no item 2.4.5, a deformacéo ultima sugerida cai
de 0,0035 (fe = 50 MPa) para 0,0029 (f.x = 55 MPa), 0 que indica a necessidade de
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uma reavaliacdo dos valores adotados para as deformacfes de concretos com
fo« < 50 MPa. E relevante lembrar que o diagrama parabola-retangulo proposto
necessita de corre¢des no valor de “ks = 0,85”, com 0 aumento da resisténcia, para
levar em consideracdo o fenémeno da perda do cobrimento.

E necessaria também a criagdo de diagramas de interagdo entre momento
fletor e esforco normal (adimensionais) para Vvarios valores de resisténcia a
compressdo, inclusive para flexo-compressdo obliqua, facilitando assim o
dimensionamento de pegas de CAD.

Aspectos como novas configuracdes de estribos, coeficientes de fluéncia ou
adicdo de novos materiais para melhoria do comportamento de pilares de CAD, sdo

importantes e necessarios para um maior dominio sobre o assunto.
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