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RESUMO

SANTOS, E. S. Avaliacao estatistica do erro de modelos de resisténcia para elementos
lineares de concreto armado da ABNT NBR 6118:2007. 2012. 126 p. Dissertacao
(Mestrado) — Escola de Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos,

2012.

Um projeto de estruturas deve considerar incertezas intrinsecas as varidveis presentes na
estrutura e na concep¢do estrutural, como intensidade e distribuicio das agdes,
propriedades mecanicas dos materiais, parametros geométricos da estrutura e modelos de
célculo e de andlise estrutural. Desta forma, a seguranca estrutural s6 pode ser medida em
termos probabilisticos. O presente estudo aborda uma andlise estatistica da varidvel
aleatéria Erro de Modelo para a previsdo da capacidade resistente de elementos lineares
(vigas e pilares) segundo requisitos das normas de estruturas de concreto ABNT NBR
6118:2003 e ACI 318-2002. A varidvel Erro de Modelo € obtida pela razdo entre
observagdes dos valores “reais” e os valores obtidos segundo os requisitos normativos. Os
valores “reais” de resisténcia dos pilares de concreto armado foram obtidos a partir de uma
base de dados experimentais levantada de pesquisas sobre este elementos. O principal
objetivo deste trabalho é avaliar a influéncia de cada parametro considerado, como
resisténcia média a compressao do concreto, taxa de armadura, esbeltez dos pilares, altura
util e dominios de ruina das vigas, deformagdo dos elementos concreto e aco, sobre a
resisténcia ultima dos elementos. Os resultados obtidos demonstram que os modelos da

norma brasileira sdo conservadores e tendenciosos em relacdo os parametros estudados.

Palavras-Chave: estruturas de concreto, erro de modelo, seguranga das estruturas, pilares,
vigas






ABSTRACT

SANTOS, E. S. Statistical evaluation of resistance modelling error for para elementos
lineares de concreto armado da ABNT NBR 6118:2007. 2012. 126 p. Master’s thesis.

Escola de Engenharia de Sao Carlos, Universidade de Sdo Paulo, Sao Carlos, 2012.

In a design of structures, it should be considered the intrinsic uncertainties to the present
variables in the structure and in the structural concept, such as intensity and action
distribution, mechanic properties of the material, geometric parameters of the structure and
structural analysis and calculus models. Thus, the structural safety can only be measured in
probabilistic terms. The present study approaches a statistical analysis of Model Error
random variable for the prediction of resistant capacity of linear elements (columns and
beams) according to the ABNT NBR 6118:2003 e ACI 318-2002 concrete structures
building code requirements. The Model Error variable is obtained by the ratio between
observation of “real” values and the values obtained according to the building code
requirements. The “real” values of resistance in the concrete structure columns were
obtained from an experimental data base acquired from researches on the same elements.
The main objective of this work € to evaluate the influence of each considered parameter,
such the concrete average resistance to compression, reinforcement rate, columns
slenderness, serviceable height and ruin domains in beams, deformation of concrete and
steel elements, about the last resistance of the elements. The obtained results show that
Brazilian building code are conservative and tendentious in relation to the studied

parameters

Keywords: concrete structures, model error, structural safety, columns, beams
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NUMERAGAO DAS CAMADAS DA ARMADURA LONGITUDINAL, VARIA DE 1 A N OU IDADE DO CONCRETO
NA DATA DE ENSAIO
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mod,1

mod,2

mod,3

1d,min

= =2 =2 &2 >

=

COEFICIENTE DE MODIFICAGAO PARA OBTENCAO DA RESISTENCIA DO CONCRETO NA ESTRUTURA A

PARTIR DA RESISTENCIA DE CORPOS-DE-PROVA (FUSCO 1995)

COEFICIENTE QUE CONSIDERA O ACRESCIMO DE RESISTENCIA DO CONCRETO APOS 28 DIAS, UM DOS

COEFICIENTES DO K, (FUSCO 1995)

COEFICIENTE QUE CONSIDERA A ESTIMATIVA DA RESISTENCIA DO CONCRETO NA ESTRUTURA, QUANDO

AVALIADA A PARTIR DE CORPOS-DE-PROVA CILINDRICOS, UM DOS COEFICIENTES kmod po (FUSCO

1995)

COEFICIENTE QUE CONSIDERA A DIMINUIGAO DA RESISTENCIA DO CONCRETO PARA AGOES DE LONGA

DURACAO, CONHECIDO COMO “EFEITO RUSCH”, UM DOS COEFICIENTES DO K

INDICE DE ESBELTEZ

VALOR LIMITE DO INDICE DE ESBELTEZ (ABNT NBR 6118:2007)

MOMENTO FLETOR

MOMENTO MINIMO DE PRIMEIRA ORDEM

MOMENTO FLETOR RESISTENTE ULTIMO

QUANTIDADE DE CAMADAS DA ARMADURA

QUANTIDADE DE BARRAS DE ACO NA CAMADA |

ESFORGO NORMAL RESISTENTE ULTIMO

ESFORGO AXIAL RESISTENTE ULTIMO

ESFORCO NORMAL RESISTENTE ULTIMO EXCENTRICO

FORGA NORMAL RESISTENTE DO CONCRETO COMPRIMIDO

FORCA NORMAL RESISTENTE NA CAMADA | DA ARMADURA LONGITUDINAL
TAXA DE ARMADURA

TAXA DE ARMADURA LONGITUDINAL

TAXA DE ARMADURA TRANSVERSAL

TENSAO NO CONCRETO QUANDO SUBMETIDO A UMA DEFORMAGAO €
TENSAO NO ACO QUANDO SUBMETIDO A UMA DEFORMAGAO €
TENSAO NA CAMADA | DA ARMADURA LONGITUDINAL

PROFUNDIDADE DA LINHA NEUTRA

(FUSCO 1985)
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Capitulo 1: INTRODUGAO

1.1. CONSIDERACOES GERAIS

Dentre os materiais estruturais, o concreto €, sem ddvidas, o mais utilizado. A maioria das
atividades dentro da construgdo civil esta direta ou indiretamente relacionada com obras de
concreto armado, pois mesmo que a estrutura nido seja de concreto armado, alguns

elementos serdo.

Estudos frequentes sobre comportamento nao-linear fisico e geométrico, andlises
computacionais, otimizacdo de projeto e, consequentemente, constru¢do e aprimoramento
de softwares e modelos tedricos visam representem de maneira satisfatéria o

comportamento estrutural do concreto armado.

Assim sendo, a evolucdo da tecnologia na engenharia e o maior conhecimento sobre
comportamentos mecanicos do concreto € do aco tém conferido ao concreto um
desempenho estrutural cada vez maior, tornando comum o uso de concretos com resisténcia
e durabilidade superiores. Todo esse cendrio torna necessaria a adequacdo dos codigos de
elaboragdo de projetos as estruturas atuais, para que estas sejam, simultaneamente, seguras

e econdmicas.

Um projeto de estruturas deve considerar incertezas intrinsecas as varidveis presentes na
estrutura e na concep¢do estrutural, como intensidade e distribuicio das agdes,
propriedades mecanicas dos materiais, parametros geométricos da estrutura, € modelos de

calculo e de analise estrutural.

Desta forma, a seguranga estrutural s6 pode ser medida em termos probabilisticos.
Determinar a probabilidade de ocorréncia de uma situacdo de falha de um sistema
estrutural, como um todo ou de seus elementos isoladamente, € processo complexo e sua
utilizacdo cotidiana é invidvel. Portanto, as normas utilizam, como forma de avaliar os
estados limites de seguranca das estruturas, métodos semi-probabilisticos, nos quais os
coeficientes parciais de seguranc¢a “controlam”, de maneira simplificada, o risco de falha e

garantem uma margem de seguranga estrutural.
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Entretanto, os coeficientes parciais de seguranga das normas brasileiras t€m origem em
normas estrangeiras equivalentes, e ndo foi realizada uma andlise sistematica das incertezas
sobre materiais e agdes para a realidade brasileira. Para que seja possivel mensurar a
probabilidade de falha das estruturas nacionais e calibrar os coeficientes da norma
brasileira, é preciso, inicialmente, realizar uma melhor investigagao sobre as caracteristicas
estatisticas das varidveis que influenciam a capacidade e a solicitagcdo das estruturas e,

portanto, a ruina das mesmas.

A investigacdo sobre os parametros de resisténcia do presente trabalho foi orientada
segundo NOWAK E SZERSZEN (2003), no qual foi desenvolvido um modelo estatistico
de resisténcia, que considera que a resisténcia influenciada por trés fatores (varidveis
aleatorias): propriedades dos materiais, fabricagdo e andlise profissional. O parametro de
propriedades dos materiais foi derivado de uma base de dados de ensaios realizados pela
inddstria norte-americana de concreto. Os dados foram analisados e determinados a funcao
de distribuicdo probabilidade acumulada e outros parametros estatisticos. Este artigo,
juntamente com SZERSZEN (2003), documenta a calibracdo do cédigo americano ACI
318-1999.

1.2. OBJETIVOS

A pesquisa desenvolvida teve como intuito dar subsidios a uma futura calibragdo de
coeficientes de seguranca das normas brasileiras de projetos de estruturas de concreto. Para

tanto os objetivos foram:

¢ Quantificacdo do erro de modelos da norma brasileira de Projeto de Estruturas de
Concreto — ABNT NBR 6118:2007 — referentes ao cdlculo da resisténcia de
elementos lineares, vigas e pilares, sujeitos, respectivamente, a flexdo pura e a

compressao axial e excéntrica;

e Avaliar a influéncia de cada parametro considerado, como resisténcia média a
compressao do concreto, taxa de armadura, esbeltez dos pilares, altura util e
dominios de ruina das vigas, deformagdo dos elementos concreto e aco, sobre a

resisténcia ultima dos elementos;

e Analisar a adequagao de modelos da ABNT NBR 6118:2007, segundo a qual refere-
se apenas a concretos de resisténcia usual (até 50MPa), para elementos

confeccionados com concreto de resisténcia superior;
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E de fundamental importancia ressaltar que, em maio de 2007, em virtude da necessidade
de compatibilizagdo da ABNT NBR 6118:20033 com o texto enviado para ISO com o
intuito de reconhecer da norma brasileira como um cédigo de padrdo internacional (cuja
aprovacdo foi efetivada em abril 2008), foi aprovada uma emenda na qual foram
adicionadas referéncias para as normas NBR 15200:2004 (Projeto de estruturas de concreto
em situacdo de incéndio - Procedimento) e NBR 15421:2006 (Projeto de estruturas
resistentes a sismos - Procedimento), assim como pequenas correcdes nas tabelas 11.3 e
17.2. Ou seja, a NBR 6118:2007 ndo apresenta alteragdo no que se refere ao dimensionamento
de elemento lineares de concreto armado, e ndo abrange estruturas de concreto com resisténcia

superior a 50MPa.

1.3. JUSTIFICATIVA

Atualmente, o grande desafio da tecnologia de concreto parece ser aumentar a durabilidade
das estruturas, recuperar estruturas danificadas e entender o complexo mecanismo quimico
e mecanico dos cimentos e concretos. Para isto, uma nova geracdo de concretos estd sendo
desenvolvida, métodos tradicionais de execugdo e cdlculo de concreto estao sendo revistos,

teorias nao-lineares € da mecanica da fratura estao sendo desenvolvidas.

Portanto, é grande a importancia da adequacdo das normas vigentes ao desenvolvimento
atual da tecnologia e das teorias sobre concreto. Tém sido realizadas diversas pesquisas
com uso da ferramenta da confiabilidade estrutural com o intuito de calibrar normas atuais
e desenvolver cddigos que orientem projetos 6timos, nos quais a probabilidade de falha

pode ser escolhida de acordo com o custo total da estrutura.

Com isso para que a probabilidade de falha das estruturas ndo seja superior a aceitavel, os
modelos normativos de previsao de capacidade resistente das estruturas e de atuacdo das
acoes devem apresentar o menor erro possivel quando comparado com resisténcias e
solicitagOes reais. Para tanto, inicialmente deve-se quantificar o erro dos modelos, intuito

principal da presente pesquisa.

1.4. METODOLOGIA

A metodologia deste trabalho foi dividida nas seguintes etapas:

e pesquisa bibliogrifica para levantamento de uma base de dados com resultados
experimentais da resisténcia ultima de elementos lineares, vigas e pilares,

solicitados, respectivamente, a flexao pura e a compressdo centrada e excéntrica;
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e cidlculo das forcas resistentes tedricas para tais elementos segundo os requisitos

estabelecidos pelas normas ABNT NBR 6118:2007 e ACI 318-2002;

e célculo da varidvel aleatdria erro de modelo para cada modelo abordado e ajuste das

respectivas distribuicdes estatisticas.

1.5. ORGANIZACAO DA DISSERTACAO

No capitulo 2 sdo apresentados, de maneira concisa, as metodologias de dimensionamento
das estruturas, niveis de segurangas em projetos estruturais, breve histérico da

normalizacdo destes e uma visao geral sobre a base de dados que foi analisada na pesquisa.

No capitulo 3, define-se os modelos para dimensionamento e verificacdo dos elementos

estudados segundo ABNT NBR 6118:2007 e ACI 318-2002.

A seguir, s@o expostas no capitulo 4 a descri¢do das caracteristicas dos elementos que

compdem a base de dados e respectivos ensaios.

O capitulo 5 traz as tabelas com os erros de cada modelo estudado e uma apresentacao

inicial das curvas de distribuicao de probabilidade das varidveis erro de modelo.

No sexto capitulo € feita a andlise dos resultados obtidos de acordo com cada parametro

varidvel e que influencia a resisténcia ultima dos elementos.

O dltimo capitulo apresenta as conclusdes da pesquisa e sugestdes para futuros estudos

relacionados a presente pesquisa.
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Capitulo 2: REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1. METODOLOGIAS DE DIMENSIONAMENTO DE ESTRUTURAS

A primeira metodologia a ser utilizada para o dimensionamento de estruturas foi o Método
das Tensdes Admissiveis. Consiste em calcular, no regime eldstico-linear, o valor da tensao
para o carregamento maximo esperado e compard-lo a tensdo admissivel dos materiais
empregados. A tensdo admissivel € uma fracdo de alguma tensdo limite, definida pelo
limite do comportamento eldstico-linear ou pela instabilidade do elemento. A razio entre a
tensdo limitante e a admissivel é nomeada de fator de seguranca. O fator de seguranca, que
era baseado em bom senso e experiéncia, tendo o papel de ajustar a possibilidade de
ocorréncia de valores desfavordveis das acoes e das propriedades dos materiais e, ainda, as

incertezas do modelo tedrico.

A partir da necessidade de utilizacdo de coeficientes de resisténcia distintos para os
diferentes materiais componentes da estrutura e para a ponderacdo de cada tipo de acdo,
além da possibilidade quantificar incertezas através de estatistica e probabilidade, surgiu o
Meétodo dos Estados Limites. Os chamados coeficientes parciais sdo aplicados aos valores
caracteristicos das varidveis (resisténcias e solicitagdes) transformando-os em valores de
célculo. Os estados limites representam os cendrios de falha e sdo adotados como critério

de seguranca pelas normas de projeto de estruturas.

2.1.1. ANALISE DA SEGURANCA ESTRUTURAL

Em geral, os métodos de andlise da seguranca estrutural sdo divididos em niveis de

confiabilidade.

A andlise deterministica realizada conforme o Método das Tensdes Admissiveis nao
permite que seja uma quantificacdo da seguranca estrutural, representando o menor nivel de

nivel de andlise. O Método dos Estados Limites englobam os demais niveis de anélise.

Os chamados métodos semi-probabilistico, nos quais as acdes e resisténcias sao
caracterizadas por valores médios ou caracteristicos afetados pelos coeficientes parciais e
as grandezas sdo todas consideradas independentes ou perfeitamente dependentes entre si,

configuram o nivel basico de avaliagao de seguranca.
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Uma anélise probabilistica simplificada das varidveis, que sdo descritas por sua média e
desvio padrdo e considera-se a correlacdo entre estas, representa um nivel de quantificacao
da seguranca mais elaborado. Neste nivel, assume-se que todas as varidveis possuem
distribuicdo de probabilidade Normal. Para avaliar o estado da estrutura € utilizada uma
equagdo de estado limite, na qual o “zero” da funcdo indica a superficie limite, os valores

positivos configuram situagdes de seguranca, e valores negativos, dominio de falha.

A melhor andlise de segurancga estrutural € representada por uma anélise de probabilidade
completa. As incertezas sdo consideradas segundo fungdes de distribui¢do probabilistica
que aproximam as diversas varidveis aleatorias, estas sdo definidas por um valor esperado
(média), uma medida de dispersdo (desvio padrdo ou coeficiente de variagdo), € uma

distribuicao conjunta de probabilidade destas varidveis.

Como a probabilidade de falha assume valores extremamente baixos, define-se a
probabilidade de ruina através do indice de confiabilidade, que é a representacao
geométrica da menor distancia entre a superficie de falha e a origem (no espago normal

padrao).

Segue abaixo a evolug¢do histdrica do cdlculo estrutural.

2.2. CALCULO E NORMALIZACAO DE ESTRUTURAS CONCRETO

Baseado em VASCONCELOS (1985), KAEFER (1998), é apresentado um histérico de

desenvolvimento e normalizac¢do de estruturas de concreto armado.

No inicio do século XX os avancos em teoria e pritica da constru¢do de estruturas de
concreto armado eram muito restritos, pois havia poucas publicagdes que disponibilizassem
informacodes técnicas. Até entdo, os fatos significativos no desenvolvimento do concreto

armado foram:

e Execucdo de vigotas e pequenas lajes com emprego de concreto armado por Coignet

Francois (industrial francés) em 1852;

e Joseph Monier (jardineiro franc€s) registrou entre 1867 e 1878 patentes para
construgdo, primeiramente de vasos, tubos e depdsitos e, depois, de elementos de

construcao.

e Em 1886, o engenheiro alemao Gustav Adolf Wayss comprou as patentes de

Monier, desenvolvendo pesquisas experimentais (publicadas entre 1902 e 1908 pela
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empresa Wayss e Freytag) para o uso do concreto armado como material de

construcao.

* Frangois Hennebique (construtor francés e construtor autodidata) construiu em 1880
a primeira laje armada com barras de aco de secdo circular, em 1892, integrou
elementos de pilares e vigas e executou o primeiro pdrtico monolitico e patenteou a

primeira viga com estribos.

e Na Ecole des Ponts et Chausées, Franca, em 1897, teve inicio o primeiro curso

formal do dimensionamento de estruturas de concreto armado, por Charles Rabut.

Entre 1890 e 1900 comegou a haver uma rdpida proliferacao de revistas tratando de temas
relacionados com cimento e concreto. E na virada do século, a publicagcdo de livros sobre a
engenharia de concreto tornou-se mais frequente, a0 mesmo tempo em que 0s paises
comecam a regulamentar o uso do concreto armado. Muitos livros tornaram-se classicos,
traduzidos para diversas linguas, como o livro de concreto armado de Emil Morsch,
engenheiro alemao, publicado em 1902. Resultado de diversos ensaios experimentais, suas

teorias deram origem as primeiras normas para o calculo e constru¢do em concreto armado.

Em 1904, a Associacdo Germanica de Arquitetos e Engenheiros e a Associagdo Alema do
Concreto iniciaram o projeto preliminar de normalizacdo para dimensionamento, execu¢ao
e ensaio de estruturas de concreto armado que se tornaram base para a regulamentacdo que
logo depois foi promulgada pelo governo da Pruassia. Os regulamentos determinaram exame
de projetos pelas autoridades da construgdo, sendo que seus relatorios seriam utilizados

dois anos depois para uma revisao destes regulamentos.

Em 1906, a Fran¢a promulgou sua normalizacdo, bastante liberal, expressando o desejo de
encorajar as experiéncias € o avanco da tecnologia. No entanto, tensdes maximas
admissiveis para aco, ferro e diferentes tipos de concreto foram estabelecidas em valores

conservadores para a época, gerando varias criticas.

A Inglaterra, em 1907, publicou o primeiro relatério do Joint Committee, uma junta criada
em 1906 com membros do Concrete Institute, que reunia o Reinforced Concrete
Commiittee, British Fire Prevention Committee € empresas atuantes na area. Nos quatro
anos seguintes foram publicadas revisdes deste primeiro cddigo de 1907, muito similar ao
codigo de concreto armado francés. Em 1915 quando o London County Council promulgou
a regulamentacdo para a drea metropolitana, este diferia muito pouco da versdao do Joint

Committee.
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Normas para a utilizagdo do concreto armado foram desenvolvidas nos Estados Unidos por
uma junta, que incluia representantes do American Society for Testing and Materials e
organizagdes dos engenheiros civis, engenheiros ferrovidrios e fabricantes de cimento.
Tendo achado que os resultados e interpretacdes dos testes realizados até o momento eram
inconclusivos, a junta americana decidiu instituir um programa de pesquisa, distribuindo
recursos a 11 Universidades. Em 1903, comecam sete anos de testes de laboratdrio,
seguidos de cinco anos de testes em edificios reais. Apesar de todo este trabalho, quando as

normas foram publicadas em 1917, sofreram duras criticas.

No Brasil, a partir de 1924 quase todos os célculos estruturais passaram a serem feitos aqui,
com destaque para o engenheiro estrutural Emilio Baumgart. O pais publicou seu primeiro
regulamento em 1931, na revista Cimento Armado. O coeficiente de seguranca era
introduzido de maneira deterministica e se aplicava a resisténcia de cada material, concreto
e ago. A resisténcia era interpretada como média de um certo nimero, nao especificado, de

corpos-de-prova.

No final dos anos 60 e inicio de 70, questionou a eficiéncia das normas de seguranga
baseadas no método das tensdes admissiveis. Iniciando assim estudos para o Método dos
Estados Limites. Mas os critérios de projeto normativos continuaram baseados no principio
das tensdes admissiveis até meados da década de 80 e o unico coeficiente seguranga foi
ajustado, ao longo dos anos, com base na experiéncia passada, num processo de tentativa e

€I10.

Foi criado, em 1971, o Joint Committee on Structural Safety (JCSS), comité formado por
varios profissionais de paises da Europa, com objetivo de coordenar e harmonizar as
atividades pré-normativas, desenvolvendo pesquisas na area de confiabilidade, seguranca
estrutural e andlise de risco (VROUWENVELDER, 1997). A idéia bésica € que os
principios de confiabilidade e seguranca devem ser os mesmos para todos os tipos de
materiais e elementos encontrados nas estruturas de engenharia civil e constru¢do. Este
comité teve larga influéncia no contetido de confiabilidade presentes em normas como o

CEB e o Eurocode.

Em 1978, Bruce Ellingwood liderou o desenvolvimento de um novo formato para as
normas americanas, baseado no método dos estados limites, no qual considerou-se que a
falha estrutural ocorreria quando ultrapassada uma condi¢@o limite, escrita em termos das
varidveis resisténcia R e solicitacdo S. Os coeficientes parciais de seguranca foram

introduzidos, sendo um coeficiente para cada uma das acdes e um coeficiente para a
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resisténcia do elemento estrutural. A solicitacdo foi entendida um somatério de efeitos
ponderados dos carregamentos. Desta forma, criou-se de uma margem de seguranca em
relacdo a cada uma das principais varidveis aleatérias do problema. O novo formato
adotado nas normas americanas passou a ser conhecido como LRFD, Load and Resistance

Factor Design.

Somente na década 90, as normas européias comegaram a evoluir para um formato baseado
em estados limites. Estas normas adotam um coeficiente parcial de seguranga para cada um
dos materiais constituintes do elemento estrutural, ao invés de um tunico coeficiente para a
solicitacdo e, independente da combinacdo, utilizam coeficientes parciais de seguranca
fixos correspondente a cada acdo. No entanto, nota-se uma clara inten¢do de fundamentar o
Eurocode em medidas probabilisticas de seguranca, a julgar pelo conteido do anexo C:
“Base para o projeto em coeficientes parciais e andlise de confiabilidade” (EUROCODE,

2001).

As normas brasileiras de “Acdes e Seguranca nas Estruturas” (ABNT NBR 8681:2003) e
de “Projeto e execucdo de estruturas de aco e de estruturas mistas ago-concreto de
edificios” (ABNT NBR 8800:2008) realizam combinacgdes de acdes semelhantes as normas

européias.

2.2.1. PESQUISAS SOBRE USO DA VARIAVEL ERRO DE MODELO NA
CALIBRACAO MODELOS DE PREVISAO DE CAPACIDADE

RESISTENTE DE ELEMENTOS ESTRUTURAIS

Como citado anteriormente, na década de 70 foram publicados dados estatisticos a respeito
das cargas varidveis de edificios e em seguida dados estatisticos a respeito das cargas de
neve nas estruturas (ELLINGWOOD, 1977). Ainda foi publicado um estudo de
combinagdes de cargas para estruturas de concreto armado com coeficientes de ponderacao
determinados com base em andlises de confiabilidade (ELLINGWOOD, 1980).
Informagdes a respeito da velocidade de ventos em aeroportos americanos foram
levantadas, possibilitando o desenvolvimento de parametros estatisticos a respeito das

cargas de vento.

Um artigo baseado nas pesquisas anteriores ¢ em dados levantados por um grupo de
pesquisadores indicava um conjunto de coeficientes ponderadores e combinacdes de cargas
para qualquer tipo de estrutura e forneciam critérios para a determinagdo de resisténcias

compativeis com os carregamentos gerados (ELLINGWOOQOD et. al., 1980). Apés a criacao
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deste trabalho, indmeras outras normas de projeto americanas basearam-se nele para

desenvolver seus métodos de andlise e coeficientes ponderadores.

Os artigos NOWAK e SZERSZEN (2003) e SZERSZEN e NOWAK (2003), como citado
anteriormente, documentam a calibragdo do cédigo americano para estruturas de concreto,
considerando a probabilidade de falha medida em termos de confiabilidade estrutural. O
processo de calibragc@o pode ser dividido em passo:
e estudo dos pardmetros estatisticos de resisténcia por meio de modelos de
resisténcias para os elementos estruturais estudados;
e escolha das combinacdes das acoes aplicando-se a regra de Turkstra;
e selecio de um indice de confiabilidade alvo para todos os casos de projeto,
dependendo do tipo de estrutura, de material e das consequéncias de falha;
e cilculo e selecdo fatores de redugcdo da resisténcia para os estados limites

considerados e combinagdes de carregamentos de projeto estabelecidos com os

coeficientes de acdo da ASCE 7-98.

No Brasil, o trabalho de NOGUEIRA (2006), sobre pilares curtos de concreto armado,
apresenta a importancia varidvel erro de modelo nas andlises de confiabilidade e de
calibracdo de normas. Os valores “experimentais” da resisténcia foram gerados a partir de
simulacdo de Monte Carlos. Além deste outros trabalhos tem sido feitos na UFMG nesta
area, dentre estes uma pesquisa desenvolvida por Adriana B. Ribeiro sobre aplicacdo de
confiabilidade estrutural na anélise de vigas de concreto sujeitas ao esforco cortante. A base
de dados desta pesquisa é constituida por valores experimentais de resisténcia de vigas com

e sem armadura transversal.

Uma andlise de confiabilidade para verificar a seguranca de pilares mistos preenchidos de
secdo circular, dimensionados por quatros normas diferentes, apresentou informagdes
importantes (OLIVEIRA et. al, 2008). O trabalho chegou a resultados que mostram a real
influéncia da utilizacdo da varidvel erro de modelo no indice de confiabilidade,

comprovando a necessidade de seu uso no processo de calibracdo de normas.

Um estudo sobre o modelo de calibra¢do de coeficientes com base em confiabilidade para
as normas brasileiras de estruturas metalicas foi exposto em SOUZA JUNIOR (2009), no
entanto por falta de dados nacionais para descrever a varidvel erro de modelo foram
adotados valores retirados de pesquisas internacionais. Ainda foram apresentados no

mesmo trabalho dados estatisticos de vento baseados na realidade brasileira € uma
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comparacdo entre os coeficientes parciais adotados na NBR 8800:2008 com os mesmos

coeficientes obtidos através do processo de calibracdo proposto.

Dando continuidade aos estudos de calibracao de modelos de previsao de resisténcia, foram
desenvolvidas no SET, Departamento de Estruturas da EESC/USP, trés pesquisas em que
se fez amplos estudos sobre: ligacOes parafusadas e perfis metélicos formados a frio, em
BOLADIM (2011); pecas fletidas de madeira, em ADOLFS (2011); e pilares curtos
solicitados a compressao centrada, em SANTIAGO (2011).

2.3. PESQUISA BIBLIOGRAFICA

Foi realizada uma vasta pesquisa bibliogrifica em teses e dissertagdes nacionais a procura

de dados sobre ensaios de vigas e pilares sob solicitacdes normais.

No entanto, devido a escassez de dados sobre na andlise de vigas, a avaliacdo foi realizada
através da comparacdo com os parametros da varidvel erro de modelo fornecidos por
NOWAK E SZERSZEN (2003). No Quadro 2.1 sdo apresentadas as caracteristicas das
vigas analisadas. Com o objetivo de estudar os parametros que influenciam a capacidade
resistente ultima das vigas, variou-se os seguintes parametros: altura da se¢do transversal,
taxa de armadura longitudinal e resisténcia a compressao do concreto. Para cada uma destas
combinacdes de caracteristicas analisou-se vigas com concretos nas classes C20, C25, C30,

C35, C40, C45, C50, C60, C70, C80, C90 E C100, totalizando assim 144 vigas analisadas.

h (cm) pst(%) Asc
30 0,55 0,80 | 1,04 | 2 ¢ 6.3mm
40 1,27 | 1,51 | 1,74 | 2 ¢ 8.0mm
50 2,00 | 2,26 | 2,51 | 2 ¢ 10.0mm
60 2,76 | 3,03 | 3,16 | 3 ¢ 10.0mm

QUADRO 2.1 - CARACTERISTICAS DAS VIGAS ANALISADAS

No Quadro 2.2 sdo apresentadas as caracteristicas gerais, solicitacdo e resisténcia do
concreto, das pesquisas das quais foram retirados os dados experimentais que compde a
base de dados para estudos dos pilares. A descricdo das pesquisas da base de dados

encontra-se no Capitulo 4.
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Intervalo de f.

PESQUISA

Solicitacao

(MPa)

AGOSTINI (1992) compressao centrada 119,84]
PAIVA (1994) compressao centrada 119,75]
LIMA (1997) | O ressio momal | 17993]

VALLADARES (1997) | flexo-compressao normal 129,82]
VANDERLEI (1999) flexo-compressao normal 182,90]
QUEIROGA (1999) compressao centrada 153,67]
RAMOS (2001) compressao centrada 123,29]
LIMA JUNIOR 2003) | om0t el | 139.67]
OLIVEIRA (2004) compressao centrada 142,47]
ADORNO (2004) flexo-compressao normal 140,56]
ARAUJO (2004) flexo-compressao normal 142,46]
DANTAS (2006) flexo-compressao normal 133,38]
SANTOS (2009) flexo-compressao normal 137,46]

QUADRO 2.2 — CARACTERISTICAS GERAIS DAS PESQUISA DA BASE DE DADOS DE PILARES
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Capitulo 3: MODELOS DE PREVISAO DA CAPACIDADE

RESISTENTE ULTIMA

3.1. INTRODUCAO

A presente pesquisa limita-se ao estudo dos elementos de concreto armado mais usuais —
vigas e pilares. Estes sdo elementos lineares, cujo comprimento € pelo menos trés vezes
maior que a maior dimensdo da secdo transversal, e que t€m, respectivamente, como
esforcos solicitantes preponderantes, flexdo e compressdo. Analisaram-se vigas solicitadas

a flexao pura e pilares solicitados a compressao centrada e excéntrica.

O objetivo deste capitulo é apresentar a previsao da capacidade resistente de vigas e pilares,
usando modelos que seguem as recomendagdes da ABNT NBR 6118:2007 e do ACI 318-
2002.

Os esforcos de ruina — for¢as de compressao e momentos fletores dltimos — encontrados em
cada elemento da base de dados foram comparados com os respectivos esforcos resistentes
tedricos. A resisténcia tedrica foi calculada segundo os principios de equilibrio estatico da
secdo transversal, a compatibilidade de deformacgdes e os requisitos estabelecidos pela

ABNT NBR 6118:2007 e pelo ACI 318-2002.

A condi¢do de equilibrio estitico da secao transversal € atendida pela igualdade entre as
forcas normais (tracdo e compressdo) nela atuantes e pelo equilibrio entre os momentos

resistente e solicitante.

A compatibilidade entre as deformagdes é satisfeita através de duas consideracdes. A
primeira refere-se a perfeita aderéncia entre 0 aco e o concreto, e a segunda diz respeito a
Hipétese de Bernoulli, segundo a qual as se¢Oes transversais permanecem planas durante a
deformacao. Dessa forma, a deformacdo em qualquer posicao da secdo transversal, seja aco
ou concreto, é proporcional a distancia ao eixo neutro (onde a deformacdo € nula) e

depende do modo de ruina.

As consideragdes e simplificagdes sugeridas pela ABNT NBR 6118:2007 e pelo ACI 318-

2002 sao apresentadas a seguir.
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3.2. REQUISITOS DAABNT NBR 6118:2007

A norma ABNT NBR 6118:2007 fixa requisitos bésicos exigiveis para projeto de estruturas
de concreto simples, armado e protendido, e aplica-se a concretos convencionais com
massa especifica seca entre 2000 e 2800 kg/m’ e classe de resisténcia C10 a C50. No
entanto, foram também analisados elementos que ndo se enquadram nestes quesitos,
buscando, de tal forma, verificar a possivel adequacdo dos modelos ja existentes a

concretos de resisténcia superior.

O dimensionamento de elementos de concreto armado segue a teoria de estado limite
ultimo, pela qual a falha de um membro determina a ruina para o elemento. O estado limite
ultimo para solicitagdes normais pode ocorrer por ruptura (esmagamento) do concreto,

quando € =€

CC,max ccu ?

ou por deformacgdo pléstica excessiva da armadura longitudinal, em

que €., =€, =10%.

§,max

Em sintese, sob a acdo de forcas normais, aliadas ou nao a flexao, o que determina a falha

do elemento de concreto armado € a deformacao excessiva de um dos componentes.

3.2.1. DEFORMACOES LIMITE E DOMINIOS DE DEFORMACAOQO

Sao apresentados na Figura 3.1 os dominios que caracterizam a distribuicdo de
deformacdes na se¢do transversal em situacdes de ruina sob solicitagdes normais.

alongamento encurtamento

—t 0,35%
S >~F—-—————— —_, = — = — — ——— — = 5
d B
3/7h
a
2 b
5
4
A

N a

% & N

FIGURA 3.1 - DOMINIOS DE DEFORMAGCAO PARA SOLICITAGCOES NORMAIS (ABNT NBR 6118:2007)

Os dominios distinguem-se pelo modo de ruina, consequentemente, pelo nivel de

deformacao na armadura e no concreto e pelo tipo de solicitacdo do elemento estrutural.

A ruina por deformacao pléstica excessiva da armadura ocorre nos seguintes dominios:
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a)

b)

c)

Reta a: tracdo uniforme na secdo transversal, ocorre em elementos solicitados a

tracdo axial;

Dominio 1: tracdo ndo uniforme na sec¢do transversal, tipica de elementos sob

esforco normal de tragdo com pequena excentricidade;

Dominio 2: a linha neutra corta a secdo, ou seja, ha também compressdo na secio
transversal. Inclui casos de flexdo pura ou flexao composta com for¢cas normais com

grande excentricidade, € <0,35%.

CC,max

Nos dominios abaixo, a ruina advém do esmagamento do concreto comprimido:

d)

e)

g)

h)

Dominio 3: inclui os mesmos casos do dominio 2, mas €., =€, =0,35%¢ a

CC,max

armadura mais tracionada encontra-se em escoamento — g <€ <g,=10%;

s,max

Dominio 4: também inclui casos de flexdo pura e flexdo composta (compressao)

com grande excentricidade, € =g, =0,35%, e a deformagdo na armadura mais

CC,max

tracionada € inferior a correspondente ao inicio do escoamento;

Dominio 4a: a linha neutra encontra-se na regido de cobrimento da armadura
tracionada, portanto a secdo util encontra-se totalmente comprimida, com

€oemax = Eeon = 0,35% ;

CC,max

Dominio 5: secdo transversal apresenta compressio nao uniforme, inclui casos de
flexo-compressao com pequena excentricidade, o encurtamento dltimo do concreto

¢ varidvel — 0,2% <€, .., =€, <0,35% — sendo que 3/7 h (ponto C) a partir da face

cc,max

mais comprimida a deformacao € 0,2%;

Reta b: compressdo uniforme na secdo transversal, apresentada em elementos

solicitados a compressdo axial, o encurtamento dltimo do concreto é €, =0,2% .

3.2.2. RELACAO TENSAO X DEFORMACAO

O diagrama tensao-deformacao idealizado para o concreto, mostrado na Figura 3.2 pode ser

empregado em andlises do estado limite ultimo, permitindo o cédlculo da tensdo atuante no

concreto de acordo com a deformacao do mesmo.
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A

fcd

085fw| /1

FIGURA 3.2 — DIAGRAMA TENSAO-DEFORMAGAO IDEALIZADO (ABNT NBR 6118:2007)

Para tensdes de compressdo menores que 0,5f,, admite-se uma relagdo linear entre tensdes

e deformacgdes, adotando-se para moédulo de elasticidade o valor secante dado pela

expressdo (3.1). Para tensdes de compressdo superiores 0,5f, e deformacdes inferiores a

0,2% pode-se relacionar tensao e deformacao através da expressao (3.2).

E_=0,85-E, .E, =5600-f2 (3.1)
e 2
= 0,85f | 1| 1— 2 ,

No entanto, a norma permite que seja utilizado um diagrama de tensdes retangular
simplificado, assim como o apresentado na Figura 3.4, no qual a tensdo na fibra mais
comprimida G, continua igual a 0,85f, e € aplicado um fator multiplicativo de 0,8 a
posicao da linha. As diferencas entre resultados obtidos usando os dois diagramas sao

pequenas e aceitaveis.

Segundo FUSCO (1995), o valor 0,85 corresponde a um coeficiente que representa a
relacdo entre a resisténcia a compressao do concreto nas condi¢des reais de carregamento
da estrutura e nas condi¢des de ensaio em laboratério. Este coeficiente tnico, K__., agrupa

mod

trés influéncias:

e acréscimo de resisténcia do concreto obtido depois dos 28 dias até se atingir alguns

anos de idade, da ordem de 20% — k__,. =1,20;

mod,1

e efeito deletério de acdes de longa duracdo sobre a resisténcia do concreto,
reduzindo-a em 75% da resisténcia potencial que poderia ser atingida com longos

periodos de maturagdo, “efeito Riisch” — k_,, =0,75;
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e diferenca entre a resisténcia do concreto da estrutura e a dos corpos de prova de
controle, proveniente da influéncia das placas da prensa sobre os corpos de prova,

utiliza-se um coeficiente de redugdo k ,, =0,95.

Portanto:

Ko =k

mo

kmod,2 -k

mod,1 mod,3

f

cestrutura — kmod ’ 1:c,28

Para a pesquisa em questdo, algumas particularidades tiveram de ser consideradas na

determinacéo do k. Ou seja, como os elementos estruturais (vigas e pilares) e os corpos-

de-prova foram ensaiados no mesmo dia e sob acdes de curta duragcdo, os respectivos
coeficientes receberam o valor igual a 1,00. Além disso, a data dos ensaios foi aos i dias e,

portanto, teve-se f; ao invés de f,,,. Deste modo, a relacdo passou a ser:

f

c,elemento = k f

ci?

onde K, =K 45 =0,95.

mod

Dessa forma, foi admito que a ruptura do concreto ocorrera sob uma tensdo de 0,95 f;,

resisténcia média a compressao obtida pelos corpos-de-prova no dia do ensaio.

3.2.3. CALCULO DE DEFORMACOES NA SECAO TRANSVERSAL

De posse das recomendagdes feitas pela ABNT NBR 6118:2007 e considerando uma secao
genérica (Figura 3.3) de um elemento linear de concreto armado, é possivel fazer algumas

conclusdes sobre deformacgdes e tensdes no concreto € no ago.

] n - quantidade de camadas da armadura

AR Asn i - numeracdo das camadas, variade 1 an
pa)

g a & n. - quantidade de barras de ago na camada i
i
h O ) b - espessura da secdo transversal
S h - altura da se¢dio transversal
7: .AZ. ° 122'1 d - distancia da face mais comprimida da secédo
*; b— ao centro de gravidade da armadura da camada i
FIGURA 3.3 - SECAO TRANSVERSAL GENERICA A, - drea de ago na camada i

Sdo apresentados, na Figura 3.4, os diagramas de deformagdo e de tensdo (pardbola-
retangulo e retangular) sugeridos pela ABNT NBR 6118:2007 para casos de flexao pura ou

composta com pequena excentricidade.
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¢ O~ I(mod fc Oc= I(mod fc
=0,8x
4 A GA X I
o % /|

FIGURA 3.4 — DIAGRAMAS DE TENSAO E DEFORMACAO, SEGUNDO ABNT NBR 6118:2007

As férmulas para o cédlculo das deformacdes nas armaduras e o intervalo de variacdo da
posicdo da linha neutra, conforme o dominio de deformacdo em que se encontra a se¢ao,

sdo apresentadas no Erro! Fonte de referéncia nao encontrada.:

reta a X =—o0 g, =—1%
dominio 1 —00<X<0
35 e —0,010. 79
dominio 2 O<x<——-d, s d, —x
d (nio 3 ﬂ.d1<st03'5f,d1
ominio 185 oonss+ g (:-9)
0.0035 : e, =0,0035-
d {nio 4 ,—fd1 <x<h X
ominio 0’0035_'_%
(x—d)
dominio 5 h< X< 4o g,; =0,002 ?
-3
reta b X = +o0 g, =0,2%

QUADRO 3.1 - DOMINIOS DE DEFORMACAO E INTERVALOS DA LINHA NEUTRA - ABNT NBR 6118:2007

3.3. REQUISITOSDOACI318-2002

O ACI 318-2002 estabelece requisitos minimos para projeto e construcdo de elementos
estruturais de concreto de qualquer estrutura erguida sob os requisitos do cddigo geral de
constru¢do americano. Para o concreto estrutural, a resisténcia especificada a compressao
ndo deve ser inferior a 2500psi (17MPa) e ndo hd restricdo a resisténcia a compressao
maxima, nem a massa especifica ou ao tipo de agregado. A norma abrange todo o espectro

de aplicacOes estruturais de concreto.
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3.3.1. DEFORMAGOES LIMITES E DOMINIOS DE DEFORMACAO

Segundo ACI 318-2002, a resisténcia nominal a flexdo de um membro € atingida quando o
encurtamento na fibra mais comprimida do concreto alcanga o limite de deformagdo de
0,3% ou quando o alongamento da camada de armadura mais tracionada € maior ou igual
0,5%. As deformacOes na armadura e no concreto sdo determinadas a partir de uma

distribuicao linear conforme o diagrama de deformacdes apresentado na Figura 3.5.

€ccmax Oy f,

piok
S

SS,H

4 83,1=81

FIGURA 3.5 - DIAGRAMA DE DEFORMAGOES E BLOCO DE TENSOES RETANGULAR, SEGUNDO ACI 318-2002

No estado limite para flexdo, norma utiliza conceitos de tension-controlled, quando o

alongamento na armadura mais tracionada, €, for igual ou maior a 0,5%, e compression-
controlled, quando €, for igual ou menor que deformagdo do aco no inicio do escoamento e

a face (mais) comprimida do concreto tiver deformacao igual ao valor limite. Para aco
Classe 60 e para todos os acos de protensdo, a deformac@o no inicio do escoamento pode
ser assumida como igual a 0,2%. Algumas secdes, como aquelas em que a carga axial €
pequena e momentos fletores sdo grandes ou sujeitas a esfor¢cos normais de grande

excentricidade, terdo €, entre os limites acima. Essas sec¢des estdo em uma regido entre
tension-controlled e compression-controlled, nomeada pela norma por trasition.
Em secOes configuradas pelos dominios fension-controlled e trasition, é esperado um aviso

de falha com deformagdo excessiva e fissuras, enquanto em secdes compression-controlled,

¢é esperada uma ruina fragil, com pouco aviso da falha iminente.

A partir das deformacdes limites estabelecidas pela norma americana, foi possivel construir
um diagrama das configuracdes de deformacdo da secdo transversal de elementos

flexionados no estado limite dltimo. (Figura 3.6)
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alongamento encurtamento

x— — — — — o~ — — — — 7 - ~
d
a .
tension
d controlled h
compression |p
controlled
trasition
A
Clos% & __

N

FIGURA 3.6 - DOMINIOS DE DEFORMACAO NA FLEXAO, SEGUNDO REQUISITOS DO ACI 318-2002

Os fatores de reducdo da resisténcia especificados pela norma sdo: 0,65 na regidao de
compression-controlled, aumentando linearmente com a deformagdo até atingir 0,90 na

regido de tension-controlled, portanto em regides transitions esse fator dado por:

o= 0,65+2—2O(8t —0,002) (3.3)

3.3.2. RELACAO TENSAO X DEFORMACAO

O ACI 318-2002 especifica a determinacdo da resisténcia a compressao do concreto usando
corpos-de-prova cilindricos de dimensdes 15cm x 30cm. De acordo com os dados do
ensaio, pode-se assumir diagramas retangulares, trapezoidais, parabdlicos ou outros que

fornecem a distribui¢c@o de tensdo de compressao em fungdo da deformagao do concreto.

O diagrama retangular de tensdes assumido pelo ACI € definido por dois parametros, o, e
B,, como mostra a Figura 3.5. O pardmetro o, ¢ assumido como uma constante igual a
0,85. O parAmetro 3, é igual a 0,85 para concretos com resisténcia até 28MPa (4000psi), e

deve ser reduzido linearmente a uma razao de 0,05 para cada 7MPa (1000psi) de resisténcia
excedente a 28MPa, mas ndo deve ser menor que 0,65. Assim, quando a resisténcia do

concreto estiver entre 28MPa e 62MPa, a férmula para o célculo de B, é:

f 28

B, =0,85—0,05- , com f em MPa. (3.4)

Os coeficientes o, e B, tém como equivalentes na norma brasileira, respectivamente, K_,

e 0,8 (fator de reducdo da profundidade da linha neutra no diagrama de tensao retangular

simplificado).
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3.3.3.  CALCULO DE DEFORMACOES NA SECAO TRANSVERSAL

Usando como referéncia a secdo genérica apresentada na Figura 3.3, as recomendacgdes
feitas pela ACI 318-2002 e os dominios criados a partir do cddigo, sdo apresentadas no
Quadro 3.2 as férmulas para o cédlculo das deformagdes nas armaduras e o intervalo de

posic¢do da linha neutra para cada dominio.

x—d.
tension-controlled 0<x< 3. d, e, =0,005- (x=d)
8 ’ d, —x
) i E'd1<XSLO?.'d1
ransition 0,003+ (x—d)
s €, =0,0083- '
0,003 X
jon-controlled —f'd1 SX<ee
compression-con 0,003+ %
axial compression X = 4oo €, =0,3%

QUADRO 3.2 - DOMINIOS DE DEFORMACAO E INTERVALOS DA LINHA NEUTRA - ACI 318-2002

E importante ressaltar que a ruina é determinada apenas pelo encurtamento excessivo do

concreto, portanto todos os dominios possuem a mesma expressao para a deformagao

3.4. VERIFICACAO DA CAPACIDADE RESISTENTE DE VIGAS

SUJEITAS A FLEXAO PURA

O estado limite ultimo de vigas depende do tipo de solicitagio — normal ou transversal.
Quando somente o momento fletor atua na se¢do, com forgas cortantes e normais nulas,
diz-se que as vigas estdo sujeitas a flexdo pura. Neste trabalho foram analisadas apenas

vigas sob flexao pura.

3.4.1. MoDELODAABNT NBR6118:2007

O dimensionamento segundo a ABNT NBR 6118:2007 € feito considerando o estado limite
ultimo, portanto estddio III de carregamento. Neste nivel de solicitagcdo, a se¢do transversal
das vigas encontra-se plastificada, desprezando a resisténcia a tragdo do concreto, e as
deformagdes ndo sdo proporcionais as tensdes de compressio. E utilizado o diagrama de

tensoes retangular simplificado.
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8cc,max Gc=km0d fc 0,95 fc
gn <7. . 8S,n
02% | y=0.8
4 A <7A X i
Lo L.N.M“C s J
|
4 < 2 I
|
N [ } A [ ] } <
| e, 0 @ <
<rA }# 4 % N : RSJ Es,1
Secéo Vista Diagramade  Diagramas de Tenses no Concreto
Transversal Lateral Deformagdes (parabola-retangulo e retangular)

FIGURA 3.7 - COMPORTAMENTO DO CONCRETO NA FLEXAO PURA

As equacdes que configuram o equilibrio estatico da secdo, em caso de flexao pura, sdo:

R+ Ry =0 (3.5)
i=1

Mu+RCC'%+i(Rs,i'di):0 (36)
i=1

utilizando a nomenclatura especificada na Figura 3.3 e sendo: M, o momento de ruina da
peca, R, a forca normal resistente do concreto comprimido e R_; a for¢a normal resistente

da armadura da camada 1.

As forgas resistentes do concreto e da armadura sao:

Rcc = Acc ’ Gc = y ’ b ’ fc,viga (36)
Rs,i = As,i ) Gs,i (37)

onde o, ¢ atensdo no concreto comprimido e G, € a tensdo na armadura da camada i.

Substituindo as expressdes de reacdes (3.6) e (3.7) na equagao de equilibrio das forcas (3.5)

e de momentos (3.6) e sabendo que y=0,8-x e f ;. =k ., -f , tem-se:
0,8:b-kps-f, - X+ (A -0,,)=0 (3.8)
i=1
M, +0,32-b -k, -f - x*+ D (A, 0,,-d)=0 (3.9)

i=1
A equagdo (3.8) fornece a profundidade da linha neutra e a equagdo (3.9) fornece o
momento de ruina. Entretanto, a incognita X, que define a posicdo da linha neutra, nao
pode ser obtida diretamente. E necessdrio saber qual a configuracio (dominio de

deformacdo) na ruina da se¢do transversal.
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Inicialmente, supde-se que a ruina ocorre no dominio 2. Como mencionado anteriormente,

esse dominio é caracterizado pelo alongamento excessivo na camada da armadura mais

tracionada, €, =10% e encurtamento na face mais comprimida da secdo inferior a €.
Portanto, € provédvel que todas as armaduras tracionadas estejam em escoamento e,
consequentemente, sejam submetidas a uma tensdo o, =—f , exceto quando a posigdo de
uma armadura d, for menor que d,;,, varidvel que mede a maior distincia da face

comprimida ao ponto em que uma armadura ali localizada ainda estaria em escoamento.
Essas consideragdes sio apresentadas no algoritmo a seguir.

ALGORITMO A - Calculo de M, em vigas submetidas a flexdo pura, segundo ABNT
NBR 6118:2007:

A.1  Verificacao de escoamento nas camadas da armadura no dominio 2

Por semelhancas dos tridngulos ABC ¢ ADE, na Figura 3.8, calcula-se d

2)im *

O célculo de d ¢ feito de maneira conservadora, supondo que a linha neutra

2,lim
esteja no limite entre os dominios 2 e 3, e assim, reduzindo a possibilidade dos

niveis de armadura estarem em escoamento.

f
y
o _ 0:0035+¢, _ 0’0035+A » (3.10)

d
- d2|im - 1
d, 0,0135 ' 0,0135

Nas camadas em que d >d o, =—f,. Caso contrdrio, calcula-se a tensdo na

2)im > S,

armadura através da lei de Hooke o, =E_-¢

i =E¢ &, usando a deformagdo conforme a

equacgdo do Quadro 3.1 para o dominio 2.
A.2  Calculo da posicao da linha neutra no dominio 2

Substituindo a férmula de o,; na equagdo (3.8), sendo j o nimero de camadas de

aco em escoamento e organizando a equacdo em termos de X, a equacdo de

equilibrio de forgas apresenta-se da seguinte forma:

(0.8-b-k )X+

mod " 'c

i n
_(O’S'b'd1 'kmod 'fc +fy ‘éASYi +0’01'E3 ’ ZASJJ.X—F (311)

i=j+1

+d,-f, -iAsyi +0,01-E, - i(As,i -d)=0
i=1

=1
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A.3  Calculo do momento resistente altimo no dominio 2

Se o valor encontrado para X estiver no intervalo referente ao dominio 2, como
apresentado no Quadro 3.1, o préximo passo € calcular o momento resistente ultimo
através da equagdo (3.12). Caso contrario, admite-se que a configuracdo de

deformacao na ruina estd no dominio 3.

c

—0’01.ES 'Zn:[As,i '(X_di)'di:l

d-x 55

M, =—0,32-b K -f, - X2 +1, -Zj“(AS,i d)+
. (3.12)

No dominio 3 a ruina ocorre por esmagamento do concreto com deformacao na face

comprimida de €, . =0,35% . A armadura mais tracionada estd em escoamento,

CC,max
mas com deformacdo inferior a €. O procedimento para o cdlculo da posi¢ao da
linha neutra X e do momento resistente ultimo € semelhante ao realizado

anteriormente:

A.4  Verificacao de escoamento nos niveis de armadura no dominio 3

d

Por semelhangas dos tridngulos ABC e ADE, na Figura 3.9, pode-se calcular d;,,:
3jim _

f
y
0003+, _0’0035+A . (3.13)
X 0,0035 3/im 0,0035

Como d;,, € funcdo de X, inicialmente, supde-se que a profundidade da linha
neutra seja igual ao valor encontrado no passo A.2 e calcula-se d,;,. Nas camadas

de armadura em que d, >d,, , 6 ; =—f . Para as demais camadas, utiliza-se a lei de

3,lim >
Hooke para o célculo das tensdes, usando a formula de deformacdo do Quadro 3.1

para o dominio 3.
A.5 Calculo da posicao da linha neutra no dominio 3

Sendo | o numero de camadas em escoamento e¢ conhecendo a tensdo nas

armaduras, a equacdo para o célculo da linha neutra:

i n
(0’8'b'kmod 'fc)'xz _(fy .ZASJ _0’0035E5 ’ zAs,ij'X"_
= i1

(3.14)

~0,0035-E,- > (A,,-d) =0

i=j+
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Somente para verificagdo, pode-se ainda recalcular d,, . e confirmar se o nimero de

camadas em escoamento é, realmente, |.

A.6 Calculo do momento resistente altimo no dominio 3

Se o valor encontrado para X no item anterior estiver no intervalo apresentado no
Quadro 3.1 para o dominio 3, calcula-se o momento ultimo resistente pela férmula
(3.15). Caso contrdrio, a configuracdo de deformacdo na ruina corresponde ao

dominio 4.

M, =-0,32-b-k,-f.- x2+fy-ZJ:(As’i-di)+
i=1
i (3.15)
~ 0,0035-E, ST, -(x-d)-d]

i=j+1

O procedimento para o cdlculo da posi¢cdo da posi¢cdo da linha neutra X e do

momento resistente ultimo é semelhante ao realizado anteriormente:
A.7  Calculo da posicao da linha neutra no dominio 4

No dominio 4, a ruina também ocorre por esmagamento do concreto com

deformag@o € =0,35% e todas as armaduras estdo sob tensdes inferiores a f, .

(0’8.b.kmod'fc)'x+i(As,i.Es'£s,i):0 (316)

Substituindo a expressdo para a deformacdo das armaduras no dominio 4 na

equacao (3.16) e organizando em fun¢do de X, tem-se:

(0.8-b-k )% +(0,0035-Es 'ZASJ-X+

i=1

) (3.17)
—0,0035-E; 'Z(As,i 'di) =0
=
O 1ltimo passo é o cdlculo da capacidade da viga.
A.8 Calculo do momento resistente iltimo no dominio 4
M, =-0,32-b-k - -x*— 0,0035-E, i[ASI x—d,)-d | (3.18)
FIM DO ALGORITMO A
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FIGURA 3.9 — CONFIGURAGAO LATERAL NO DOMINIO 3 DE DEFORMAGAO

3.4.2. MoDELODOACI318-2002

z

O modelo de dimensionamento proposto pelo ACI 318-2002 para elementos fletidos é

N

semelhante ao da norma brasileira. A resisténcia a tragdo do concreto também &
desprezada. Portanto, as equacdes de equilibrio estético e as expressdes das resultantes no

concreto e nas armaduras sdo as mesmas ja apresentadas, (3.5) a (3.7).

Substituindo as expressdes de reacdes na equacdo de equilibrio e sabendo que y=0,-x e

f

oviga = O - f, tem-se:

B, b0, 1, x+ (A, -0,,) =0 (3.19)
i=1

MU+B%'b'kmod'fc'xz+i(As,i'Gs,i'di):0
i=1

De posse das caracteristicas fisicas e geométricas do elemento, a equagdo (3.19) indica a

(3.20)

profundidade da linha neutra e a equacao (3.20), o momento de ruina. O procedimento € o
mesmo utilizado no modelo brasileiro: para encontrar a posi¢do da linha neutra X, é

necessdario presumir, inicialmente, em que dominio de deformagao ocorre a ruina.
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Existe uma correspondéncia entre os dominios de deformagdo criados a partir dos
requisitos estabelecidos pelo ACI 318-2002 e com aqueles propostos pela norma brasileira.
Respeitando as deformagdes limites apresentadas em cada cddigo, o dominio fension-
controlled equivale ao dominio 2, o dominio transition ao dominio 3 e o compression-

controlled ao domino 4.

Inicialmente, supde-se que a ruina ocorre no dominio tension-controlled, caracterizado pelo

alongamento excessivo na armadura mais tracionada, € =0,5%, e encurtamento na face

§,max

mais comprimida da secdo inferior a €. O calculo € feito conforme o algoritmo B:

ALGORITMO B - Cailculo de M, em vigas submetidas a flexdo pura, segundo ACI
318-2002:

B.1  Verificacao de escoamento nos niveis de armadura no dominio fension-

controlled

Para o cdlculo da tensdo nas armaduras, calcula-se d,,,, por semelhangas dos

triangulos ABC e ADE da Figura 3.10, e verifica-se quantas camadas estdo em

escoamento, com tensio O, =—f. O cdlculo de d ¢ feito de maneira

y tc lim
conservadora, supondo que a linha neutra esteja no limite entre os dominios tension-
controlled e transition, para que ndo haja previsdo de escoamento em armaduras

que ndo o estao.

f
0,003 /
o _ 0,003 +¢, _ i E, 4 (3.21)

- dtc lim — 1
d, 0,008 : 0,008

Nas armaduras em que d >d

tc lim » S|

o, =—fy. Caso contrario, calcula-se a tensido na

armadura através da lei de Hooke o, =E, €, usando a deformacdo conforme a

equac¢do do Quadro 3.2 para o dominio tension-controlled.
B.2  Calculo da posicao da linha neutra no dominio tension-controlled
Substituindo o valor de G; na equacdo (3.19), sendo | o niimero de camadas de aco

em escoamento e organizando a equagdo em termos de X, a equacdo de equilibrio

de forcas apresenta-se na equacgdo (3.22):
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(Bi-b-ouy-f)-x*+

i n
_([31 bd1 - .fc +fy .ZAS’i +0’005'Es : ZAs,ij'X-i_ (322)

i=j+1
+d,-f,- ZASI+0005E Z(A -d)=0
i=j+1

B.3 Calculo do momento resistente altimo no dominio tension-controlled

Se o valor encontrado para X estiver no intervalo referente ao dominio tension-
controlled, como apresentado no Quadro 3.2, o préximo passo € calcular o
momento resistente ultimo através da equagao (3.23). Caso contrdrio, é suposto que

a posicao da linha neutra encontra-se no dominio transition.

—B%-b-%-fc-x2+fy-Zj1:(Asyi-di)+

0005E Z”:[ASI x—d) :I

i=j+1

(3.23)

No dominio transition, a ruina ocorre por esmagamento do concreto com

deformacdo na face comprimida de € =0,3%, a armadura mais tracionada est4

cc,max

em escoamento, mas com deformagao inferior a €.

B.4  Verificacao de escoamento nas camadas de armadura no dominio

transition

Por semelhancas dos tridngulos ABC e ADE, na Figura 3.11, pode-se calcular d

f
0,003+ /
dyn _ 0003+€, I/l 8 (3.24)
x 0003 ' 0,003

t,lim *

Como d,, € funcdo de X, antes de calculd-lo deve-se supor que a que profundidade

tlim
da linha neutra seja igual ao valor encontrado no passo B.2. Nas camadas de

armadura cuja posi¢ao d =>d = —f,. Para as demais camadas, utiliza-se lei de

tlim > s,i
Hooke e as féormulas de deformacdo do Quadro 3.2 para o cédlculo das tensdes no

dominio transition.
B.5 Calculo da posi¢cao da linha neutra para secoes no dominio transition

Sendo j o nimero de camadas de aco em escoamento, a equagdo para o calculo da

posicdo da linha neutra é:
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(By-b-o-f )%+

{f ZAS| —0,003-E, - ZASIJ (3.25)

i=j+1

~0,003-E,- 3 (A, -d)=0

i=j+1

Somente para verificagdo, pode-se ainda recalcular d,, e confirmar se o nimero de

t,lim

camadas em escoamento é, realmente, |.

B.6 Calculo do momento resistente altimo no dominio transition

Se o valor encontrado para X no item anterior estiver no intervalo apresentado no

Quadro 3.2 para o dominio transition, calcula-se 0 momento ultimo resistente:

—B%-b-m-fc-x2+fy-Z(Asyi-di)+

COMBE, S (mg)-4]=0

i=j+1

(3.26)

Caso contrario, a configuracdo de deformacdo na ruina equivale ao dominio

compression-controlled.
B.7  Calculo da posi¢cao da linha neutra no dominio compression-controlled

No dominio compression-controlled, a ruina também ocorre por esmagamento do

concreto com deformagdo € =0,3% e todas as armaduras tém deformacdes

cc,max

inferiores a g, .

(61'b'a1'fc)'x+ n (As,i'Es'Ss,i):O (327)

i=1

Substituindo a expressio para a deformacdo das armaduras no dominio

compression-controlled na equacgao (3.27) e organizando em fun¢ao de X, tem-se:
(B,-b-a,-f ) x* +(0,003~ES -ZASJJX—O,OOB-ES 'Z(As,i -di) =0 (3.28)
i=1 i=1

B.8 Calculo do momento resistente ultimo no dominio compression-

controlled

2 n
__B%.b.%.fc. :_0003-E Z[As, x—d,)-q] (3.29)

FIM DO ALGORITMO B
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FIGURA 3.11 - CONFIGURACAO LATERAL NO DOMINIO TRANSITION

3.5. VERIFICACAO DA CAPACIDADE RESISTENTE DE PILARES

SOLICITADOS A COMPRESSAO CENTRADA

Pilares sdo elementos lineares submetidos, essencialmente, a esfor¢cos de compressdo. A
compressao pode ser:

e centrada, quando a for¢a atua no centro de gravidade da se¢do transversal;

¢ pormal, quando a for¢a atua em um dos eixos de inércia da se¢do transversal;

e obliqua, quando a forca atua fora dos dois eixos de inércia da secao.

Os pilares podem atingir o estado limite dltimo por solicitagdes normais ou por
instabilidade devido a flambagem. No entanto, foram abordados neste trabalho apenas
casos de compressdo centrada e normal (flexo-compressao) e estado limite dltimo devido a

solicitacOes normais.
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Teoricamente, em pilares com solicitacdo centrada, a capacidade resistente ultima pode ser
medida somando as resisténcias do concreto e da armadura longitudinal, e levando em
consideracdo ou ndo o ganho de resisténcia devido ao confinamento do nucleo de concreto

pelas armaduras longitudinal e transversal. Como € observado na Figura 3.12, o equilibrio
de forcas é N, =R + ZRsi .
i=1

encurtamento
\ &€ |

);Q.y
L 3
[ J
>N
[
N

o
N
AN

A

24 4
“— | o o @ m < mzm@
N ‘ Rs,1
-1
Secado Vista Vista Lateral
Transversal Lateral Deformada

FIGURA 3.12 - COMPORTAMENTO DE PILARES SOB COMPRESSAO CENTRADA

7z 7z

O que determina a ruina do elemento € o encurtamento excessivo do concreto, que €
equivalente a deformacdo méaxima em todas as camadas da armadura. Portanto, a tensao é

igualmente distribuida entre as barras de aco e a deformacdo no concreto € constante.

No entanto, as for¢as axiais (tracdo ou compressao) constituem, na verdade, idealizacdes de
célculo. Mesmo com cargas aplicadas no eixo dos pilares, na pritica sempre existem
excentricidades nas solicitagdes, decorrentes de imprecisdes construtivas, excentricidade

das forcgas nos extremos e de momentos por causa das ligacdes.

Nas conclusdes de LIMA (1997), o aparecimento de excentricidades acidentais ocorre em
funcdo de caracteristicas dos ensaios tais como:
e Aplicagdo de forca excéntrica uniformemente distribuida em uma placa, com
resultante excéntrica em relag@o ao eixo do pilar, ao invés de uma a¢do concentrada;
e Variagdo da geometria do pilar préximo das extremidades;
¢ Consideracdo de articulacdo na base do pilar, o que ndo ocorre totalmente, pois a

dimensao do pilar na direcdo do momento restringe esta rotacao.

Contudo, sdo apresentados a seguir os modelos propostos pelos codigos brasileiro e
americano, seguindo os requisitos estabelecidos e desconsiderando essas excentricidades

acidentais.
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3.5.1. MoDELO DAABNT NBR 6118:2007

Embora a norma recomende a consideracdo de um momento minimo para quantificar o
efeito de imperfeicdes locais e, consequentemente, de excentricidades acidentais, esta
também estabelece a deformacdo udltima do concreto em casos de compressao centrada,

€., =0,2%. A partir das consideragdes feitas, o esforco normal resistente poderia ser

calculado pelas seguintes expressoes:
N,=R, +D R, (3.30)

Sabendo que as tensdes no concreto e no ago sdo, respectivamente, ¢, =k, -f. =0,95-f e

mod " 'c

o, =E -, =0,002-E_, as resultantes de compressdo no concreto e na armadura s3o:

Rcc :AC'GC 20’95(b'h_ZAs,ij'fc (3.31)
i=1
Rs = ZRs,i = O’OOZES ’ ZAs,i (332)
i=1 i=1
Logo:
Nu=0,95(b-h—ZAs’ij-fc +0,002E, - Y A, (3.33)
i=1 i=1

Ressalta-se que a maioria dos autores considera que a tensdo atuante no ago € igual a f .

Sendo A,, a drea da secdo transversal e A, a drea total da armadura longitudinal, neste

caso, a forca dltima seria:

N,=0,95(A,—A,)-f +A, 1, (3.34)
Na presente pesquisa, foi utilizada a recomenda¢do da norma, considerando uma
excentricidade minima de primeira ordem (3.35) quando o indice de esbeltez do elemento
fora menor que o valor limite. Para esbeltezes maiores que o valor limite, também foram
contabilizados os efeitos de segunda ordem. Desta forma, a solicitacio € tida como

excéntrica e o cdlculo da capacidade do pilar € feito conforme apresentado no item 3.7.

€,,1,=0,015+0,03-h (3.35)

onde h ¢ altura da secdo transversal, em metros, na dire¢ao considerada.

3.5.2. MoDELODAANSIACI-318/2003

O cbdigo americano utiliza a expressdao (3.36) para o cdlculo da forca maxima a ser

aplicada axialmente em membros sujeitos somente a compressao.
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N,=0,80(A, —A,)-f, +A, -1, (3.36)
onde A, ¢ a drea da secdo transversal e A, a drea total da armadura longitudinal e o fator

0,80 ¢ utilizado quando armadura transversal é composta por estribos, e abrange a relacao
entre as resisténcias do concreto no elemento e no corpo-de-prova, e os efeitos da
excentricidade acidental.

3.6. VERIFICACAO DA CAPACIDADE RESISTENTE DE PILARES

SOLICITADOS A COMPRESSAO EXCENTRICA NORMAL

Devido as caracteristicas dos ensaios analisados, optou-se pela configuracao de forcas

atuantes conforme apresentado na Figura 3.13 para pilares solicitados a compressao

excéntrica.
Diagrama de Diagramas de Tens6es no Concreto
Deformagdes (parabola-retangulo e retangular)
S — Oc=Kmod fe R 0,95f,
o 00 vz <5
|
d < \
3 A N
L e B
e
h 9 ‘e e | > m < Rs3 y=0,8
< NC |
| X
I
24 B |
~— | o, 0 @ m <
N Rs,1 R
L L
Secéo Vista
Transversal Lateral

FIGURA 3.13 - COMPORTAMENTO DE PILARES SOB COMPRESSAO EXCENTRICA

Dessa forma, foi possivel avaliar os ensaios em que havia duas forcas aplicadas, uma

centrada N, e outra excéntrica N, e ainda, analisar casos de compressdo centrada com

e

ocorréncia de excentricidade acidental.

3.6.1. MoDELO DAABNT NBR 6118:2007

Como j4 dito, a norma brasileira recomenda a consideracdo da existéncia de um momento
minimo devido a imperfei¢cdes locais nos pilares. Consequentemente, mesmo cargas
aplicadas no eixo dos elementos sdo sujeitas a uma excentricidade minima, que deve ser
prevista na verificacdo de seguranca. Portanto, as equacdes de equilibrio de forcas e de
momento apresentam-se, respectivamente, da seguinte forma:

N.*N, =R+ > R, (3.37)

i=1
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n
N.-(05-h—e,)+N,-(0,5-h—e,) =R 0,5y + > (Ry;-d) (3.38)

i=1
sendo: e,, excentricidade de carga N, , se ndo houver efeitos de segunda ordem, é

equivalente a e, (expressdo (3.35)), e e,, excentricidade total somando efeitos de

primeira e segunda ordem, quando houver, da carga N, .

Substituindo as reagdes (3.6) e (3.7) em (3.37) e (3.38) e sabendo que y=0,8x e
f

¢.elemento =k _,-f ., tem-se:

mod ‘¢

Nc+Ne :0’8'b'kmod 'fc 'X+zAs,i 'Gs,i (339)
i=1

N,-(0.5-h—e,)+N,-(0,5-h—e,)=0,32-b kg -, - X2+ Y (A, -0y, -,) (3.40)

i=1

Diferente do procedimento de calculo realizado para as vigas, existem trés incognitas — N,
N, e x — e somente duas equacgdes de equilibrio, o que torna necessdrio uma terceira

relacdo. No entanto, na tnica pesquisa analisada — VANDERLEI (1999) — em que a

metodologia de ensaio consistia na aplicacido de duas forgas, foi estabelecida uma razdo p

entre a carga excéntrica e a centrada de 5%. A relacdo (3.41) foi usada para reduzir o

numero de incégnitas do processo de célculo.

N, =p-N, (3.41)

Incluindo esta relagdo nas equacdes de equilibrio, tem-se:

1 n
N,=—|0,8-b-k,,-f -x+ > A, -G, 42
: 1+p( ; Z , J (3.42)
N,-[(0.5-h—e;)+p-(0,5-h—e,)]=0,32-b-k oy, - X* + D (A -0, -d)) (3.43)
i=1

E substituindo a expressdo (3.42) na (3.43), tem-se uma dnica incognita X:

[(O,S-h—ec)+p-(0,5-h—ee)]-(0,8-b-kmod-fc-x+zn:Asyi-csyiJ
n - (3.44)
—(1+p)-{0,32-b-kmod-fc'x2+Z(ASJ-GS,i-di)}:O

i=1
Entretanto, os ensaios de pilares sdo realizados, em geral, com apenas uma carga de
compressao, seja esta aplicada com ou sem excentricidade. Para avaliar estes ensaios e,
ainda, considerando a existéncia de excentricidade mesmo em casos de compressiao

centrada, a equagao (3.44) pode ser reescrita da seguinte forma:
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n n
(0,5-h—e)(0,8~b-kmod X+ A 'Gs,ij_0’32'b'kmod £ X+ (Ag;04;-d) =0  (3.45)

i=1 i=1

Antes de ser feito o célculo da posi¢do do eixo neutro X e, posteriormente, dos esforgos

resistentes dltimos N,, N, ou N,, é necessdrio conhecer as excentricidades de atuagdo

(final) cada uma dessas forcas. O deslocamento final de uma carga em relacdo ao eixo do

pilar ¢ medido somando os efeitos de primeira e segunda ordem.

A excentricidade de primeira ordem, €,, deve-se a excentricidade de aplica¢do da carga

ei
e1,min

onde e, € a distancia do ponto de aplicagdo da carga ao eixo do pilar e €, , excentricidade

e/ou a imperfei¢des locais. Desta forma:

v

€

acidental ou surgidas devido imperfei¢cdes locais.

Quando os deslocamentos alteram de maneira significativa os esforcos internos de primeira
ordem, cuja andlise fora realizada através das condi¢des de equilibrio na configuracao

geométrica inicial, a norma recomenda que seja feita uma avaliagdo de segunda ordem.

Efeitos de segunda ordem

Segundo a ABNT NBR 6118:2007, os esfor¢os locais de 2* ordem em elementos isolados

podem ser desprezados quando o indice de esbeltez A for menor que o valor limite A,.

Calculados pelas expressoes:

¢ . h
A= %,ondelz— 3.46
| \/ﬁ ( )
25+12,5.e/
A=— /N onde 3 A, <90 (3.47)
o, o,
Sendo: ¢,, comprimento de flambagem do pilar; i, o raio de giracdo para secdes

retangulares; h, a dimensdo da sec@o na dire¢do considerada; e e,, a excentricidade de 1?

ordem. O valor de o, deve ser obtido conforme estabelecido a seguir:

¢ Pilares biapoiados sem forgas transversais:

o, = 0,6+0,4%, onde 1,0=>a, >0,4
MA
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M, é o momento fletor de 1* ordem no extremo do pilar com maior valor absoluto, e My € o
momento fletor de 1* ordem no outro extremo do pilar e toma-se para My o sinal positivo,

se tracionar a mesma face que M, , e negativo em caso contrdrio.

¢ Pilares biapoiados com forgas transversais significativas ao longo da altura
o, =10
e Pilares em balanco
M
o, =0,8+ O,ZM—C ,onde 1,0, >0,85
A

M, é o momento fletor de 1* ordem no engaste, ¢ M. é o momento fletor de 1* ordem no

meio do pilar em balango.

¢ Pilares biapoiados ou em balangco com momentos fletores menores que o minimo

o, =10

Caso A>A,, a norma brasileira propde quatro métodos para avaliacdo dos efeitos de

segunda ordem em pilares sujeitos a flexo-compressao normal. O Método Geral consiste na
andlise de segunda ordem nao-linear com adequadas discretizacdo do elemento e
consideracdo da relacio momento-curvatura em cada se¢do. Os métodos aproximados sao:
Meétodo do pilar-padrdao com curvatura aproximada, Método do pilar-padrdo com rigidez
aproximada, Método do pilar-padrao acoplado a diagramas M, N e 1/r. A presente pesquisa

utilizou os dois primeiros métodos aproximados para avaliacdo de segunda ordem.

e Método do pilar-padrao com curvatura aproximada

O método do pilar-padrao com curvatura aproximada é permitido para pilares de secdo
constante e de armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo e A < 90. A ndo-
linearidade geométrica € analisada de forma aproximada, supondo-se que a configuracao
deformada da barra seja senoidal. A ndo-linearidade fisica é avaliada através de uma
expressao aproximada da curvatura na secdo critica. A excentricidade de segunda ordem e,

¢ dada pela seguinte formula:

P

g =& ._ 3.48
210 r 549
% ¢ a curvatura na sec¢do critica, que pode ser avaliada pela expressao:
1 0,005 0,005
-= < (3.49)

r h-(v+0,5) h
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‘ . ~ ~ N . N, .
onde h € a dimensdo da secdo transversal na direcdo considerada, v :A—Sde a forca

¢ lod
normal adimensional. Para calcular v, o esforco N, utilizado foi a forca dltima encontrada

nos ensaios.

Assim, a excentricidade total no pilar € dada por:
P 1
€=0, 6+ — (3.50)
10 r
E, segundo a norma, o momento total maximo:

1
Mu,total = Nu(a‘b 'e1 +EF] (351)

e Meétodo do pilar-padrao com rigidez k aproximada

O método do pilar-padrao com rigidez x aproximada pode ser empregado apenas no cédlculo
de pilares com A < 90, secdo retangular constante, armadura simétrica e constante ao longo
de seu eixo. A ndo-linearidade geométrica deve ser considerada de forma aproximada,
supondo-se que a deformagdo da barra seja senoidal. A ndo-linearidade fisica deve ser

levada em conta através de uma expressao aproximada da rigidez.

O momento total méximo no pilar deve ser calculado pela expressio, majorando o

momento de 1? ordem:

IVlu total — ab—lvb
’ A
1— (3.52)
120-%7
k € valor da rigidez adimensional, dado aproximadamente pela expressao:
K=32v- 1+5-M (3.53)
h-N, ’

As varidveis M,, o, h, A e v tém as mesmas defini¢des dadas anteriormente.

Observa-se que o valor da rigidez adimensional x € necessdrio para o cdlculo de My otal, €
para o cdlculo de k utiliza-se o valor de M, 1. Assim, a solucdo deveria ser obtida de

forma iterativa. No entanto, substituindo a expressdo (3.20) na (3.19) e admitindo

My =N, -€=N, (o, -€,+e,), é possivel calcular a excentricidade de segunda ordem em

u,total

funcdo de informagdes conhecidas:
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N, -, -e
N, (o, - +e,)= iz :
1- (3.54)
N,(a, -e,+e '
120 39y 1+5~—“( SR
\% N,-h

Simplificando e isolando e, :

1- r 2'h2+100ce -h| 1+ i +250.; -ef —50,8, — 1—%—2 h
~ 3840 o 3840 v 3840 (3.55)

2 10

A excentricidade total sera:

1— A 2-h2+100ce -h 1+7”—2 +2502 -e% —50, e, — 1—7”—2 h
3840 o™ 3840 o b 3840 (3.56)

10

Conhecendo a excentricidade final da for¢a de ruina, para realizar o cdlculo da capacidade

e=0,e +

dos pilares, € necessdrio conhecer as tensdes, G, ., as quais as armaduras estdo solicitadas,

S,i?

para tanto, supde-se, inicialmente, que a se¢do em ruina esteja no dominio 5 de

z

deformacdo. Este dominio é tipico de elementos com solicitados por compressao

excéntrica, visto que a se¢do encontra-se sob compressao nao-uniforme.

ALGORITMO C - Calculo dos esforcos ultimos para pilares solicitados a compressao
excéntrica segundo ABNT NBR 6118:2007:

C.1  Calculo da posicao da linha neutra no dominio 5

Substituindo a tensdo nas armaduras pela férmula da lei de Hooke, o, =E €, as

deformacgdes conforme a equagcdo do Quadro 3.1 para o dominio 5 e organizando
em funcdo de X, as equacdes (3.44) e (3.45) — para elementos com duas e uma

carga normal, respectivamente — apresentam-se da seguinte forma:
1%+

+0,80 kg -, -{7[ (0.5h—e, ) +p(0.5h—e, ) [ +1.2(p+1)-h}-x* +

[-2.24(p+1)-b-k

mod * fc

mod 'c

+ = X+ (3.57)

n

001 (p+1)E 3 (A, 0)

i=1

—0,014E, {[(O,Sh—ec)+ p(0,5h—e,)]- Zn](As,i -di)—(p+1)Zn:(As,i 'df)} =0

i=1 i=1

n
[(0.5h—e,)+p(0,5h—e,) ]| —2.4b-h K- +0,o14ESZASJ}
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(—2,24b Koy £, ) - X° +0,8b-k o -f, -[ 7(0,5h—e) +1,.20 |- X* +

+[(0,5h—e)(—2,4b-h Kypog - f, +0,014E, -ZASJ—O,OMES (A -di)}
= = (3.58)

_0,014ES-{(05h e) Zn‘,( d)- Zn:(A d2)}

i=1 i=1

C.2  Calculo do esforco normal resistente Gltimo no dominio 5

Se o valor encontrado para X estiver no intervalo referente ao dominio 5, como
apresentado no Quadro 3.1, o préximo passo € calcular os esforcos resistentes
ultimo através das expressoes (3.41) e (3.42). Havendo apenas uma forca atuante

N .

N,=08-b-k_,-f -x +i(As,i-o&i) (3.59)
i=1

o | <f,.

Se x <h, supde-se que a configuracio de ruina esteja nos dominios 3 ou 4.
C.3 Calculo da posicao da linha neutra nos dominios 3 e 4

Os dominios 3 e 4 t€m a mesma expressao para o calculo das deformagdes, portanto

a equagao para o cdlculo da posi¢do da linha neutra também € igual para ambos.

Substuindo a férmula de €;; mostrada no Quadro 3.1 para os dominios 3 e 4 nas

equagoes (3.44) e (3.45), quando houver, respectivamente, duas ou uma forca de

compressao aplicada no pilar, tem-se:

[-0.32(p+1)-b kg - F, |- x* +{0.80 -k g -, -[ (0.5h—e, ) +p(0.5h—e, ) [} -X*

+0,0035ES{[(05h e.)+p(0,5h—e, ]ZASI (p+1)- Zn:(ASyi-di)}-x— (3.60)

i=1

i=1 i=1

0,0035E, {[(O,Sh—ec)+p(0,5h—ee)]~Zn:(As,i ~di)—(p+1)-zn:(As,i -df)}: 0

(~0,32b Ky -F, )X +[0,80-K g -f, - (0,50 —€) |32 +
n n
+o,0035Es{(0,5h—e)-2/\si—Z(Asi'O'i)]XJr
2 Asi= 2\As (3.61)

—0,0035E[05h e) Zn:(ASI d;)- Zn:(A d2)} 0

i=1 i=1

C.4 Calculo do esforco normal resistente Gltimo nos dominios 3 e 4
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O célculo dos esforcos dltimos em secdes com deformacdes correspondentes aos
dominios 3 e 4 € realizado usando as expressdes (3.41) e (3.42), quando houver
atuacao de duas forcas normais, e (3.59) quando houver apenas uma.
C.5 Calculo da posicao da linha neutra no dominio 2
Substituindo a expressdo de deformacao, apresentada no Quadro 3.1 correspondente
ao dominio 2 nas equagdes (3.44) e (3.45), tem-se:
[0,32(p+1)-b-Kpeg -, |- x° +
—0,80 ke -, -{[ (0.50—&,) +p(0,5h—e, ) |+ 0,4(p+1)-d;}-X* +
n
[(0.5h—e,)+p(0,5n—¢, )J{O,8b-d1 Kooy, +0,01ESZASJ}
" i=1 X4 (3.62)
n
—0,01(p+1)-ESZ:(AS’i -di)
i=1
n n
—0,0%, {[(0,5h—ec)+p(0,5h—ee)] D (Agd)-(p+1) X (A, .df)} =0
i=1 i=1
(0,320 Kppoq -, )-X* — 0,80k g -, -[ (0,5h—e) +0,4d, |- x* +
n n
+{(0,5h—e)(0,8b~d1 Koo - T +0,01E, -;As’ij—O,OES -;(As’i -di)]x+ (3.63)
n n
-0,01E, '|:(0’5h_e)'Z(As,i 'di)_Z(As,i d,z)} =0
i=1 i=1
onde a primeira faz o calculo de X, quando duas forcas normais atuam na sec¢io e a
segundo, quando apenas uma atua.
C.6  Calculo do esforco normal resistente Gltimo no dominio 2
Para calcular os esforcos ultimos em se¢des com deformagdes correspondentes ao
dominio 2 também utiliza-se as expressdes (3.41) e (3.42), quando houver atuacdo
de duas for¢as normais, e (3.59) quando houver apenas uma.
FIM DO ALGORITMO C

3.6.2. MoODELODAACI318-2002

O codigo americano recomenda a consideracdo da existéncia de um momento minimo
devido a imperfei¢cdes locais quando os pilares forem esbeltos. Consequentemente, mesmo
cargas aplicadas no eixo sdo sujeitas a uma excentricidade minima, que deve ser prevista na

verificacdo de seguranca. Nos casos em que o pilar é robusto e for solicitado a compressao

Eunice Silva Santos



Modelos de previsao da capacidade resistente ultima 141

simples, o procedimento de verificacdo da capacidade resistente corresponde ao
estabelecido no item 3.5.2.

Substituindo as reagdes (3.6) e (3.7) em (3.37) e (3.38) e sabendo que y=f,-x e
f

c,elemento

=q,-f

c?

as equagdes de equilibrio de forcas e de momento apresentam-se,

respectivamente, da seguinte forma:

Nc+Ne :B1 'b'(x1 'fc 'X+zAs,i 'Gs,i (364)
i=1

n
N, -(0,5-h—e,)+N,-(05-h—e,)=0,507 b-o -f, - x* + > (A 04 -d;) (3.65)
i1
onde a nomenclatura utilizada € a mesma usada no modelo da norma brasileira.
Para reduzir o ndmero de incdgnitas, inclui-se relacdo (3.41) em (3.65) e (3.66) e

resolvendo o sistema formado por estas equacdes tem-se uma expressao nao qual encontra-

se a posi¢cdo da linha neutra X:

[(0,5-h—ec)+p-(o,5-h—ee)]-([31 b-o, -, 'X+iAs’i -GSJ

n - (3.66)

—(1+p)-[0,5-[312 b-a, -x2+Z(AS,i-GSYi-di)}:O
i=1

Para avaliar estes ensaios com apenas uma carga de compressao, seja esta aplicada centrada
ou ndo, e, ainda, considerando a existéncia de excentricidade em casos de compressao

centrada em pilares esbeltos, a expressao anterior apresenta-se assim:

n n
(o,s-h—e)(m-b-oc1-fc'X+ZAs,i-cs,ij—0,5-B$-b-oc1-fc'x2+Z(As,i~cs,i'di)=0 (3.68)
i=1 i=1

E necessério conhecer as excentricidades finais dos esforgos resistentes tltimos N_, N, ou
N,, antes de calculd-los. Pelo ACI 318-2002, o deslocamento final, em relagdo ao eixo do

pilar esbelto, das cargas atuantes ¢ medido através da ampliacdo dos efeitos de primeira

ordem, que diz respeito somente a geometria inicial do carregamento.

Para que os efeitos de segunda ordem possam ser negligenciados, a esbeltez do pilar —

equagdo (3.53) — deve ser menor que valor limite estabelecido como:
Ay, £22

lim —

Em casos contrérios, a norma recomenda que seja feita uma avaliacdo de segunda ordem.
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Efeitos de segunda ordem

Caso A>A,, o cédigo recomenda trés métodos para avaliagdo dos efeitos de segunda

ordem em elementos comprimidos.

A primeira é uma andlise ndo-linear de segunda ordem, que deve considerar a ndo-
linearidade dos materiais, curvatura e flambagem do membro, duragdo das cargas,
fissuragdo, fadiga e interagdo com o apoio. Pode ser feita uma anélise eléstica dos efeitos
de segunda ordem, a qual considera as caracteristicas da secdo levando em conta a
influéncia das cargas axiais, a presenca de fissuras junto ao comprimento do pilar e efeitos

da duragao do carregamento.
Foi utilizado neste trabalho o procedimento de ampliagdo de momento.
*  Moment magnification procedure - Nonsway

Esse método recomenda que membros comprimidos sejam projetados para uma carga axial

P, e um momento amplificado M, pelos efeitos da curvatura do pilar.

u

M, =35, M, (3.69)
5. —— Co >y
T (3.70)
0,75-P,

sendo: 9, , coeficiente de ampliagdo do momento de primeira ordem M,; C_, equivalente

ns ?
ao o, da norma brasileira e também igual 1; P,, foi considerada igual a carga de ruina
obtida nos ensaios da base de dados, P,, carga critica de flambagem.
n°-El
P, =
l

e

(3.71)

onde, ¢, é o comprimento de flambagem do pilar e o produto de inércia El € medido por

0,4-E, |
El=——=2%
1—i_Bdns

E. € o médulo elasticidade secante do concreto; |

(3.72)

.» @ inércia da secdo integra e B, a razio
entre 0 maximo fator de carga suportado e o maximo fator de carga associado a mesma
combinacdo de cargas, e ndo deve ser maior que 1, neste trabalhado foi considerado igual 1.

Considerando que o momento de primeira ordem M, € igual o produto da carga axial pela

excentricidade de primeira ordem e o momento amplificado M, é o produto da mesma
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carga pela excentricidade de segunda ordem, a expressao (3.70) pode ser escrita em funcao

dessas excentricidades:

e,=0,"€, (3.73)
Portanto, a excentricidade total, segundo este método:

e=(1+8,) e, (3.74)

Para o célculo da posi¢do da linha neutra, é necessario conhecer as tensoes, O, as quais as

armaduras estdo solicitadas, para tanto, supde-se, inicialmente, que a se¢ao em ruina esteja
no dominio 5 de deformacdo. Este dominio € tipico de elementos com solicitados por

compressao excéntrica, visto que a secao encontra-se sob compressao nao-uniforme.

ALGORITMO D - Calculo dos esforcos tiltimos para pilares solicitados a compressao

excéntrica segundo ACI 318-2002:

D.1  Calculo da posiciao da linha neutra nos dominios compression-controlled
e transition
Substuindo a férmula de g;; mostrada no Quadro 3.2 para os dominios

compression-controlled e transition nas equagdes (3.65) e (3.66), quando houver,

respectivamente, duas ou uma for¢a de compressao aplicada no pilar, tem-se:
[-0.5(p+1)-By-b-0ty-f, ]-x* +{B,-b-oy, - f, - [ (0,50 —e, ) +p(0,5h—e, ) ]} - x* 4

+0,003ES{[(O,Sh—ec)+p(0,5h—ee)]-Zn:Asyi—(p+1)-Zn:(Asyi-di)}-x+

i=1

(3.75)

~0,003E, {[(0,5h—ec)+p(0,5h—ee)]-Zn;‘(AS’i -di)—(p+1)-i(As’i .df)} =0

i=1

(~0.5-By-b-o,-f, ) x* +[ By -b-oy -, - (0,5h—e) |- x* +

+0,003E, {(O,Sh—e)-ZAs,i -2 (A 'di)}'” (3.76)

i=1 i=1

—~0,003E, {(o,5h—e)§n:(A&i -oli)—zn:(A&i -df)} =0

i=1 i=1

D.2 Calculo dos esforcos ultimos nos dominios compression-controlled e

transition
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Se X estiver no intervalo especificado no Quadro 3.2 para se¢cdes com deformacgdes
correspondentes aos dominios compression-controlled e transition, calcula-se os

esforcos dltimos usando as expressoes a seguir:

1 n
N=—-—:B-b-o f -x+>» A -G .
c 1+p (B1 1 % ; s, ij (3 77)

N.=p-N

e

(3.78)

C

E quando houver apenas uma forca N, aplicada:
N, =B;-b-ou-f - x+ > (A0, (3.79)
i=1

Caso contrario:
D.3  Calculo da posi¢cao da linha neutra no dominio tension-controlled

Substituindo a expressao de deformagdo, apresentada no Quadro 3.2,

correspondente ao dominio tension-controlled nas equagdes (3.65) e (3.66), tem-se:

[05(p+1)-Bf-b-at, -, |-x° +
—By-b-ay-f,-{[(0.5h—e,)+p(0.5h—e,) | +0,4(p+1)-d;} - %* +

+ = X+ (3.80)
n

~0,005(p+1)-E, (A, -d;)

i=1

[(O,Sh—ec)+p(0,5h—ee)]{[31 b-d; -0 -, +0,005ESZASJ}

n

—0,005E, {[(O,Sh—ec)+p(0,5h—ee )]- i(AS,i )= (p+1)D (A, -df)} =0

i=1 i=1

(0.5-B7 b0, -1, )-x* =B, -b-at, -, [ (0,50 —e) +0,4d, |- ¥* +

{(O,Sh—e)[&-b-d1-oc1-fc+0,005ES-ZASJ]—O,O%ES-Z(Asyi-di)]x+ 3.81)

i=1 i=1

—0,005E, -{(O,Sh—e)-zn:(As’i -di)—i(AS,i -df)} =0

i=1 i=1

onde a primeira faz o calculo de X quando duas forcas normais atuam na se¢do € a

segundo, quando apenas uma atua.

D.4 Calculo do esforco normal resistente ltimo no dominio tension-

controlled
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Para calcular os esforcos ultimos em se¢des com deformagdes correspondentes ao
dominio tension-controlled também usa-se as expressoes (3.77) e (3.78), quando

houver atuagdo de duas for¢as normais, e (3.79) quando houver apenas uma.

FIM DO ALGORITMO D

Nos capitulos seguintes, sdo apresentados os dados dos modelos experimentais, € seus
respectivos esforcos de ruina experimentais e previstos segundo os métodos explanados, e a

razao entre estes (erro de modelo).
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Capitulo 4: DADOS EXPERIMENTAIS SOBRE A
RESISTENCIA DE ELEMENTOS LINEARES DE

CONCRETO ARMADO

Sao apresentadas neste capitulo as caracteristicas geométricas e mecanicas de todos os
modelos encontrados, os valores observados para a forga tltima experimental. Limitando-
se as informacdes disponiveis na bibliografia analisada, sdo detalhadas também as
metodologias de ensaio e as conclusdes dos respectivos pesquisadores, de forma que tais

informacodes orientassem andlises e conclusdes do presente trabalho.

Devido a escassez de dados sobre ensaios de vigas de concreto armado, foram estabelecidas
as caracteristicas dos elementos a serem avaliados, nas quais variou-se altura da secdo
transversal, taxa de armadura longitudinal e resisténcia caracteristica do concreto. Sao

apresentadas na Tabela 4.1 as caracteristicas das vigas analisadas:

TABELA 4.1 - CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE VIGA

fck fy Es bw h As,inf As,sup
VIGA ) ¢
MPa MPa MPa cm | cm n n; Ps n;
(mm) (mm)

V f-30-055 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 30 1 2 12,5 [0,55% | 2 6,3

V f-30-080 | 20-100 | 543,5| 210000 | 15 30 ; 2 ;% 0,80% | 2 6,3
1 3 12,5

V f-30-104 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 30 1 > 8 1,04%| 2 6,3

V f-40-127 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 40 1 2 1 g 1,27% | 2 8
2 2 16

V f-40-151 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 40 1 > 8 1,51%| 2 8
1 3 20

V f-40-174 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 40 1 > 8 1,74% | 2 8
2 2 20

V f-50-200 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 50 1 > 125 2,00%| 2 10

V f-50-226 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 50 2 2 11265 2,26% | 2 10
2 2 20

V f-50-251 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 50 1 > 20 251%| 2 10
2 3 20

V f-60-276 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 60 1 3 16 2,76% | 3 10
1 3 25

V f-60-303 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 60 > > 20 3,08% | 3 10

V f-60-327 | 20-100 | 543,5 | 210000 | 15 60 2 3 25 [327%| 3 10
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A resisténcia caracteristica do concreto variou em 5MPa para concretos de resisténcia

usual, 20 a 50 MPa, e em 10 MPa para concretos de alta resisténcia, 60 a 100MPa.

Os dados referentes aos modelos de pilares sdo apresentados a seguir:

4.1. AGOSTINI (1992)

Pesquisa referente a uma tese de doutorado da Escola Politécnica da USP foi dirigida ao
estudo de pilares de concreto de alta resisténcia com se¢do quadrada, solicitados a
compressao centrada. Teve por objetivo iniciar, no Brasil, a investigagdo do
comportamento de pilares em concreto de alta resisténcia, principalmente em relagdo a
aplicagdo dos critérios cldssicos de dimensionamento para as estruturas de concreto armado

com resisténcia usual.

A primeira fase do estudo constituiu-se da investigacao das propriedades dos materiais,
obtendo, assim, um concreto com resisténcia a compressdao em torno de 80MPa aos 28 dias
e trabalhabilidade adequada. Estudou ainda os processos de cura e execugdo a serem
utilizados. Em seguida, para analisar a ductilidade na ruptura, foram executados corpos-de-
prova cilindricos de concretos com resisténcias, aos 28 dias, em torno de 40MPa, 60MPa e

80Mpa. Alguns destes corpos-de-prova possuiam armadura helicoidal.

A investigacdo dos pilares de concreto com alta resisténcia iniciou com doze pilares, P1-
I(IT) a P6-I(II), nos quais se variou a resisténcia do concreto e as taxas das armaduras

longitudinal e transversal.

Devido a diferenca entre as deformagdes nos pilares e nos corpos-de-prova de concreto de
alta resisténcia, foram ensaiados seis pilares com as mesmas dimensdes dos anteriores, P7-
I(IT), PCNSA-I(II) e PCNCA-I(II). Para avaliar a deformacdo, esses pilares foram

executados com resisténcia do concreto usual e alta, com e sem armadura.

Na segunda etapa experimental da pesquisa, também analisaram-se pilares de alta
resisténcia com armaduras usuais. Contudo, por imprevistos técnicos, as dimensdes das
pecas foram reduzidas. Foram executados quatro pilares, P8, P9, P10 e P11, nos quais a
variante foi a existéncia e taxas de armaduras com objetivo de verificar o confinamento
conferido por estas. Com o mesmo propdsito foram ensaiados mais quatorze pilares,
PLAT150-I(I), PLAT175-I(1I), PL4T200-1(1I), PL4T225-1(11), PLAT250-I(1I), PLAT275-

I(IT) e PL4T300-I(IT), nos quais somente a taxa de armadura transversal foi alterada.

Resolvido o problema técnico que levou a alteragdo nas dimensdes dos pilares, realizou-se

novos ensaios de pilares com as dimensdes iniciais, PLAT225-I(11), PL6T225-I(1I),
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PLAT300-I(IT) e PL6T300-I(II). Desta vez, variou-se tanto taxa da armadura longitudinal

quanto transversal.

TABELA 4.2 — CARACTERISTICAS FISICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE AGOSTINI (1992)

fe it E b | h le A Agw €
PILAR o) ®
MPa |MPa| MPa |cm|cm| cm | n mm o] mm S Pw mm
P1-I 51,00 | 728 | 21920012 |12 | 72 | 4 | 6,3 |0,87%| 42 | 7,5 |0,51%| O
P1-l1 51,00 | 728 | 21920012 |12 | 72 | 4 | 6,3 |0,87%| 42 | 7,5 |0,51%| O
P2-I 57,40 | 728 (219200 |12 (12| 72 | 8 | 6,3 [1,73%| 42 | 75 [|0,51%| O
P2-11 57,40 | 728 | 21920012 |12 | 72 | 8 | 6,3 |1,73%| 42 | 7,5 |0,51%| O
P3-I 59,80 | 728 (219200 |12 (12| 72 | 8 | 6,3 [1,73%| 42 | 7,5 |0,86%| O
P3-II 59,80 | 728 (219200 |12 (12| 72 | 8 | 6,3 [1,73%| 42 | 7,5 |0,86%| O
P4-I| 82,60 | 728 | 21920012 12| 72 | 4 | 6,3 |0,87%| 42 | 7,5 |0,51%| O
P4-I1 82,60 | 728 | 21920012 |12 | 72 | 4 | 6,3 |0,87%| 42 | 7,5 |051%| O
P5-I 74,00 | 728 | 21920012 |12 | 72 | 8 | 6,3 |1,73%| 42 | 7,5 |0,51%| O
P5-lI 74,00 | 728 (219200 |12 (12| 72 | 8 | 6,3 [1,73%| 42 | 75 [|0,51%| O
P6-I 70,40 | 728 | 21920012 |12 | 72 | 8 | 6,3 |1,73%| 42 | 7,5 |0,86%| O
P6-II 70,40 | 728 (21920012 (12| 72 | 8 | 6,3 [1,73%| 42 | 7,5 |0,86%| O
P7-1 73,80 | 728 | 219200 | 12 | 12| 72 0
P7-11 73,80 | 728 | 219200 | 12 | 12| 72 0
P8 80,90 | 728 |[210000| 8 | 8 | 48 0
P9 80,50 | 728 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 6,3 |1,95% 0
P10 80,70 | 728 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 6,3 |1,95%| 4,2 5 [1,04%| 0
P11 80,70 | 728 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 6,3 |1,95%| 42 | 7,5 |0,69%| O
PCNCA-l | 19,80 | 728 |219200|12 |12 | 72 | 4 | 6,3 |0,87%| 42 | 7,5 |0,51%| O
PCNCA-Il | 19,80 | 728 | 219200 |12 |12| 72 | 4 | 6,3 |0,87%| 42 | 7,5 |0,51%| O
PCNSA-I [ 19,80 | 728 | 219200 | 12 | 12 | 72 0
PCNSA-Il | 19,80 | 728 [ 219200 | 12 | 12| 72 0
PL4T150-1 | 70,40 | 499 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |491%]| 5 49 |150%| O
PL4T150-II | 70,40 | 499 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 [491%| 5 49 [150%| O
PL4T175-1 | 74,00 | 499 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |491%]| 5 42 (1,75%| O
PL4T175-I | 74,00 | 499 | 210000 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |4,91%| 5 42 (1,75%| O
PL4T200-1 | 76,00 | 499 [210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |4,91%| 5 3,7 |1,75%| O
PL4T200-II | 76,00 | 499 | 210000 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |491%| 5 3,7 |1,75%| 0
PL4T225-] | 71,00 | 499 |[210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 [491%| 5 |3,25(2,25%| O
PL4T225-I | 71,00 | 499 | 210000 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |491%| 5 [3,25|2,25%| O
PL4T250-I | 77,00 | 499 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |491%]| 5 3 1225%| 0
PL4T250-I | 77,00 | 499 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 [491%| 5 3 12,25%| 0
PL4T275-1 | 70,80 | 499 [210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |4,91%| 5 |2,65|2,75%| O
PL4T275-11 | 70,80 | 499 |210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 [491%| 5 |2,65[2,75%| O
PL4T300-1 | 77,60 | 499 [210000| 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |4,91%| 5 |2,45|3,00%| O
PL4T300-II | 77,60 | 499 | 210000 8 | 8 | 48 | 4 | 10 |491%| 5 [2,45|3,00%| O
PL4T225-| | 84,20 | 544 | 210000 |12 |12 | 72 | 4 |125(3,41%| 6,3 4 2,25%| 0
PL4T225-II | 84,20 | 544 | 210000 |12 |12 | 72 | 4 |12,5|3,41%| 6,3 4 2,25%| 0
PL6T225-| | 73,30 | 544 |210000| 12 |12 | 72 | 6 |125|5,11%| 6,3 4 2,25%| 0
PL6T225-II | 73,30 | 544 | 210000 |12 | 12| 72 | 6 |12,5|5,11% | 6,3 4 2,25%| 0
PL4T300-1 | 83,70 | 544 [ 210000 |12 (12| 72 | 4 [12,5|3,41%| 6,3 3 [3,00%6| O
PL4T300-II | 83,70 | 544 | 210000 |12 | 12| 72 | 4 |12,5|3,41% | 6,3 3 [3,00%6| O
PL6T300-I | 72,40 | 544 |210000| 12 |12 | 72 | 6 |125|5,11%| 6,3 3 [3,006| O
PL6T300-II | 72,40 | 544 | 210000 |12 | 12| 72 | 6 |12,5|5,11%| 6,3 3 |3,00%6| O
PL6T150-I | 71,20 | 544 |210000| 12 |12 | 72 | 6 |125|5,11%| 6,3 6 [1,50%| 30
PL6T150-II | 71,20 | 544 | 210000 |12 | 12| 72 | 6 |12,5|5,11% | 6,3 6 [1,50%| 30
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Por fim, para obter informagdes sobre

L] L]
J- -
o comportamento da armadura de _ 1 T_,.-lf RTus ou preen

i L .'.
J—_HL. PLALE BE AFQID BUPENIOR

confinamento quando a peca for iy W

solicitada a compressdo excéntrica, os

pilares PL6T150-I(IT) foram ensaiados

com carga excéntrica em 3cm.

PILAR FC

Os ensaios dos pilares ocorreram nos - L7 Freine

laboratorios de estruturas da | re rT

UNICAMP e da Escola Politécnica da | -

USP, com aparelhos que possuiam 10

atuador de carga com capacidade de iR ae

fe=0%0}

100tf e 300tf, respectivamente. A

Figura 4.1 apresenta o esquema

PLACA DI APQID IMFERICE

simplificado de ensaio (carregamento).

Quando a acdo era centrada as placas

FIGURA 4.1 - ESQUEMA ESTATICO DE CARREGAMENTO,

de apoio, assim como a rétula da
p (AGOSTINI, 1992)

prensa localizavam-se no eixo do pilar.
Do ponto de vista de anélise estrutural, as conclusdes mais relevantes do autor foram:

a) Em corpos-de-prova e pilares de concretos com alta resisténcia, a armadura
transversal contribuiu apenas evitando a ruptura brusca; enquanto em concretos com
resisténcia usual, a armadura transversal permite um acréscimo de tensdo,

funcionando como cintamento do ntcleo.

b) Mesmo com cargas aplicadas em toda a superficie de concreto, sempre existia uma
excentricidade acidental, embora esse efeito diminuisse com o aumento da taxa de
armadura longitudinal. A explicacdo dada pelo autor é que a maior homogeneidade
na distribuicao das armaduras longitudinais compensa as excentricidades acidentais
decorrentes da heterogeneidade do concreto, mas isso deveria ser verificado em

pilares de dimensdes maiores.

¢) O acréscimo de deformacao e o decréscimo da tensdo ultima dos pilares de concreto
armado com alta resisténcia em relacdo a seus corpos-de-prova ou pilares nao-
armados sugeriram que as armaduras longitudinais e transversais definiriam um
nucleo de concreto que passou a ser a secao transversal resistente. O mesmo nao foi

observado para pilares de concreto com resisténcia usual.
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d) Os estribos individuais e melhor executados foram mais solicitados e mais
eficientes como armadura de confinamento. Esses fatos evidenciaram a importancia

do formato e taxa da armadura transversal na tensdo ultima dos pilares.

e) A partir dos ensaios com pilares solicitados a flexo-compressdo, observou-se que a
ductilidade foi obtida com armaduras que ndo impediriam a ruptura fragil caso estes
pilares fossem solicitados a compressdao centrada, embora a carga ultima tenha

sofrido substancial reducao sob solicitacdo excéntrica.

4.2. PAIVA (1994)

A motivacdo desta pesquisa foi realizar um estudo comparativo com AGOSTINI (1992).
Foram estudados pilares em concreto armado de alta resisténcia com sec¢do retangular,
solicitados a compressdo centrada. Possuia o objetivo de estabelecer, para tais pilares, as
taxas minimas de armaduras longitudinais e transversais que garantissem seguranca nos

estados limites ultimos.

A primeira etapa experimental constituiu-se na andlise da sec¢do resistente, com o ensaio de
oito pilares, PICA-USUAL, P2CA-USUAL, P1CA-CAR, P2CA-CAR, P1SA-USUAL,
P2SA-USUAL, PISA-CAR e P2SA-CAR. Os parametros varidveis eram: presenca ou nao

de armadura e a resisténcia usual ou alta (em torno de 70MPa).

Devido a fragilidade na ruptura de pilares em concreto de alta resisténcia com armaduras
usuais, variou-se a taxa de armaduras transversais de confinamento, buscando a
ductilizagdo dos pilares. Foram ensaiados doze pilares, P8/10-150-1(2), P8/10-175-1(2),
P8/10-200-1(2), P8/10-225-1(2), P8/10-250-1(2) e P8/10-275-1(2).

Alterando a relagdo entre os lados da secdo transversal e a taxa de armadura longitudinal,

foram executados mais seis pilares em concreto de

alta resisténcia. Separados aos pares com taxas I[ % T_;;”_Téu
volumétricas de armadura transversal de 2,00%, — Fi—a| T
2,25% e 2,50%, os pilares possuiam de dimensdes : Hn‘ ::
de 8cm x 12cm x 48cm e armadura longitudinal 480 | B,
com seis barras de 10mm. : 1 Og.,zu

FPlaca ||| 8
Os pilares foram ensaiados na Maquina Universal de aco | [:]
de Ensaios (mdquina hidrdulica) de 100tf, do L'EIJ J;nT:l st
Laboratério de Estruturas e Materiais de FIGURA 4.2 - CARACTERISTICAS DOS

ENSAIOS DE PAIVA (1994)
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Construcdao da UNICAMP, Figura 4.2.

TABELA 4.3 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE PAIVA (1994)

fe fy Es b | h b Ag A €
PILAR o) o)

MPa |MPa| MPa |cm|cm| cm | n mm cm mm S Pw | MM
P1SA-USUAL | 21,10 | 493 [210000| 10 | 8 | 48 0
P2SA-USUAL | 21,10 | 493 [210000| 10 | 8 | 48 0
P1CA-USUAL | 19,20 | 493 [210000( 10 | 8 | 48 | 4 | 6,3 [1,56% | 5 8 [0,86%| 0
P2CA-USUAL | 19,20 | 493 [210000( 10 | 8 | 48 | 4 | 6,3 [1,56% | 5 8 [0,86%| 0
P1SA-CAR | 55,70 | 493 |210000| 10 | 8 | 48 0
P2SA-CAR | 55,70 | 493 |210000| 10 | 8 | 48 0
P1CA-CAR |61,90 | 493 |210000| 10 | 8 | 48 | 4 | 6,3 |1,56%| 5 |4,6|1,50%| O
P2CA-CAR |61,90 | 493 |210000|{ 10 | 8 | 48 | 4 | 6,3 |1,56%| 5 |4,6|1,50%| O
P8/10-150-1 | 74,48 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 ({3,93%| 5 [3,9|1,75%| O
P8/10-150-2 | 74,48 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 ({3,93%| 5 [3,9|1,75%| O
P8/10-175-1 | 65,83 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 ({3,93%| 5 [3,4|2,00%| O
P8/10-175-2 | 65,83 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 ({3,93%| 5 [3,4|2,00%| O
P8/10-200-1 | 66,27 | 493 [210000| 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 {3,93% | 5 3 1225%| 0
P8/10-200-2 | 66,27 | 493 [210000| 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 {3,93% | 5 3 1225%| 0
P8/10-225-1 | 63,60 | 493 [210000| 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 ({3,983%| 5 [2,7]|250%| O
P8/10-225-2 | 63,60 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 (3,983%| 5 [2,7]|250%| O
P8/10-250-1 | 63,85 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 (3,93%| 5 [2,5|2,75%| O
P8/10-250-2 | 63,85 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 (3,93%| 5 [2,5|2,75%| 0
P8/10-275-1 | 54,11 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 (3,93%| 5 [2,3|3,00%| O
P8/10-275-2 | 54,11 | 493 (210000 10 | 8 | 48 | 4 | 10,0 (3,93%| 5 [2,3|3,00%| O
P8/12-200-1 | 66,72 | 493 [210000| 12 | 8 | 48 | 6 | 10,0 (491%| 5 [3,3|2,00%| O
P8/12-200-2 | 66,72 | 493 [210000| 12 | 8 | 48 | 6 | 10,0 (491%| 5 [3,3|2,00%| O
P8/12-225-1 | 64,87 | 493 [210000| 12 | 8 | 48 | 6 | 10,0 (491%| 5 [2,9|2,25% | O
P8/12-225-2 | 64,87 | 493 [210000| 12 | 8 | 48 | 6 | 10,0 (491%| 5 [2,9|2,25%| O
P8/12-250-1 | 63,80 | 493 [210000| 12 | 8 | 48 | 6 | 10,0 (491%| 5 [2,6|2,50%| O
P8/12-250-2 | 63,80 | 493 [210000| 12 | 8 | 48 | 6 | 10,0 (491%| 5 [2,6|2,50%| O

Através dos ensaios e andlises realizadas, o pesquisador chegou as seguintes conclusdes a
respeito de pilares de concreto com alta resisténcia e se¢do transversal retangular, quando

solicitados a compressdo centrada:

a) Somente nos pilares em concreto de resisténcia usual, secao resistente coincide com

a sec¢ao transversal.

b) O confinamento promovido pela armadura longitudinal mostrou-se eficiente a partir

de uma taxa volumétrica de 2,00% e melhorando até taxa de 2,50%.

c) Verificou-se surgimento de excentricidade acidental mesmo com confinamento
adequado e maior taxa de armadura longitudinal, provando que, em pilares com
secoes retangulares, a homogeneidade da armadura ndo compensa a

heterogeneidade do concreto.
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d) Em pilares de alta resisténcia, a secdo resistente € definida pelas armaduras e, para
evitar a ruptura fragil, sdo necessdrias taxas de armaduras transversais em torno de

2,20% e de armaduras longitudinais superiores a 3,20%.

4.3. LIMA (1997)

Trata-se da primeira pesquisa experimental, desenvolvida no SET, envolvendo pilares de

concreto de alto desempenho, com resisténcia aos 15 dias em torno de 80 MPa.

Foram ensaiados 23 pilares, dos quais dez eram solicitados a flexdo normal composta,
avaliando a distribui¢do de tensdes ao longo da secdo transversal, para niveis diferentes de
excentricidades e taxas de armadura, e ainda, buscou-se utilizar dimensdes que

representassem os pilares de edificios de concreto armado.

Os pilares solicitados a compressao centrada foram divididos em quatro séries, P1, P2, P3 e

P4, diferindo pelas dimensdes da se¢io ou pela taxa de armadura transversal.

Os pilares ensaiados sob carga excéntrica foram distribuidos em cinco séries, P5, P6, P7,
P8 e P9. Variou-se todos os parametros: dimensdes dos pilares, taxas de armaduras

longitudinal e transversal e excentricidade.

TABELA 4.4 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE LIMA (1997)

fe fy E. b | h le Aq Raw €
PILAR ® ®

MPa | MPa | MPa |(cm|cm | cm (mm) o] (mm) S Pw mm
P1/1 83,80 |543,3 205028 | 20 | 20 | 120 12,5 12,45%| 6,3 | 5 | 1,03%
P1/2 | 83,80 | 543,3 | 205028 | 20 | 20 | 120 12,5 12,45%| 6,3 | 5 | 1,03%
P1/3 | 83,80 |543,3|205028 | 20 | 20 | 120 12,5 12,45%| 6,3 | 5 | 1,03%
P1r/2 | 85,10 | 543,3 | 205028 | 20 | 20 | 120 12,5 12,45%| 6,3 | 5 | 1,03%
P1r/3 | 85,10 | 543,3 | 205028 | 20 | 20 | 120 12,5 12,45%| 6,3 | 5 | 1,03%
P2/2 | 87,40 |543,3 205028 | 20 | 20 | 120 12,5 12,45%| 6,3 |10 | 0,51%
P2/3 | 92,00 | 543,3 | 205028 | 20 | 20 | 120 12,5 12,45%| 6,3 (10| 0,51%
P3/1 94,90 | 543,3 (205028 |30 | 15| 90 12,5 12,18% | 6,3 | 5 | 1,03%
P3/2 | 94,90 | 543,3 205028 |30 | 15| 90 12,5 12,18% | 6,3 | 5 | 1,03%

P3/3 | 94,90 | 543,3 | 205028 |30 | 15| 90
P4/1 80,50 | 543,3 | 205028 | 30 | 15| 90
P4/2 | 80,50 |543,3|205028 |30 | 15| 90
P4/3 | 80,50 |543,3|205028 |30 | 15| 90
P5/1 81,10 | 543,3 | 205028 | 30 | 15 | 174
P5/2 | 79,50 | 543,3 | 205028 |30 | 15 | 174
P6/1 85,70 | 710,5|201242 | 30 | 15| 174
P6/2 | 83,70 | 710,5|201242 |30 | 15 | 174
P7/1 87,30 |681,2 200419 |30 | 15| 174
P7/2 | 93,50 |681,2|200419 |30 | 15| 174

12,56 12,18%| 6,3 | 5 | 1,03%
12,5 12,18% | 6,3 [2,5| 2,05%
12,5 12,18% | 6,3 [2,5| 2,05%
12,5 12,18% | 6,3 [2,5]| 2,05%
12,5 12,18% | 6,3 | 5 | 1,68%
12,56 12,18%| 6,3 | 5 | 1,58%
16 |3,57%| 6,3 | 5 | 1,58%
16 |3,57%| 6,3 | 5 | 1,58%
95 |1,26%| 6,3 |7,5| 1,05%
95 |0,63%| 6,3 |7,5| 1,05%

O 00 ~ 00~ 00 00 00 0O OO0 0O 00 0O O O 0O 00 0O O O 00 00| S
— — ot et ok b
OO OO O0O0O0O0O0O0O0O0O0OoOOo

P8/1 87,10 | 681,7 | 200419 | 30 | 15| 174 95 [1,26%| 6,3 |7,5| 1,056% | 25
P8/2 | 92,80 |681,2|200419 |30 | 15| 174 95 (0,63%| 63 |7,5|1,05% | 25
P9/1 |101,30|676,4 | 203141 | 30 | 12 | 247 10 [(1,75%| 6,3 | 6 | 1,66% | 30
P9/2 | 83,30 | 676,5| 203141 | 30 | 12 | 247 10 |1,75%| 6,3 | 12| 0,78% | 30
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A estrutura de reacdo dos ensaios, Figura 4.3, era composta por um poértico espacial
metdlico ancorado por meio de tirantes em uma laje de reacdo. O pdrtico era constituido
por quatro colunas e uma grelha horizontal composta por quatro vigas metélicas, duas
centrais onde foi fixada a célula de carga e que apoiavam-se nas vigas duas laterais, todas

fixadas por parafusos. O macaco hidréaulico foi posto na parte inferior do portico.
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FIGURA 4.3 — ESQUEMA DE MONTAGEM DO PORTICO E DE CARREGAMENTO (LIMA, 1997)

Nos casos de compressdao excéntrica, neste assim como nos demais trabalho, a carga

excéntrica foi aplicada na dire¢do de menor inércia.
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O trabalho tinha como um dos objetivos desenvolver uma metodologia de célculo para
pilares de concreto de alto desempenho, portanto a maioria das conclusdes feitas pelo
pesquisador dizem respeito principalmente a exatidio do método proposto, a que nao

interessa ao presente trabalho. As demais conclusdes sdo:

a) A secdo resistente é formada pelo nicleo limitado pelo eixo da armadura mais
externa, pois as relacdes entre a forca ultima experimental e a forca dltima tedrica,

considerando a secdo do nucleo resultam em valores mais proximos de 1.
b) A ductilidade aumenta com as taxas de armadura transversal e longitudinal.

¢) Em pilares solicitados a compressdo centrada, a ductilidade pode ser alcancada com

menores taxas de armaduras que propostas em AGOSTINI (1992) e PAIVA (1994).

d) A deformacdo ultima no concreto na face mais comprimida resultou um valor
médio de 2,5%o confirmando a alteracdo proposta para o diagrama de dominios de

deformacao, quando se tratar de concreto de alto desempenho.

4.4. VALLADARES (1997)

Estudo realizado na UFMG referente a uma dissertacdo de mestrado, que tinha por objetivo
analisar a evolucao de deformacgdes e deslocamentos residuais ou permanentes no concreto

e nas armagdes, a evolu¢do do mecanismo de fissuracdo e as cargas méaximas ou de ruina.

Os pilares ensaiados eram geometricamente idénticos sujeitos a acdo excéntrica de Scm em
uma das dire¢des principais. Possuiam secdo transversal quadrada, armaduras longitudinal
e transversal e excentricidade iguais em todos os modelos, a Uinica varidvel era a resisténcia

do concreto.

TABELA 4.5 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE VALLADARES (1997)

fe fy Es b h le Ag Agw €
PILAR o) o)

MPa |[MPa| MPa (cm | cm [cm |n (mm) mm (mm) S Pw | MM
BR-PEO1 | 29,50 | 500 [210000| 15 | 15 | 75 |4 | 10 |1,40% 5 12 10,58% | 50
BR-PEO2 | 30,00 | 500 [210000| 15 | 15 | 75 |4 | 10 |1,40% 5 12 10,58% | 50
MR-PEO1 | 58,70 | 500 {210000| 15 | 15 | 75 4| 10 |1,40% 5 12 10,58% | 50
MR-PEO1 | 60,60 | 500 [210000| 15 | 15 | 75 4| 10 |1,40% 5 12 10,58% | 50
AR-PEO1 | 66,00 | 500 |210000| 15 | 15 | 75 (4| 10 |1,40% 5 12 10,58% | 50
AR-PEO2 | 76,10 | 500 |210000| 15 | 15 | 75 (4| 10 |1,40% 5 12 10,58% | 50
AR-PEO3 | 81,40 | 500 |210000| 15 | 15 | 75 (4| 10 |1,40% 5 12 10,58% | 50
AR-PE04 | 79,20 | 500 |210000| 15 | 15 | 75 (4| 10 |1,40% 5 12 10,58% | 50

Os modelos eram bi-articulados com excentricidades idénticas em suas extremidades,

Figura 4.4, e foram ensaiados aos 28 dias. Os exemplares ndo foram carregados
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monotonicamente até a ruina, ou seja, com a intensificacdo da solicitagdo, os exemplares
eram totalmente descarregados, formando ciclos de caracterizados por deformacdes

maximas e deformagdes residuais relacionadas.

130
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L |

FIGURA 4.4 - DISPOSITIVO EXPERIMENTAL E MODELO DE VALLADARES (1997)

A partir dos resultados dos ensaios, o autor chegou as seguintes conclusdes:

a) H4 uma queda de ductilidade estrutural associada a ruina com o aumento da
resisténcia a compressao, o que evidencia o comportamento fragil de pilares em
concreto de alta resisténcia em relagdo a pilares idénticos de concreto de resisténcia

normal.

b) O aumento da resisténcia do concreto acarreta em reducdo da deformabilidade

estrutural.

¢) Concretos com alta resisténcia apresentam modulos de elasticidade elevados, inicio
de fissuracdo em estdgios mais avancados de solicitagdo (maior resisténcia a tracao)
e melhor aderéncia as armaduras com o aumento da resisténcia do concreto em

estagios pos-fissuracao.

d) Concretos com alta resisténcia apresentam ruinas bruscas acompanhadas por
grandes perdas de cobrimentos de concreto e consequente flambagem das barras
longitudinais de armacdo nas regides expostas, enquanto em concretos de baixas

resisténcias, as ruinas sao tipicamente ducteis.

4.5. VANDERLEI (1999)

Esta pesquisa foi desenvolvida no SET EESC/USP com o objetivo de analisar o
comportamento de pilares de concreto armado sujeitos a flexo-compressao normal, dando

continuidade a LIMA (1997). No entanto, foi utilizada uma metodologia de ensaio julgada
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como mais adequada, no que diz respeito a representacao e controle das acodes, e com a qual

pudesse se aferir o modelo tedrico.

Foram mantidas a sec@o transversal, a resisténcia do concreto e as taxas de armaduras

longitudinais e transversais utilizadas em LIMA (1997). Ensaiou-se seis pilares executados

com concreto de resisténcia a compressao, aos 28 dias, em torno de 80MPa e submetidos a

carga excéntrica em 38cm na dire¢do de menor inércia.

TABELA 4.6 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE VANDERLEI (1999)

fe fy Es b h A Aq Raw €
PILAR o) ®

MPa | MPa| MPa |(cm |(cm | cm | n (mm) [o] (mm) S Pw mm
P1/1R | 88,89 | 502,1 | 168841 | 30 | 15| 105 | 8 | 12,5 |2,18% | 6,3 | 5 |1,58% | 380
P1/2 | 85,68 |502,1|168841 | 30 | 15| 105 | 8 | 12,5 [2,18% | 6,3 | 10 |0,79% | 380
P1/3 | 82,61 |502,1|168841| 30 | 15| 105 | 8 | 12,5 |2,18% | 6,3 | 15 |0,53% | 380
P2/1 | 90,07 |623,0| 194060 | 30 | 15| 105| 8 | 10 |1,40%| 6,3 | 10 |0,79% | 380
P2/2 | 89,61 |623,0|194060| 30 |15 |105| 8 | 10 |1,40%| 6,3 | 5 |1,58% | 380
P3/1 | 87,41 |622,9(194388 | 30 |15 |105| 8 | 16 |3,57%| 6,3 | 10 |0,79% | 380

Foram aplicadas duas forcas independentes,
uma centrada no eixo dos pilares e outra com
excentricidade bem definida, facilitando
assim a aplicacdo e o controle das forcas para
que a distribuicao de tensdes fosse de acordo
com o esperado no modelo tedrico adotado.
O modelo que se pretendeu atingir era de
uma pilar com forca excéntrica aplicada na
direcio do eixo longitudinal, provocando
uma situacdo de flexo-compressdao normal.
As aplicacOes das forgas eram feitas por duas
bombas, uma para atuador hidrdulico da
forca centrada de 5000kN e a outra para os
dois atuadores da forgca excéntrica de 300kN
cada. As forcas eram aplicadas em etapas
onde a forca excéntrica era 5% da forca

centrada.

As principais conclusdes feitas a partir da anélise dos resultados foram:

Célula de Carga -

5000KN

Aparelho de Apoio =

4000KN

Aparelho de Apoio
4000EKN

Atuador Hidraulico -

S000KEN

Ancoragem d:
e C'orﬂ%aﬁa

Cordoalha
@12 5mm

Amador Hidraulico

300EN
Célula de Carga
300KN

FIGURA 4.5 — SISTEMA ESTATICO DE ENSAIO DE
VANDERLEI (1999)

a) O sistema de ensaio adotado nao apresentou centralizacdo, com precisdo, da forca

aplicada no eixo dos modelos, o que ocasionou aparecimento de excentricidades
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acidentais desconhecidas e, consequentemente, grandes diferencas entre momento

experimental e tedrico.

b) Apesar do pequeno nimero de ensaios, percebeu-se que a ductilizagdo da secdo

transversal € fungdo das taxas de armadura longitudinal e transversal.

¢) Houve uma mudanga na inclinagdo da curva forca x deformacao em torno de 55%
da forca de ruptura, provavelmente decorrente do destacamento do cobrimento da

armadura.

d) As deformacdes ultimas do concreto, na face mais comprimida do pilar, variaram
entre 0,23% e 0,3%, confirmando a alteracdo dos limites nos dominios de

deformacao, para casos de concreto com alta resisténcia.

4.6. QUEIROGA (1999)

Estudo desenvolvido no SET EESC/USP com pretensdao dar continuidade a LIMA (1997)
sobre pilares de concreto de alto desempenho. Visava verificar a formacdo de um nicleo
resistente e determinar as taxas de armaduras longitudinal e transversal capazes de

promover esse confinamento em pec¢as com tais configuracoes.

Os modelos possuiam resisténcia a compressao, aos 15 dias, em torno de 60MPa e eram

solicitados a compressdo centrada.

Foram confeccionados e ensaiados modelos separados em seis séries com dois exemplares
idénticos. As pecas a mesma drea de armadura longitudinal e diferiam apenas pela a taxa de
armadura transversal (espacamento entre os estribos) e pelas dimensdes e formato da se¢do

transversal.

TABELA 4.7 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE QUEIROGA (1999)

fe fy Es b h le Ag A =
PILAR ® )

MPa | MPa | MPa cm | cm | cm | n (mm) o] (mm) S Pw | Mm
P1 59,60 (502,1| 168800 | 20 | 20 | 120 | 8 | 12,5 |2,45%| 6,3 | 15(0,34%| O
P2 64,35(502,1| 168800 | 20 | 20 | 120 | 8 | 12,5 |2,45%| 6,3 | 15|0,34%| O
P3 53,40 (502,1| 168800 | 20 | 20 | 120 | 8 | 12,5 |2,45%| 6,3 |10 |0,51%| O
P4 53,40(502,1| 168800 | 20 | 20 | 120 | 8 | 12,5 |2,45%| 6,3 |10 |0,51%| O
P5 55,90 {502,1| 168800 | 20 | 20 | 120 | 8 | 12,5 |2,45%| 6,3 | 5 |1,03%| O
P6 55,90|502,1| 168800 | 20 | 20 | 120 | 8 | 12,5 |2,45%| 6,3 | 5 [1,03%| O
P7 66,90 |502,1| 168800 | 30 | 15 | 90 | 8 | 12,5 |2,18%| 6,3 | 15|0,34%| O
P8 66,90 |502,1| 168800 | 30 | 15 | 90 | 8 | 12,5 |2,18%| 6,3 |15(0,34%| O
P9 63,88 |502,1| 168800 | 30 | 15 | 90 | 8 | 12,5 |2,18%| 6,3 |10 (0,79% | O
P10 |63,88(502,1|168800| 30 | 15 | 90 | 8 | 12,5 [2,18%| 6,3 |10 |0,79% | O
P11 [65,47|502,1| 168800 | 30 | 15 | 90 | 8 | 12,5 |2,18%| 63 | 5 [1,58%| O
P12 |65,47|502,1| 168800 | 30 | 15 | 90 | 8 | 12,5 |2,18%| 63 | 5 [1,58%| O
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Os modelos foram ensaiados no Laboratério de Estruturas da EESC-USP na INSTRON,
mdaquina hidrdulica, servo-controlada e computadorizada, com capacidade para carga
estatica de 2500kN e altura ttil de ensaio de 4m. A utilizacdo da INSTRON, permitiu a
aplicagdo de deslocamentos com velocidade controlada (mm/s), variando-se a mesma a

medida que as forcas ultimas tedricas previstas pelo pesquisador se aproximavam.

Mese superior
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ae :
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FIGURA 4.6 — SISTEMA DE ENSAIO NA INSTRON, ADAPTADO DE QUEIROGA (1999)

Como o objetivo do trabalho era avaliar a secdo resistente de concreto e a eficiéncia do

confinamento, as observagdes feitas pelo autor dizem respeito a estes aspectos. Sdo elas:

a) A taxa de armadura transversal necessdria para promover ruptura duictil em pilares
de concreto com alta resisténcia ndao deve ser avaliada pelos mesmos critérios

utilizados para concreto com resisténcia usual.

b) A configuragdo dos estribos e o espacamento entre eles sdo fatores importantes para

a eficiéncia do confinamento promovido pela armadura transversal.

¢) Em todos os modelos a for¢a dltima de ruptura ficou situada entre a forga dltima
tedrica para a secao integra e a forga dltima tedrica para o nucleo definido pelo eixo

dos estribos, sendo que esta ultima apresenta valores a favor da seguranca.
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4.7. RAMOS (2001)

Este trabalho deu continuidade aos estudos realizados no SET EESC/USP sobre pilares de
concreto armado solicitados a compressao centrada, LIMA (1997) e QUEIROGA (1999),
nos quais a resisténcia média a compressdo era em torno, respectivamente, de 80MPa e

60MPa. Este foi o primeiro trabalho com concreto de baixa resisténcia, 25MPa.

Tinha por objetivos estudar, para os pilares ensaiados, a ductilidade, o cintamento, a
possivel formacdo de um nicleo resistente, e ainda, verificar as recomendacdes da NBR

6118/1978 sobre as taxas de armaduras longitudinais e transversais.

Foram ensaiados 16 modelos de pilares, divididos em quatro séries. Nos quais variou-se

formato e dimensdes da secdo transversal e armaduras longitudinais e transversais.

TABELA 4.8 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE RAMOS (2001)

fe fy Es b | h le A Asw €
PILAR o) o)

MPa |MPa| MPa |cm|cm| cm | n (mm) o] (mm) S Pw | MM
P1-10,0-120 | 24,90 | 611 | 20500020 (20| 120 | 4 | 10 |0,79%| 5 |12|0,28%| O
P1-12,5-200 | 24,90 | 561 | 193000 |20 (20| 120 | 4 | 12,5 |1,23%| 6,3 |20 |0,26% | O
P1-12,5-150 | 28,50 | 561 | 193000 |20 (20| 120 | 4 | 12,5 |1,23%| 6,3 | 15(0,35%| O
P1-12,5-100 | 28,50 | 561 | 19300020 (20| 120 | 4 | 12,5 |1,23%| 6,3 | 10 [0,53%| O
P2-10,0-120 | 23,50 | 611 | 20500030 (15| 90 | 6 | 10 |1,05%| 5 |12|0,28%| O
P2-12,5-150 | 23,50 | 561 | 19300030 (15| 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 15|0,36%| O
P2-12,5-100 | 24,50 | 561 | 19300030 (15| 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 10 [0,54%| O
P2-12,5-75 |24,50| 561 | 19300030 (15| 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 [7,5]0,72%| O
P3-10,0-120 | 27,50 | 611 | 20500030 (15| 90 | 6 | 10 |1,05%| 5 |12|0,28%| O
P3-12,5-150 | 27,50 | 561 | 193000 |30 (15| 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 15|0,36%| O
P3-12,5-100 | 24,10 | 561 | 19300030 (15| 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 10 [0,54%| O
P3-12,5-75 |(24,10| 561 | 19300030 |15| 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 [7,5]0,72%| O
P4-10,0-120 | 23,30 | 611 | 20500030 (15| 90 | 6 | 10 |1,05%| 5 |12|0,28%| O
P4-12,5-150 | 23,30 | 561 | 19300030 (15| 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 15|0,36%| O
P4-12,5-100 | 23,70 | 561 | 19300030 (15| 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 10 [0,54%| O
P4-12,5-75 |23,70| 561 | 19300030 15| 90 | 6 | 12,5 |1,64% | 6,3 [7,5]0,72%| O

Os ensaios foram realizados 14 dias apés a moldagem dos pilares, na INSTRON, mesma

maquina utilizada em QUEIROGA (1999).
As conclusdes feitas pelo autor foram:

a) E muito dificil obter um estado de solicitacio de compressdo centrada. Pois a
heterogeneidade do concreto cria esfor¢os de flexao no pilar. No entanto, presume-
se que esta parcela de excentricidade pode ser reduzida com maiores cuidados no

amassamento e vibracao do concreto
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b) As maiores excentricidades da forca aplicada ocorreram na dire¢do do eixo de maior
inércia.
¢) Como os efeitos do confinamento dado pela armadura transversal, no intervalo das

taxas utilizadas, foi observado um pequeno cintamento do concreto € um expressivo

aumento na ductilidade dos pilares.

d) Nao ocorre formagdo de nucleo resistente na fase de pré-pico e, portanto, a secao

resistente € a secao transversal total.

e) O ganho de ductilidade no pré-pico ndo depende da taxa de armadura transversal,
mas sim da redugao da resisténcia do concreto e o ganho de ductilidade no pds-pico

depende de ambos.

4.8. LIMA JUNIOR (2003)

Este trabalho é referente a uma tese de doutorado do SET EESC/USP, que teve como
objetivo investigar o comportamento pds-pico de pilares com concretos de alta resisténcia
confinados com e sem adicdo de fibras metalicas e submetidos a flexo-compressao normal.

Neste trabalho, ndo se analisou os modelos confeccionados em concreto com adigdo fibras.

O programa experimental foi dividido em duas fases. Na primeira fase, analisaram-se dez
pilares de concreto armado, sujeitos a compressdo centrada. Dois fatores foram estudados:

a taxa de armadura transversal e a resisténcia a compressao do concreto.

TABELA 4.9 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE LIMA JUNIOR (2003)

fe it E. b | h le Ag Raw =Y
PILAR ® ®

MPa | MPa | MPa [cm|cm| cm | n (mm) o] (mm) S Pw mm
P1-40-15 | 43,03 | 597,5 |197750| 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 (2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | O
P2-40-15 | 43,03 | 597,5 |197750| 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 ({2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | O
P1-60-5 | 66,85 | 597,5 | 197750| 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 |2,18% | 6,3 | 5 [1,44%| O
P2-60-5 | 66,85 | 597,5 |197750| 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 |2,18% | 6,3 | 5 [1,44%| O
P1-60-15 | 66,85 | 597,5 | 197750 | 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 |2,18% | 6,3 | 15 |0,48% | O
P2-60-15 | 66,85 | 597,5 |197750| 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 |2,18% | 6,3 | 15 |0,48% | O
P1-80-5 | 97,50 | 597,5 (197750 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 |2,18%| 6,3 | 5 |1,44%| O
P2-80-5 | 97,50 | 597,5 (197750 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 |2,18%| 6,3 | 5 [1,44%| O
P1-80-15 | 97,50 | 597,5 | 197750 | 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 ({2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | O
P2-80-15 | 97,50 | 597,5 | 197750 | 15 | 15| 50 | 4 | 12,5 (2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | O

Na segunda fase, analisaram-se nove pilares sujeitos a flexo-compressao normal e divididos
em trés séries de acordo com a resisténcia a compressdao do concreto. Trés fatores foram
estudados: a excentricidade inicial, a taxa de armadura transversal e a resisténcia a

compressao do concreto.
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TABELA 4.9 — CARACTERISTICAS FISICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE LIMA JUNIOR (2003) CONTINUAGAO

lig it Es b | h le Ag Asw el
PILAR ) o)
MPa | MPa | MPa |[cm |cm| cm (mm) o] (mm)
P1-40 | 39,21 | 597,5|197750| 15 | 15| 170 12,5 (2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | 10
P2-40 | 39,21 | 597,5 | 197750 | 15 | 15| 170 12,5 {2,18% | 6,3 | 15 |0,48% | 20
P3-40 | 39,21 | 597,5|197750| 15 | 15| 170 12,5 ({2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | 30
P1-60-15 | 66,38 | 597,5 | 197750 | 15 | 15| 170 12,5 (2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | 10
P2-60-15 | 66,38 | 597,5 | 197750 | 15 | 15| 170 12,5 (2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | 20
P3-60-15 | 66,38 | 597,5 | 197750 | 15 | 15| 170 12,5 (2,18% | 6,3 | 15 [0,48% | 30
P1-60-5 | 62,48 | 597,5 |197750| 15 | 15 | 170 12,5 (2,18% | 6,3 | 5 [1,44%| 10
P2-60-5 | 62,48 | 597,5 |197750| 15 | 15 | 170 12,5 (2,18% | 6,3 | 5 [1,44%| 20
P3-60-5 | 62,48 | 597,5 |197750| 15 | 15 | 170 12,5 (2,18% | 6,3 | 5 [1,44%| 30

s Pw | Mm

APArDPADAPPPAPPMDPM DS

Os ensaios foram realizados 28 dias apds a moldagem dos pilares, na INSTRON, mesma

maquina utilizada em QUEIROGA (1999) e RAMOS (2001).
As principais conclusdes do autor foram:

a) Tanto a flambagem das barras da armadura longitudinal, quanto a perda de massa de
concreto nos pilares sujeitos a flexo-compressao ocorrem de modo bem mais critico

que nos pilares submetidos a compressao centrada.

b) Em pilares sujeitos a flexo-compressao normal, quando os valores dos trés fatores
analisados — resisténcia do concreto, taxa de armadura transversal e excentricidade

inicial — sdo elevados, a ductilidade desses elementos estruturais € melhorada.

¢) O efeito da flexdo faz com que as tensdes de confinamento se distribuam de modo
diferenciado dentro da secdo transversal dos pilares; contudo, observou-se que a
tensdo de confinamento na regido comprimida da secdo transversal € pouco

modificada.

4.9. OLIVEIRA (2004)

Dando continuidade aos estudos realizados no SET EESC/USP sobre pilares de concreto
armado solicitados a compressao centrada, LIMA (1997), QUEIROGA (1999) e RAMOS
(2001), este estudo foi realizado com concreto de resisténcia média a compressdo de

40MPa.

Os modelos, a metodologia e a idade dos ensaios foram exatamente iguais a RAMOS

(2001), a dnica diferenca foi a resisténcia do concreto.
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TABELA 4.10 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE OLIVEIRA (2004)

lig it Es b h le A Asw €
PILAR o) o)

MPa | MPa | MPa |[cm |cm | cm | n (mm) o] (mm) S Pw | Mm
P1-10,0-120 | 46,57 | 590 | 203400 | 20 | 20 (120 | 4 | 10 |0,79%| 5 |12(0,28%| O
P1-12,5-200 | 46,29 |556,5| 206900 | 20 | 20 | 120 | 4 | 12,5 |1,23%| 6,3 |20 |0,26% | O
P1-12,5-150 | 46,30 |556,5| 206900 | 20 | 20 | 120 | 4 | 12,5 |1,23%| 6,3 | 15[0,35%| O
P1-12,5-100 | 43,89 |556,5| 206900 | 20 | 20 | 120 | 4 | 12,5 |1,23%| 6,3 | 10 [0,53% | O
P2-10,0-120 (46,08 | 590 | 203400 | 30 | 15| 90 | 6 | 10 |1,05%| 5 |12|0,28%| O
P2-12,5-150 | 45,01 |556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 15|0,36% | O
P2-12,5-100 | 43,18 |556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 10 |0,54% | O
P2-12,5-075 | 43,07 | 556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 |7,5/0,72%| O
P3-10,0-120 | 46,08 | 590 | 203400 | 30 | 15| 90 | 6 | 10 |1,05%| 5 |12(0,28%| O
P3-12,5-150 | 45,01 |556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 15(0,36% | O
P3-12,5-100 | 43,41 |556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 10 [0,54% | O
P3-12,5-075 | 42,55|556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 |7,5[0,72%| O
P4-10,0-120 (46,08 | 590 | 203400 | 30 | 15| 90 | 6 | 10 |1,05%| 5 |12|0,28%| O
P4-12,5-150 | 45,01 |556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 15|0,36% | O
P4-12,5-100 | 43,01 |556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 | 10 |0,54% | O
P4-12,5-075 | 42,55|556,5| 206900 | 30 | 15 | 90 | 6 | 12,5 |1,64%| 6,3 |7,5/0,72%| O

As conclusdes feitas por este autor foram:

a) A varidvel k__,,, que representa reducdo da resisténcia a compressdao em estruturas

concreto quando comparadas com 0s corpos-de-prova, nao pode ser considerada

constante para diferentes resisténcias do concreto.

b) Para a faixa de resisténcia do concreto nos pilares ensaiados, foi constatado o
confinamento do nicleo, que se apresentou maior nos pilares com maiores taxas de

armadura transversal.

4.10. ADORNO (2004)

Desenvolvido na UnB, foi um estudo tedrico-experimental de pilares de concreto armado
de secdo retangular submetidos a flexdo normal composta, utilizando como base tedrica o
método desenvolvido por MELLO (2003). A pretensdo era estabelecer parametros para a
utilizacdo pratica do método em questdo. Para tanto, foram analisados: cargas e modos de
ruptura, deformacdes do concreto e das armaduras, deslocamentos vertical e horizontal das

pecas, evolucgdo da fissuracdo e ductilidade dos modelos.

O programa experimental compos-se de duas séries de ensaios. A primeira série, PSA,
compreendeu quatro pilares em concreto simples, e a outra, PCA4, era composta por oito
pilares com armadura longitudinal de quatro barras de 10mm de didmetro e armadura
transversal constituida de estribos de 5,0mm espacados a cada 10cm. Todos os pilares

tinham dimensoes de 12cm x 25c¢cm x 172cm.
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TABELA 4.11 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE ADORNO (2004)

fe it Es b h le A Asw el
PILAR o) o)

MPa |MPa| MPa |cm |cm | cm | n (mm) o] (mm) S Pw | MM

PSA-15a |42,40 25 |12 | 172 15
PSA-15b |55,20 25 |12 | 172 15
PSA-20 |51,70 25 |12 | 172 20
PSA-30 |50,50 25 | 12 | 172 30
PCA4-15a | 38,80 | 582 | 212200 | 25 | 12 | 172 | 4 | 10 [1,05%| 5 10 [0,35% | 15
PCA4-15b | 40,20 | 582 | 212200 | 25 | 12 | 172 | 4 | 10 |1,05%| 5 10 [0,35% | 15
PCA4-20 |40,70| 582 | 212200 | 25 | 12 (172 | 4 | 10 |1,05%| 5 10 [0,35% | 20
PCA4-25 |42,10| 582 | 212200 | 25 | 12 (172 | 4 | 10 |1,05%| 5 10 [0,35% | 25
PCA4-30a |40,50| 582 | 212200 | 25 | 12 | 172 | 4 | 10 |1,05%| 5 10 [0,35% | 30
PCA4-30b |41,30| 582 | 212200 | 25 | 12 |172 | 4 | 10 [1,05%| 5 10 [0,35% | 30

Os modelos eram biarticulados com excentricidades idénticas F%
em suas extremidades, que variavam de 15mm a 30mm. A __LL
estrutura de ensaio era composta de um poértico metélico /_‘—
ancorado, por meio de tirantes, na laje de reacdo do
Laboratério de Estruturas da Escola de Engenharia Civil da

Universidade Federal de Goias.

I
F
FIGURA 4.7 - ESQUEMA DE

APLICACAO DE FORGAS NO MODELO
DE ADORNO (2004)

As conclusdes relevantes ao presente trabalho foram:

a) Foi validado o principio cldssico de Bernoulli, de que as secdes transversais

permanecem planas em pecas deformada.

b) Por se tratar de pilares com baixa resisténcia, a variagdo da excentricidade inicial
bem como a taxa de armadura longitudinal ndo influiram no comportamento da
armadura transversal, confirmando o pequeno grau de confinamento do concreto

interno aos estribos.

¢) Com o aumento da taxa de armadura longitudinal, as deformagdes da face
tracionada ou menos comprimida diminuiram, enquanto que as armaduras mais
comprimidas apresentaram um crescimento de suas deformagdes, o que mostra a
mudanca na distribuicdo de deformagdes na secdo para maiores taxas, com O aco

aumentando sua absor¢do de tensdes em relagdo ao concreto.

Eunice Silva Santos



Dados experimentais sobre resisténcia de elementos lineares de concreto armado

d) O aumento da excentricidade inicial da for¢a solicitante provocou crescimento do
encurtamento do concreto e redugdo do esforco normal e do momento fletor

ultimos.

e) O aumento da taxa de armadura longitudinal proporcionou aumento nas
deformacdes do concreto da face mais comprimida, maior ductilidade e,

consequentemente, elevou o esfor¢co normal e o momento fletor dltimos.

4.11. ARAUJO (2004)

Esta pesquisa foi desenvolvida na UFG e que teve por intuito complementar os resultados

obtidos em ADORNO (2004).

Foram ensaiados nove pilares com resisténcia a compressao em torno de 40MPa, aos 28
dias, e sujeitos a flexo-compressao normal, divididos em trés séries: PSA, PCA4 e PCA®6.
Manteve-se as mesmas caracteristicas geométricas das pecas ensaiadas por ADORNO
(2004), distinguindo desta apenas pela aplicagdo de cargas com maiores excentricidade. A
primeira série era composta por exemplares em concreto simples. As série PCA4 e PCA6
continham modelos em concreto armado, com armaduras longitudinais compostas,

respectivamente, por quatro e seis barras de 10mm de diametro.

Os modelos eram biarticulados com excentricidades idénticas em suas extremidades. Em
cada série foram testados trés exemplares, com excentricidades iniciais iguais a 40mm,
50mm e 60mm. A estrutura de reacdao também foi a mesma utilizada nos ensaios de
ADORNO (2004). Por serem pesquisas conjuntas, as conclusdes desta e de ADORNO

(2004) também sdo semelhantes.

TABELA 4.12 — CARACTERISTICAS FISICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE ARAUJO (2004)

fe fy Es b h e Aq A =
PILAR ® ®

MPa |MPa| MPa | cm [ cm | cm | n (mm) o] (mm) S Pw mm
PCA4-40 | 45,80 | 582 |212200| 25 | 12 (172 | 4 | 10 [1,05%| 5 10 |0,35% | 40
PCA4-50 |45,80| 582 |212200| 25 | 12 (172 | 4 | 10 [1,05%| 5 10 |0,35% | 50
PCA4-60 |45,80| 582 |212200| 25 | 12 (172 | 4 | 10 [1,05%| 5 10 |0,35% | 60
PCA6-40 |42,70| 582 |212200| 25 | 12 (172 |6 | 10 [1,57%| 5 10 |0,35% | 40
PCA6-50 |42,70| 582 |212200| 25 | 12 (172 |6 | 10 [1,57%| 5 10 |0,35% | 50
PCA6-60 |42,70| 582 |212200| 25 | 12 (172 |6 | 10 [1,57%| 5 10 |0,35% | 60

4.12. DANTAS (2006)

Esta pesquisa também faz parte da linha de pesquisa desenvolvida na UnB sobre pilares em

concreto armado submetidos a carregamento axial com diferentes excentricidades. Difere

Dissertacdo de Mestrado

| 65



66 |

Avaliacgdo estatistica do erro de modelos de resisténcia

para elementos lineares de concreto da ABNT NBR 6118:2007

dos demais trabalhos aqui apresentados por possuir um indice de esbeltez maior e fazer

andlise tedrico-numérica dos efeitos de segunda ordem no programa CACODI.

O programa experimental foi composto por seis pilares, nos quais a varidvel analisada foi a

excentricidade de aplicacdo da carga, que variou de 0 a 60cm. Os demais parametros foram

mantidos constantes.

TABELA 4.13 — CARACTERISTICAS FISICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE DANTAS (2006)

Laje de reacio

(|

T

FIGURA 4.8 - SISTEMA GERAL DE ENSAIO, (DANTAS, 2006)

Eunice Silva Santos

fo | f, Ec | b |h| & Aq As e
PILAR MPa | MP MP v ®
a a a cm|cm | cm | n (mm) o] (mm) S Pw mm
PFN 00-3 |35,80| 592 | 189000 | 25 |12 | 262 | 6 | 10 |[1,57%| 5 5 10,71%| O
PFN 15-3 |35,80| 592 | 189000 | 25 |12 | 262 | 6 | 10 |[1,57%| 5 5 10,71% | 15
PFN 30-3 |33,93| 592 | 189000 | 25 |12 | 262 | 6 | 10 |[1,57%| 5 5 10,71%| 30
PFN 40-3 |33,93| 592 | 189000 | 25 |12 | 262 | 6 | 10 [1,57%| 5 5 10,71% | 40
PFN 50-3 |37,60| 592 | 189000 | 25 |12 | 262 | 6 | 10 |[1,57%| 5 5 10,71% | 50
PFN 60-3 |37,60| 592 | 189000 | 25 |12 | 262 | 6 | 10 |[1,57%| 5 5 10,71% | 60
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FIGURA 4.9 — DETALHE DA ARTICULAGAO SUPERIOR (A) E ESQUEMA DE CARREGAMENTO (B), (DANTAS, 2006)

As conclusdes feitas pelo pesquisador foram:

a) O acréscimo de excentricidade, além de diminuir a carga de ruptura, aumentou 0s
deslocamentos horizontais, as rotacoes de extremidade e as deformagdes na

armadura e no concreto.

b) Comparando com os resultados de ARAUJO (2004), onde foram ensaiados pilares
com altura em torno de 2/3 da altura dos pilares desta pesquisa, houve uma reducao
de cerca de 35% na carga de ruptura, ou seja, pilares mais esbeltos sdo menos

resistentes.

c) A esbeltez também aumentou os deslocamentos horizontais.

4.13. SANTOS (2009)

Este estudo buscou complementar os estudos desenvolvidos na UnB sobre pilares

submetidos a flexo-compressao normal.

As varidveis do estudo foram: a excentricidade de aplicac@o da carga e o indice de esbeltez
dos pilares. Foram mantidas constantes as se¢des transversais em 12cm x 25c¢m, a armadura
longitudinal em seis barras de 10mm, a armadura transversal composta por estribos de

5,0mm espacados em 10cm e a resisténcia do concreto a compressao em torno 40MPa.

De acordo com a altura do modelo, os pilares foram divididos em dois grupos, com 175cm
e 225cm. Em cada grupo havia sete pilares, nos quais as excentricidades de aplicacdo da

carga foram de: 0, 15mm, 24mm, 30mm, 40mm, 50mm e 60mm.
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TABELA 4.14 — CARACTERISTICAS FiSICAS E GEOMETRICAS DOS MODELOS DE SANTOS (2009)

fe it Es b h le A Asw el
PILAR o) o)

MPa | MPa | MPa |cm |cm | cm | n (mm) o] (mm) S Pw | MM

PFN 00-2 |45,80| 592 |189000| 25 |12 (162 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | O
PFN 15-2 |38,50| 592 |189000| 25 |12 (162 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | 15
PFN 24-2 45,80 592 |189000| 25 |12 (162 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [ 0,35% | 24
PFN 30-2 |37,20| 592 |189000| 25 |12 (162 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | 30
PFN 40-2 |37,20| 592 |189000| 25 |12 (162 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [ 0,35% | 40
PFN 50-2 |37,20| 592 |189000| 25 |12 (162 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | 50
PFN 60-2 |38,50| 592 |189000| 25 |12 (162 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | 60
PFN 00-2,5 (45,80 | 592 |189000| 25 |12 |212 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | O
PFN 15-2,5 (43,10 592 |189000| 25 |12 212 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | 15
PFN 24-2,5 (45,80 | 592 |189000| 25 |12 212 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [ 0,35% | 24
PFN 30-2,5 (41,60 | 592 |189000| 25 |12 212 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | 30
PFN 40-2,5 (41,60 | 592 |189000| 25 |12 |212 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [ 0,35% | 40
PFN 50-2,5 (41,60 | 592 |189000| 25 |12 |212 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | 50
PFN 60-2,5 |43,10| 592 |189000| 25 |12 |212 | 6 | 10 |1,57%| 5 10 [0,35% | 60

A metodologia de ensaio foi a mesma utilizada por DANTAS (2006). No entanto,
programa utilizado para fazer a andlise tedrico-numérica dos efeitos de segunda ordem foi

o FLEXO 2.

Comparada com a pesquisa de DANTAS (2006), ndo foram acrescentadas conclusoes

relevantes, sobre os parametros avaliados.
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Capitulo 5: ERRO DE MODELO

5.1. CONSIDERACOES SOBRE ERRO DE MODELO

Entende-se por erro de modelo a varidvel aleatéria que permite comparar os resultados
reais com os resultados obtidos segundo a previsdo do modelo que pretende-se avaliar.
Nesta pesquisa, os resultados tidos como reais correspondem aos valores obtidos
experimentalmente, no caso dos pilares, e para as vigas, foram estipuladas se¢des e os

resultados “reais” foram obtidos por comparagao.

Depois de terem sido computados, segundo os algoritmos apresentados no capitulo 3, os
valores tedricos para a forca de compressao resistente dos pilares e para o momento tltimo

resistente das vigas, a varidvel aleatéria erro de modelo, E, , foi calculada.

Fexp
E, = = (5.1

teo

sendo: F

o> & forca de compressdo resistente ou momento resistente dltimo obtidos

experimentalmente e F_ , a forca de compressdo resistente ou momento resistente dltimo

eo

obtidos seguindo os requisitos de cada modelo estudado.

A varidvel aleatdria pode indicar se o modelo analitico € conservador, apresentando valores
tedricos de resisténcia inferiores aos reais (experimentais), ou apresenta-se contra a
seguranca, prevendo resisténcias maiores que obtidas na prética. Desta forma, a varidvel
Erro de Modelo representa o cardter de tendenciosidade do modelo, sendo a média da
varidvel aleatéria E € conhecida como fator de tendenciosidade (bias factor) do modelo.
O modelo ideal seria aquele com varidvel Erro de Modelo de média 1 (um) e desvio padrao

0 (zero).

Para que seja corrigida esta tendéncia dos modelos matematicos, aplica-se o valor médio da

varidvel erro de modelo, M, sobre o valor tedrico obtido através do modelo, obtendo

assim, em média, o valor correto para previsdo da resisténcia, Fo .

thcc))r = ME ’ Fteo (52)
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A seguir sao apresentados os resultados tedricos de todas as amostras da varidvel aleatéria

erro de modelo (E,, ), obtidas a partir dos resultados experimentais de 206 pilares dos quais

140 sao solicitados a compressdo centrada e 66 sao solicitados a flexo-compressao normal.

Os resultados tedricos e “reais” para as vigas foram obtidos a partir de uma amostra de 144
elementos nos quais variou-se os parametros: resisténcia do concreto, altura da secdo
transversal e taxa de armadura. Como mencionado, as amostras de variavel erro de modelo
foram obtidas por compara¢do com o modelo do ACI 318-2002, cuja as estaisticas do erro

de modelo de resisténcia é apresentado em NOWAK E SZERSZEN (2003).

Considerando o resultado experimental um valor constante para qualquer modelo analisado

e dado por F,,, =E_-F ,tem-se:

eo ?

NBR _ pACI _ pACI ACI
Fexp - Fexp _Em 'Fteo

FAC
NBR __ pACI teo
Em - Em ) FNBR (5.3)
teo
FAC
NBR __ ACI teo
ME - ME ’ FNBR (54)
teo
onde Fo™ ,é o valor tedrico do momento resistente tltimo segundo os requisitos de norma

(ACI 318 ou NBR 6118), e M'™ a média da varidvel erro do modelo de norma.

Nota-se pela equagdo (5.3) que a varidvel erro do modelo da ABNT NBR 6118:2007 para

as vigas, EﬁBR, apresenta-se aqui como produto entre duas varidveis aleatorias, EQC' e

ACI
E%BR . E o desvio padrio da varidvel erro de modelo da ABNT NBR 6118:2007, oy,

teo

calculado conforme a equacao (5.6).
() = (ci) + (k) (5.5)

opt = Cy°R - MER (5.6)

sendo: C{™® o coeficiente de variacio da varidvel erro de modelo da norma brasileira, C,”

o coeficiente de variago da varidvel erro de modelo da norma americana, Cf; o coeficiente

L .. N FACI
de variagdo da varidvel razdo NG -

teo
Segundo NOWAK E SZERSZEN (2003) os valores de MQC' e CCC' para vigas solicitadas a
flexdo, sdo, respectivamente, 1,0 e 0,06.
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5.2. ERRO DO MODELO PARA VIGAS

TABELA 5.1 — ERRO DO MODELO DE VIGAS E PARAMETROS VARIAVEIS

PARAMETROS TEORICA

VIGAS i h Ag it MuNBR Muaci Mu,ﬁy MNER
MPa | cm | p. | KNom | kN.m Mgz | °

V20-30-055| 20 | 30 |0,55% | 3283,45 | 3258,84 0,9925 1,0124
V20-30-080| 20 | 30 |0,80% | 4378,32 | 4325,29 0,9879 1,0076
V20-30-104 | 20 | 30 |1,04% | 5684,47 | 5594,73 0,9842 1,0039
V20-40-127 | 20 | 40 |1,27% | 12396,96 | 12160,83 0,9810 1,0006
V20-40-151| 20 | 40 |1,51% | 13429,09 | 12984,60 0,9669 0,9862
V20-40-174| 20 | 40 |1,74% | 15917,25 | 15321,21 0,9626 0,9818
V20-50-200 | 20 | 50 |2,00% |25151,25 | 23533,34 0,9357 0,9544
V20-50-226 | 20 | 50 |2,26% | 25543,14 | 26849,74 1,0512 1,0722
V20-50-251| 20 | 50 |2,51% |29466,63 | 26905,33 0,9131 0,9313
V20-60-276 | 20 | 60 |2,76% |47530,17 | 43341,13 0,9119 0,9301
V20-60-303| 20 | 60 |3,03% |48327,51 | 44066,60 0,9118 0,9301

V20-60-327 | 20 | 60 |3,27% |49767,12 | 45415,53 0,9126 0,9308

V25-30-055| 25 | 30 |0,55% | 3320,64 | 3308,59 0,9964 1,0163
V25-30-080| 25 | 30 |0,80% | 4458,48 | 4432,51 0,9942 1,0141
V25-30-104 | 25 | 30 |1,04% | 5820,10 | 5776,16 0,9925 1,0123
V25-40-127 | 25 | 40 |1,27% | 12753,83 | 12638,22 0,9909 1,0108
V25-40-151| 25 | 40 |1,51%|13934,52 | 13770,78 0,9882 1,0080
V25-40-174| 25 | 40 |1,74%|16618,79 | 16401,20 0,9869 1,0066
V25-50-200 | 25 | 50 |2,00% | 27548,63 | 27559,07 1,0004 1,0204
V25-50-226 | 25 | 50 |2,26% | 29414,26 | 27555,84 0,9368 0,9556
V25-50-251| 25 | 50 |2,51% |29164,97 | 27997,58 0,9600 0,9792
V25-60-276 | 25 | 60 |2,76% | 46488,94 | 50170,15 1,0792 1,1008
V25-60-303| 25 | 60 |3,03% |54390,89 | 51060,03 0,9388 0,9575

V25-60-327 | 25 | 60 |3,27% | 56134,79 | 52762,96 0,9399 0,9587
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TABELA 5.1 — ERRO DO MODELO DE VIGAS E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUAGAO)

PARARAMETROS TEORICA

VIGAS fox h As,int Muner My aci MU'V MNER
MPa | cm | p. | kN.cm | kN.m M, xer £

V30-30-055 | 30 30 |0,55% | 3347,67 | 3336,00 0,9965 1,0164
V30-30-080 | 30 30 |0,80% | 4516,72 | 4491,58 0,9944 1,0143
V30-30-104 | 30 30 [1,04% | 5918,65 | 5876,10 0,9928 1,0127
V30-40-127 | 30 40 |1,27%|13013,14 | 12901,20 0,9914 1,0112
V30-40-151 | 30 40 |1,51% | 14301,77 | 14143,23 0,9889 1,0087
V30-40-174 | 30 40 |1,74%|17106,83 | 16896,15 0,9877 1,0074
V30-50-200 | 30 50 |2,00% | 28727,81 | 28290,86 0,9848 1,0045
V30-50-226 | 30 50 |2,26% | 30534,07 | 29537,56 0,9674 0,9867
V30-50-251 | 30 50 |2,51%|33163,17 | 30550,12 0,9212 0,9396
V30-60-276 | 30 60 |2,76% | 51448,79 | 48757,61 0,9477 0,9666
V30-60-303 | 30 60 |3,03% | 52772,09 | 55775,82 1,0569 1,0781

V30-60-327 | 30 60 |3,27% | 62228,25 | 57730,08 0,9277 0,9463

V35-30-055 | 35 30 |0,55% | 3368,19 | 3357,28 0,9968 1,0167
V35-30-080 | 35 30 [0,80% | 4560,95 | 4537,43 0,9948 1,0147
V35-30-104 | 35 30 [1,04% | 5993,49 | 5953,69 0,9934 1,0132
V35-40-127 | 35 40 |1,27%|13210,08 | 13105,36 0,9921 1,0119
V35-40-151 | 35 40 |1,51% | 14580,70 | 14432,39 0,9898 1,0096
V35-40-174 | 35 40 |1,74% | 17477,50 | 17280,40 0,9887 1,0085
V35-50-200 | 35 50 |2,00% | 29496,57 | 29087,79 0,9861 1,0059
V35-50-226 | 35 50 |2,26% | 31855,90 | 31181,22 0,9788 0,9984
V35-50-251 | 35 50 |2,51% |34171,65 | 33143,90 0,9699 0,9893
V35-60-276 | 35 60 |2,76% | 55215,81 | 52081,34 0,9432 0,9621
V35-60-303 | 35 60 |3,03% |57039,51 | 53613,16 0,9399 0,9587

V35-60-327 | 35 60 |3,27% | 60596,41 | 61768,95 1,0194 1,0397
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TABELA 5.1 — ERRO DO MODELO DE VIGAS E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUAGAO)

PARARAMETROS TEORICA

VIGAS fox h Asint Muner My aci MUJV MNER
MPa | cm | p. | kNom | kN.m Mygr |

V40-30-055 | 40 30 |0,55% | 3384,31 | 3375,42 0,9974 1,0173
V40-30-080 | 40 30 |0,80% | 4595,69 | 4576,54 0,9958 1,0157
V40-30-104 | 40 30 |1,04% | 6052,27 | 6019,86 0,9946 1,0145
V40-40-127 | 40 40 |1,27% | 13364,74 | 13279,47 0,9936 1,0135
V40-40-151 40 40 |1,51% | 14799,75 | 14678,98 0,9918 1,0117
V40-40-174 | 40 40 |1,74% | 17768,59 | 17608,10 0,9910 1,0108
V40-50-200 | 40 50 [2,00% |30100,30 | 29767,43 0,9889 1,0087
V40-50-226 | 40 50 |[2,26% | 32626,71 | 32087,32 0,9835 1,0031
V40-50-251 40 50 |2,51% | 35122,38 | 34051,87 0,9695 0,9889
V40-60-276 | 40 60 |2,76% | 57282,85 | 55800,93 0,9741 0,9936
V40-60-303 | 40 60 |3,03% |60270,48 | 56643,17 0,9398 0,9586

V40-60-327 | 40 60 |3,27% | 65185,02 | 65740,05 1,0085 1,0287

V45-30-055 | 45 30 |0,55% | 3397,31 | 3389,90 0,9978 1,0178
V45-30-080 | 45 30 |0,80% | 4623,69 | 4607,73 0,9965 1,0165
V45-30-104 | 45 30 |1,04% | 6099,65 | 6072,63 0,9956 1,0155
V45-40-127 | 45 40 |1,27% | 13489,42 | 13418,32 0,9947 1,0146
V45-40-151 45 40 |1,51% | 14976,33 | 14875,64 0,9933 1,0131
V45-40-174 | 45 40 |1,74% | 18003,25 | 17869,44 0,9926 1,0124
V45-50-200 | 45 50 [2,00% | 30586,98 | 30309,45 0,9909 1,0107
V45-50-226 | 45 50 |2,26% | 33248,08 | 32893,74 0,9893 1,0091
V45-50-251 45 50 |2,51% | 35888,79 | 35435,91 0,9874 1,0071
V45-60-276 | 45 60 |2,76% | 58618,25 | 57257,65 0,9768 0,9963
V45-60-303 | 45 60 |3,03% | 62607,44 | 59253,02 0,9464 0,9653

V45-60-327 | 45 60 |3,27% | 67809,60 | 63126,02 0,9309 0,9495
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TABELA 5.1 — ERRO DO MODELO DE VIGAS E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUAGAO)

PARARAMETROS TEORICA

VIGAS fox h Asint Muner My aci MUJV MNER
MPa | cm | p. | kNom | kN.m Mygr | *

V50-30-055 | 50 30 |0,55% | 3408,00 | 3401,71 0,9982 1,0181
V50-30-080 | 50 30 |0,80% | 4646,75 | 4633,18 0,9971 1,0170
V50-30-104 | 50 30 |1,04% | 6138,66 | 6115,70 0,9963 1,0162
V50-40-127 | 50 40 |1,27% | 13592,06 | 13531,65 0,9956 1,0155
V50-40-151 50 40 |1,51% | 15121,70 | 15036,13 0,9943 1,0142
V50-40-174 | 50 40 |1,74% | 18196,44 | 18082,72 0,9938 1,0136
V50-50-200 | 50 50 [2,00% | 30987,64 | 30751,80 0,9924 1,0122
V50-50-226 | 50 50 [2,26% | 33759,62 | 33458,51 0,9911 1,0109
V50-50-251 50 50 |2,51%|36519,74 | 36148,35 0,9898 1,0096
V50-60-276 | 50 60 |2,76% | 59717,62 | 59063,31 0,9890 1,0088
V50-60-303 | 50 60 |3,03% | 63930,21 | 61695,48 0,9650 0,9843

V50-60-327 | 50 60 |3,27% | 69350,01 | 65660,30 0,9468 0,9657

V60-30-055 | 60 30 |0,55% | 3424,58 | 3419,82 0,9986 1,0186
V60-30-080 | 60 30 |0,80% | 4682,47 | 4672,22 0,9978 1,0178
V60-30-104 | 60 30 |1,04% | 6199,10 | 6181,77 0,9972 1,0171
V60-40-127 | 60 40 (1,27% | 13751,10 | 13705,49 0,9967 1,0166
V60-40-151 60 40 |1,51% | 15346,95 | 15282,35 0,9958 1,0157
V60-40-174 | 60 40 |1,74% | 18495,76 | 18409,91 0,9954 1,0153
V60-50-200 | 60 50 [2,00% | 31608,43 | 31430,39 0,9944 1,0143
V60-50-226 | 60 50 |2,26% | 34552,22 | 34324,91 0,9934 1,0133
V60-50-251 60 50 |2,51% | 37497,35 | 37216,98 0,9925 1,0124
V60-60-276 | 60 60 [2,76% |61421,01 | 60932,48 0,9920 1,0119
V60-60-303 | 60 60 |3,03% | 65979,73 | 64981,46 0,9849 1,0046

V60-60-327 | 60 60 |3,27% | 71736,76 | 71024,38 0,9901 1,0099

Eunice Silva Santos



Erro de modelo |75

TABELA 5.1 — ERRO DO MODELO DE VIGAS E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUAGAO)

PARARAMETROS TEORICA

VIGAS fox h Agint Muner Muaci MUJV MR
MPa | cm | p. | kNom | kN.m Muer | °

V70-30-055 | 70 30 |0,55% | 3436,82 | 3433,07 0,9989 1,0189
V70-30-080 | 70 30 |0,80% | 4708,86 | 4700,77 0,9983 1,0182
V70-30-104 | 70 30 |1,04% | 6243,76 | 6230,07 0,9978 1,0178
V70-40-127 | 70 40 |1,27% | 13868,60 | 13832,59 0,9974 1,0174
V70-40-151 70 40 |1,51% | 15513,36 | 15462,36 0,9967 1,0166
V70-40-174 | 70 40 |1,74% | 18716,91 | 18649,13 0,9964 1,0163
V70-50-200 | 70 50 [2,00% | 32067,10 | 31926,53 0,9956 1,0155
V70-50-226 | 70 50 |[2,26% | 35137,82 | 34958,35 0,9949 1,0148
V70-50-251 70 50 |2,51% | 38219,65 | 37998,28 0,9942 1,0141
V70-60-276 | 70 60 |2,76% | 62679,53 | 62293,83 0,9938 1,0137
V70-60-303 | 70 60 |[3,03% |67493,99 | 67029,91 0,9931 1,0130

V70-60-327 | 70 60 |3,27% | 73500,17 | 72959,73 0,9926 1,0125

V80-30-055 | 80 30 |0,55% | 3446,24 | 3443,18 0,9991 1,0191
V80-30-080 | 80 30 |0,80% | 4729,16 | 4722,55 0,9986 1,0186
V80-30-104 | 80 30 |1,04% | 6278,10 | 6266,93 0,9982 1,0182
V80-40-127 | 80 40 |1,27% | 13958,96 | 13929,57 0,9979 1,0179
V80-40-151 80 40 |1,51% | 15641,34 | 15599,71 0,9973 1,0173
V80-40-174 | 80 40 |1,74% | 18886,97 | 18831,65 0,9971 1,0170
V80-50-200 | 80 50 [2,00% |32419,81 | 32305,07 0,9965 1,0164
V80-50-226 | 80 50 |2,26% | 35588,15 | 35441,66 0,9959 1,0158
V80-50-251 80 50 |2,51% | 38775,09 | 38594,41 0,9953 1,0152
V80-60-276 | 80 60 |2,76% | 63647,34 | 63332,52 0,9951 1,0150
V80-60-303 | 80 60 |3,03% | 68658,46 | 68279,67 0,9945 1,0144

V80-60-327 | 80 60 |3,27% | 74856,23 | 74415,11 0,9941 1,0140
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TABELA 5.1 — ERRO DO MODELO DE VIGAS E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUAGAO)

PARARAMETROS TEORICA

VIGAS fox h As it Muner Muaci MUJV MR
MPa | cm | p. | kNom | kN.m Muer | °

V90-30-055 | 90 30 |0,55% | 3453,71 | 3451,14 0,9993 1,0192
V90-30-080 | 90 30 |0,80% | 4745,25 | 4739,72 0,9988 1,0188
V90-30-104 | 90 30 [1,04% | 6305,33 | 6295,97 0,9985 1,0185
V90-40-127 | 90 40 [1,27% | 14030,60 | 14005,99 0,9982 1,0182
V90-40-151 90 40 |1,51% | 15742,81 | 15707,95 0,9978 1,0177
V90-40-174 | 90 40 |1,74% | 19021,82 | 18975,50 0,9976 1,0175
V90-50-200 | 90 50 |2,00% | 32699,48 | 32603,41 0,9971 1,0170
V90-50-226 | 90 50 |2,26% | 35945,22 | 35822,56 0,9966 1,0165
V90-50-251 90 50 |2,51% | 39215,51 | 39064,22 0,9961 1,0161
V90-60-276 | 90 60 |2,76% | 64414,73 | 64151,11 0,9959 1,0158
V90-60-303 | 90 60 |3,03% | 69581,79 | 69264,60 0,9954 1,0154

V90-60-327 | 90 60 |3,27% | 75931,48 | 75562,11 0,9951 1,0150

V100-30-055 | 100 | 30 |0,55% | 3459,77 | 3457,58 0,9994 1,0194
V100-30-080 | 100 | 30 |0,80% | 4758,32 | 4753,60 0,9990 1,0190
V100-30-104 | 100 | 30 |1,04% | 6327,45 | 6319,46 0,9987 1,0187
V100-40-127 | 100 | 40 |1,27% | 14088,81 | 14067,78 0,9985 1,0185
V100-40-151 | 100 | 40 |1,51% | 15825,24 | 15795,46 0,9981 1,0181
V100-40-174 | 100 | 40 |1,74% | 19131,36 | 19091,78 0,9979 1,0179
V100-50-200 | 100 | 50 |2,00% | 32926,67 | 32844,58 0,9975 1,0175
V100-50-226 | 100 | 50 |2,26% | 36235,28 | 36130,47 0,9971 1,0170
V100-50-251 | 100 | 50 |2,51% | 39573,29 | 39444,01 0,9967 1,0167
V100-60-276 | 100 | 60 |2,76% | 65038,11 | 64812,86 0,9965 1,0165
V100-60-303 | 100 | 60 |3,03% | 70331,85 | 70060,83 0,9961 1,0161

V100-60-327 | 100 | 60 |3,27% | 76804,95 | 76489,34 0,9959 1,0158

Média 0,987
Desvio Padrao 0,024
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Erro de modelo

5.3. ERRO DOS MODELOS PARA PILARES

TABELA 5.2 - ERRO DOS MODELOS DE PILARES E PARAMETROS VARIAVEIS

EXPERIMENTAL TEORICO ERRO DE MODELO
FONTE PILAR €i Nexp Nere | Migne Naci ABNT NBR 6118 AGI 318
mm kN kN kN kN rigidez | curvatura
P1-I 0 655 547.00 | 547.00 | 693.29 1.1974 1.1974 0.9448
P1-lI 0 664 547.00 | 547.00 | 693.29 1.2139 1.2139 0.9578
P2-1 0 679 652.43 | 652.43 | 832.89 1.0407 1.0407 0.8152
P2-1 0 758 652.43 | 652.43 | 832.89 1.1618 1.1618 0.9101
P3-1 0 793 675.12 | 675.12 | 862.25 1.1746 1.1746 0.9197
P3-II 0 841 675.12 | 675.12 | 862.25 1.2457 1.2457 0.9754
P4-I 0 1279 | 845.83 | 845.83 | 1081.32 | 1.5121 1.5121 1.1828
P4-II 0 1327 | 845.83 | 845.83 | 1081.32 | 1.5689 1.5689 1.2272
P5-I 0 1318 | 809.36 | 809.36 | 1039.14 | 1.6285 1.6285 1.2684
P5-II 0 1212 | 809.36 | 809.36 | 1039.14 | 1.4975 1.4975 1.1663
P6-I 0 1203 | 775.33 | 775.33 | 995.09 1.5516 1.5516 1.2089
P6-II 0 1143 | 775.33 | 775.33 | 995.09 1.4742 1.4742 1.1486
P7-1 0 1040 | 696.61 | 696.61 | 903.31 1.4929 1.4929 1.1513
P7-Il 0 1069 | 696.61 | 696.61 | 903.31 1.5346 1.5346 1.1834
P8 0 453 277.91 | 277.91 | 440.10 1.6300 1.6300 1.0293
P9 0 376 339.28 | 339.28 | 505.22 1.1082 1.1082 0.7442
P10 0 463 325.35 | 325.35 | 502.13 1.4231 1.4231 0.9221
P11 0 387 325.35 | 325.35 | 502.13 1.1895 1.1895 0.7707
PCNCA-I 0 345 251.01 | 251.01 | 308.90 1.3745 1.3745 1.1169
g PCNCA-II 0 315 251.01 | 251.01 | 308.90 1.2549 1.2549 1.0197
g PCNSA-I 0 268 186.90 | 186.90 | 242.35 1.4340 1.4340 1.1058
Z PCNSA-II 0 245 186.90 | 186.90 | 242.35 1.3109 1.3109 1.0109
% PL4T150-1 0 353 327.64 | 327.64 | 528.78 1.0774 1.0774 0.6676
8 PL4T150-1I 0 378 327.64 | 327.64 | 528.78 1.1537 1.1537 0.7149
< PL4T175-1 0 417 340.05 | 340.05 | 548.34 1.2263 1.2263 0.7605
PL4T175-I 0 417 340.05 | 340.05 | 548.34 1.2263 1.2263 0.7605
PL4T200-I 0 427 346.95 | 346.95 | 559.20 1.2307 1.2307 0.7636
PL4T200-II 0 466 346.95 | 346.95 | 559.20 1.3431 1.3431 0.8333
PL4T225-1 0 400 329.71 | 329.71 | 532.04 1.2132 1.2132 0.7518
PL4T225-II 0 408 329.71 | 329.71 | 532.04 1.2375 1.2375 0.7669
PL4T250-1 0 490 350.39 | 350.39 | 564.64 1.3984 1.3984 0.8678
PL4T250-1I 0 532 350.39 | 350.39 | 564.64 1.5183 1.5183 0.9422
PL4T275-1 0 388 329.02 | 329.02 | 530.95 1.1793 1.1793 0.7308
PL4T275-1I 0 450 329.02 | 329.02 | 530.95 1.3677 1.3677 0.8475
PL4T300-I 0 472 352.46 | 352.46 | 567.90 1.3391 1.3391 0.8311
PL4T300-1I 0 464 352.46 | 352.46 | 567.90 1.3165 1.3165 0.8171
PL4T225-1 0 1450 | 994.64 | 994.64 | 1279.52 | 1.4578 1.4578 1.1332
PL4T225-II 0 1370 | 994.64 | 994.64 | 1279.52 | 1.3774 1.3774 1.0707
PL6T225-1 0 1376 | 988.22 | 988.22 | 1270.52 | 1.3924 1.3924 1.0830
PL6T225-II 0 1385 | 988.22 | 988.22 | 1270.52 | 1.4015 1.4015 1.0901
PL4T300-I 0 1200 | 989.90 | 989.90 | 1273.40 | 1.2122 1.2122 0.9424
PL4T300-II 0 1325 | 989.90 | 989.90 | 1273.40 | 1.3385 1.3385 1.0405
PL6T300-I 0 1300 | 979.64 | 979.64 | 1259.50 | 1.3270 1.3270 1.0322
PL6T300-1I 0 1361 979.64 | 979.64 | 1259.50 | 1.3893 1.3893 1.0806
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Avaliacgdo estatistica do erro de modelos de resisténcia
para elementos lineares de concreto da ABNT NBR 6118:2007

TABELA 5.2 - ERRO DOS MODELOS DE PILARES E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUAGAO)

EXPERIMENTAL TEORICO ERRO DE MODELO
FONTE PILAR ei Nexp Nhrermee Nieme Naci ABNT NBR 6118 ACI 318
mm kN kN kN kN rigidez | curvatura

P1SA-

USUAL 0 138.4 90.60 90.60 143.48 | 1.5275 1.5275 0.9646

P2SA-

USUAL 0 144 90.60 90.60 143.48 | 1.5893 1.5893 1.0036

P1CA-

USUAL 0 180 123.92 | 123.92 | 186.65 | 1.4525 1.4525 0.9644

P2CA-

USUAL 0 190.4 123.92 | 123.92 | 186.65 | 1.5364 1.5364 1.0201
P1SA-CAR 0 500 239.18 | 239.18 | 378.76 | 2.0905 2.0905 1.3201
P2SA-CAR 0 510.4 239.18 | 239.18 | 378.76 | 2.1340 2.1340 1.3476
P1CA-CAR 0 500 310.19 | 310.19 | 479.37 | 1.6119 1.6119 1.0430
P2CA-CAR 0 524.8 310.19 | 310.19 | 479.37 | 1.6919 1.6919 1.0948
P8/10-150-1 0 560 405.87 | 405.87 | 650.69 | 1.3797 1.3797 0.8606

= P8/10-150-2 0 575 405.87 | 405.87 | 650.69 | 1.4167 1.4167 0.8837
& P8/10-175-1 0 600 368.62 | 368.62 | 591.93 | 1.6277 1.6277 1.0136
i’ P8/10-175-2 0 575 368.62 | 368.62 | 591.93 | 1.5599 1.5599 0.9714
= P8/10-200-1 0 600 370.51 370.51 594.92 | 1.6194 1.6194 1.0085
E P8/10-200-2 0 600 370.51 370.51 59492 | 1.6194 1.6194 1.0085
P8/10-225-1 0 500 359.01 359.01 576.78 | 1.3927 1.3927 0.8669
P8/10-225-2 0 525 359.01 359.01 576.78 | 1.4623 1.4623 0.9102
P8/10-250-1 0 515 360.09 | 360.09 | 578.48 | 1.4302 1.4302 0.8903
P8/10-250-2 0 510 360.09 | 360.09 | 578.48 | 1.4163 1.4163 0.8816
P8/10-275-1 0 490 318.12 | 318.12 | 512.34 | 1.5403 1.5403 0.9564
P8/10-275-2 0 550 318.12 | 318.12 | 512.34 | 1.7289 1.7289 1.0735
P8/12-200-1 0 650 472.43 | 47243 | 761.04 | 1.3759 1.3759 0.8541
P8/12-200-2 0 700 472.43 | 47243 | 761.04 | 1.4817 1.4817 0.9198
P8/12-225-1 0 825 462.86 | 462.86 | 745.97 | 1.7824 1.7824 1.1059
P8/12-225-2 0 850 462.86 | 462.86 | 745.97 | 1.8364 1.8364 1.1394
P8/12-250-1 0 750 457.32 | 457.32 | 737.26 | 1.6400 1.6400 1.0173
P8/12-250-2 0 675 457.32 | 457.32 | 737.26 | 1.4760 1.4760 0.9156

P11 0 2630 2910.78 | 2910.78 | 3325.32 | 0.9035 0.9035 0.7909

P1/2 0 2701 2910.78 | 2910.78 | 3325.32 | 0.9279 0.9279 0.8123

P1/3 0 2834 2910.78 | 2910.78 | 3325.32 | 0.9736 0.9736 0.8522

P1r/2 0 3063 2949.85 | 2949.85 | 3369.51 | 1.0384 1.0384 0.9090

P1r/3 0 2820 2949.85 | 2949.85 | 3369.51 | 0.9560 0.9560 0.8369

P2/2 0 2950 3018.98 | 3018.98 | 3447.69 | 0.9772 0.9772 0.8556

P2/3 0 3210 3157.23 | 3157.23 | 3604.06 | 1.0167 1.0167 0.8907

P3/1 0 3415 3386.34 | 3386.34 | 4109.22 | 1.0085 1.0085 0.8311

P3/2 0 3750 3386.34 | 3386.34 | 4109.22 | 1.1074 1.1074 0.9126

= P3/3 0 3230 3386.34 | 3386.34 | 4109.22 | 0.9538 0.9538 0.7860
2z P4/1 0 3000 2930.57 | 2930.57 | 3558.59 | 1.0237 1.0237 0.8430
5 P4/2 0 2650 2930.57 | 2930.57 | 3558.59 | 0.9043 0.9043 0.7447
= P4/3 0 2610 2930.57 | 2930.57 | 3558.59 | 0.8906 0.8906 0.7334
- P5/1 15 2842 2424.25 | 2450.19 | 2258.11 | 1.1723 1.1599 1.2586
P5/2 15 2806 2383.20 | 2408.66 | 2219.46 | 1.1774 1.1650 1.2643

P6/1 15 3227 2750.08 | 2778.60 | 2973.69 | 1.1734 1.1614 1.0852

P6/2 15 3218 2698.66 | 2726.59 | 2917.33 | 1.1924 1.1802 1.1031

P7/1 15 3012 2432.54 | 2459.67 | 2277.69 | 1.2382 1.2246 1.3224

P7/2 15 3118 2492.08 | 2520.83 | 2343.02 | 1.2512 1.2369 1.3308

P8/1 25 3252 2126.21 | 2184.07 | 2398.16 | 1.5295 1.4890 1.3560

P8/2 25 3250 2152.34 | 2214.89 | 1971.18 | 1.5100 1.4673 1.6488

P91 30 2388 894.02 | 961.22 | 1674.92 | 2.6711 2.4843 1.4257

P9/2 30 2143 759.03 | 825.84 | 1399.62 | 2.8233 2.5949 1.5311
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Erro de modelo

TABELA 5.2 - ERRO DOS MODELOS DE PILARES E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUACAO)

EXPERIMENTAL TEORICO ERRO DE MODELO
FONTE PILAR i Nexp Nugrk Nusr.c Nac ABNT NBR 6118 e
mm kN kN kN kN rigidez curvatura

BR-PEO1 50 338 340.16 340.16 303.95 0.9936 0.9936 1.1120

g BR-PE02 50 320 344.32 344.32 307.71 0.9294 0.9294 1.0399
= MR-PEO1 50 527 577.02 577.02 498.18 0.9133 0.9133 1.0579
ﬁ MR-PEO1 50 460 592.09 592.09 511.31 0.7769 0.7769 0.8997

<D£ AR-PEO1 50 604 634.76 634.76 541.17 0.9515 0.9515 1.1161
< AR-PEO2 50 501 713.97 713.97 609.60 0.7017 0.7017 0.8218
g‘ AR-PE03 50 527 755.26 755.26 645.34 0.6978 0.6978 0.8166
AR-PE04 50 457 738.14 738.14 630.52 0.6191 0.6191 0.7248

§ P1/1R 380 3157 2237.57 | 2237.57 | 1626.06 1.4109 1.4109 1.9415
g P1/2 380 2825.8 2166.77 | 2166.77 | 1577.62 1.3042 1.3042 1.7912
E P1/3 380 2967.8 2099.03 | 2099.03 | 1529.56 1.4139 1.4139 1.9403
E P2/1 380 2788.9 2189.32 | 2189.32 | 1580.94 1.2739 1.2739 1.7641
% P2/2 380 2902.2 2179.21 | 2179.21 | 1576.73 1.3318 1.3318 1.8406
<>': P3/1 380 3307.6 2443.91 | 2443.91 | 1793.58 1.3534 1.3534 1.8441
P1 0 2278 2132.59 | 2132.59 | 2417.41 1.0682 1.0682 0.9423

P2 0 2292 2275.59 | 2275.59 | 2578.81 1.0072 1.0072 0.8888

P3 0 1835 1945.85 | 1945.85 | 2206.75 0.9430 0.9430 0.8315

g‘ P4 0 1864 1945.85 | 1945.85 | 2206.75 0.9579 0.9579 0.8447
& P5 0 2158 2021.16 | 2021.16 | 2291.69 1.0677 1.0677 0.9417
Et; P6 0 2312 2057.08 | 2057.08 | 2311.36 1.1239 1.1239 1.0003
8 P7 0 2373 2441.72 | 2441.72 | 2948.43 0.9719 0.9719 0.8048
% P8 0 2496 2441.72 | 2441.72 | 2948.43 1.0222 1.0222 0.8466
@] P9 0 2446 2346.19 | 2346.19 | 2832.96 1.0425 1.0425 0.8634
P10 0 2440 2346.19 | 2346.19 | 2832.96 1.0400 1.0400 0.8613

P11 0 2288 2396.49 | 2396.49 | 2893.75 0.9547 0.9547 0.7907

P12 0 2497 2396.49 | 2396.49 | 2893.75 1.0419 1.0419 0.8629

P1-10,0-120 0 1072 903.10 903.10 1003.50 1.1870 1.1870 1.0683
P1-12,5-200 0 1085 970.50 970.50 1077.27 1.1180 1.1180 1.0072
P1-12,5-150 0 1223 1079.45 | 1079.45 | 1199.72 1.1330 1.1330 1.0194
P1-12,5-100 0 1292 1079.45 | 1079.45 | 1199.72 1.1969 1.1969 1.0769
P2-10,0-120 0 1325 951.94 951.94 1121.12 1.3919 1.3919 1.1819

. P2-12,5-150 0 1400 1048.93 | 1048.93 | 1226.40 1.3347 1.3347 1.1416
é P2-12,5-100 0 1175 1080.73 | 1080.73 | 1264.57 1.0872 1.0872 0.9292
a P2-12,5-75 0 1215 1080.73 | 1080.73 | 1264.57 1.1242 1.1242 0.9608
8 P3-10,0-120 0 1265 1078.65 | 1078.65 | 1273.99 1.1728 1.1728 0.9929
% P3-12,5-150 0 1322 1176.06 | 1176.06 | 1379.13 1.1241 1.1241 0.9586
P3-12,5-100 0 1468 1068.01 | 1068.01 | 1249.30 1.3745 1.3745 1.1751
P3-12,5-75 0 1485 1068.01 | 1068.01 | 1249.30 1.3904 1.3904 1.1887
P4-10,0-120 0 1238 945.60 945.60 1113.47 1.3092 1.3092 1.1118
P4-12,5-150 0 1340 1042.57 | 1042.57 | 1218.76 1.2853 1.2853 1.0995
P4-12,5-100 0 1355 1055.29 | 1055.29 | 1234.03 1.2840 1.2840 1.0980
P4-12,5-75 0 1365 1055.29 | 1055.29 | 1234.03 1.2935 1.2935 1.1061

P1-40-15 0 983.3 908.39 908.39 1059.88 1.0825 1.0825 0.9277

_ P2-40-15 0 1015.7 908.39 908.39 1059.88 1.1181 1.1181 0.9583
§ P1-60-5 0 1557.1 1287.36 | 1287.36 | 1525.78 1.2095 1.2095 1.0205
o P2-60-5 0 1525 1287.36 | 1287.36 | 1525.78 1.1846 1.1846 0.9995
GO: P1-60-15 0 1479.7 1287.36 | 1287.36 | 1525.78 1.1494 1.1494 0.9698
% P2-60-15 0 1438.3 1287.36 | 1287.36 | 1525.78 1.1172 1.1172 0.9427
:(’ P1-80-5 0 1853.1 1773.38 | 1773.38 | 2112.00 1.0450 1.0450 0.8774
% P2-80-5 0 1890.8 1773.38 | 1773.38 | 2112.00 1.0662 1.0662 0.8953
P1-80-15 0 1881.5 1773.38 | 1773.38 | 2112.00 1.0610 1.0610 0.8909

P2-80-15 0 1923.8 1773.38 | 1773.38 | 2112.00 1.0848 1.0848 0.9109
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Avaliacgdo estatistica do erro de modelos de resisténcia
para elementos lineares de concreto da ABNT NBR 6118:2007

TABELA 5.2 - ERRO DOS MODELOS DE PILARES E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUAGAO)

EXPERIMENTAL TEORICO ERRO DE MODELO
FONTE PILAR ei Nexp Nhrermee Nieme Naci ABNT NBR 6118 ACI 318
mm kN kN kN kN rigidez | curvatura

P1-40 10 823 729.52 | 727.35 | 659.64 | 1.1281 1.1315 1.2476

§ P2-40 20 653 710.81 721.43 | 655.77 | 0.9187 0.9051 0.9958
@ P3-40 30 500 599.87 | 612.95 | 523.18 | 0.8335 0.8157 0.9557
o P1-60-15 10 1053 1091.46 | 1088.00 | 984.74 | 0.9648 0.9678 1.0693
% P2-60-15 20 875 1061.52 | 1078.53 | 978.14 | 0.8243 0.8113 0.8946
= P3-60-15 30 722 882.31 903.55 | 748.50 | 0.8183 0.7991 0.9646
<§E P1-60-5 10 1087 1039.67 | 1036.40 | 937.44 | 1.0455 1.0488 1.1595
= P2-60-5 20 859 1011.37 | 1027.45 | 931.20 | 0.8493 0.8361 0.9225
P3-60-5 30 685 842.18 | 862.21 71425 | 0.8134 0.7945 0.9590
P1-10,0-120 0 1732.4 1551.96 | 1551.96 | 1741.68 | 1.1163 1.1163 0.9947
P1-12,5-200 0 1810.6 1621.21 | 1621.21 | 1824.05 | 1.1168 1.1168 0.9926
P1-12,5-150 0 1939.1 1621.51 | 1621.51 | 1824.39 | 1.1959 1.1959 1.0629
P1-12,5-100 0 1880.1 1548.85 | 1548.85 | 1742.40 | 1.2139 1.2139 1.0790
P2-10,0-120 0 2022.7 1665.35 | 1665.35 | 1987.26 | 1.2146 1.2146 1.0178

g P2-12,5-150 0 2335.1 1737.10 | 1737.10 | 2079.14 | 1.3442 1.3442 1.1231
= P2-12,5-100 0 1985.5 1679.06 | 1679.06 | 2009.18 | 1.1825 1.1825 0.9882
< P2-12,5-075 0 2099 1675.58 | 1675.58 | 2004.98 | 1.2527 1.2527 1.0469
% P3-10,0-120 0 2054.6 1665.35 | 1665.35 | 1987.26 | 1.2337 1.2337 1.0339
5 P3-12,5-150 0 2266.5 1737.10 | 1737.10 | 2079.14 | 1.3048 1.3048 1.0901
(@} P3-12,5-100 0 2283.2 1686.36 | 1686.36 | 2017.98 | 1.3539 1.3539 1.1314
P3-12,5-075 0 2159.3 1659.08 | 1659.08 | 1985.10 | 1.3015 1.3015 1.0878
P4-10,0-120 0 1951.9 1665.35 | 1665.35 | 1987.26 | 1.1721 1.1721 0.9822
P4-12,5-150 0 2295.7 1737.10 | 1737.10 | 2079.14 | 1.3216 1.3216 1.1042
P4-12,5-100 0 2084.9 1673.67 | 1673.67 | 2002.69 | 1.2457 1.2457 1.0411
P4-12,5-075 0 2042.4 1659.08 | 1659.08 | 1985.10 | 1.2310 1.2310 1.0289
PSA-15a 15 677 563.21 585.54 | 605.90 | 1.2020 1.1562 1.1173

PSA-15b 15 653 733.23 | 762.30 | 788.82 | 0.8906 0.8566 0.8278

g PSA-20 20 389 642.09 | 679.59 | 703.12 | 0.6058 0.5724 0.5532
= PSA-30 30 303 376.24 | 423.94 | 386.33 | 0.8053 0.7147 0.7843
5 PCA4-15a 15 553 579.76 | 599.23 | 611.26 | 0.9538 0.9228 0.9047
% PCA4-15b 15 566 598.46 | 618.63 | 631.27 | 0.9458 0.9149 0.8966
CQ) PCA4-20 20 460 573.20 | 599.89 | 608.81 0.8025 0.7668 0.7556
< PCA4-25 25 360 506.61 533.38 | 509.89 | 0.7106 0.6749 0.7060
PCA4-30a 30 291 425.86 | 448.67 | 404.30 | 0.6833 0.6486 0.7198
PCA4-30b 30 298 432.93 | 456.21 411.13 | 0.6883 0.6532 0.7248

g PCA4-40 40 277 369.57 | 388.32 | 323.03 | 0.7495 0.7133 0.8575
5 PCA4-50 50 217 318.48 | 327.74 | 272.54 | 0.6814 0.6621 0.7962
- PCA4-60 60 210 287.46 | 294.13 | 239.23 | 0.7305 0.7140 0.8778
Q PCA6-40 40 320 381.20 | 398.89 | 327.60 | 0.8395 0.8022 0.9768
5:) PCA6-50 50 280 316.98 | 330.13 | 257.07 | 0.8833 0.8482 1.0892
ic,: PCA6-60 60 210 280.75 | 286.91 233.72 | 0.7480 0.7319 0.8985
& PFN 00-3 0 1053 587.90 | 378.42 | 722.99 | 1.7911 2.7826 1.4565
§ PFN 15-3 15 447 354.49 | 378.42 | 72299 | 1.2610 1.1812 0.6183
;; PFN 30-3 30 255 265.36 | 288.26 | 368.36 | 0.9610 0.8846 0.6923
|<j PFN 40-3 40 170 22554 | 243.90 | 272.80 | 0.7537 0.6970 0.6232
<Z: PFN 50-3 50 155 212.93 | 227.44 | 232.38 | 0.7279 0.6815 0.6670
a PFN 60-3 60 131 198.69 | 206.37 | 191.49 | 0.6593 0.6348 0.6841
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Erro de modelo

TABELA 5.2- ERRO DOS MODELOS DE PILARES E PARAMETROS VARIAVEIS (CONTINUAGAO)

EXPERIMENTAL TEORICO ERRO DE MODELO
FONTE PILAR ei Nexp Nhrermee NNBR.C Naci ABNT NBR 6118 ACI 318
mm kN kN kN kN rigidez | curvatura

PFN 00-2 0 1255 1017.40 | 746.99 | 899.79 | 1.2335 1.6801 1.3948
PFN 15-2 15 662 623.29 | 641.16 | 625.94 | 1.0621 1.0325 1.0576
PFN 24-2 24 456 610.13 | 637.68 | 590.87 | 0.7474 0.7151 0.7717
PFN 30-2 30 317 434.21 | 453.84 | 393.43 | 0.7301 0.6985 0.8057
PFN 40-2 40 294.4 344.99 | 359.50 | 288.73 | 0.8534 0.8189 1.0196
PFN 50-2 50 232 285.59 | 296.31 | 247.32 | 0.8124 0.7830 0.9380
PFN 60-2 60 198.4 249.78 | 258.16 | 218.98 | 0.7943 0.7685 0.9060
PFN 00-2,5 0 1078 1017.40 | 595.80 | 899.79 | 1.0596 1.8093 1.1981
PFN 15-2,5 15 670.4 538.41 | 565.49 | 852.52 | 1.2451 1.1855 0.7864
PFN 24-2,5 24 360.8 481.47 | 515.33 | 590.87 | 0.7494 0.7001 0.6106
PFN 30-2,5 30 336 385.58 | 412.24 | 431.70 | 0.8714 0.8151 0.7783
PFN 40-2,5 40 246 315.59 | 335.79 | 314.86 | 0.7795 0.7326 0.7813
PFN 50-2,5 50 201.2 267.38 | 282.82 | 246.50 | 0.7525 0.7114 0.8162
PFN 60-2,5 60 164.8 247.28 | 254.93 | 217.05 | 0.6665 0.6464 0.7593
Média 1.193 1.195 0.995

Desvio Padrao 0.323 0.341 0.230

SANTOS (2009)

5.4. DISTRIBUICOES DE PROBABILIDADE PARA AS VARIAVEIS

ALEATORIAS ERRO DE MODELO

Obtidas as amostras da varidvel aleatdria erro de modelo, foram construidos histogramas
buscando aqueles que melhor ajustam-se as varidveis, de maneira que a informacao
estatistica sobre o modelo possa ser processada através de curvas de distribuicdo estatistica

e, posteriormente, fazer um estudo de confiabilidade dos modelos.

Apresentam-se a seguir as figuras que ilustram os ajustes de distribui¢do estatistica para o
erro de modelo foram realizados pelo software EasyFit 5.2 Standard com base em testes de
aderéncia consagrados pela teoria de probabilidades, Chi-Quadrado, Kolmogorov-Smirnov

e Anderson-Darling.

Nenhuma curva padronizada de distribuicdo estatistica se ajustou adequadamente ao
modelo de vigas solicitadas a flexdo pura. Sugere-se que, futuramente, andlises adicionais
sejam feitas para investigar o motivagado de tal inadequacao. No entanto, o0 motivo provével
deve-se a extrapolagcdo baseada no uso dados estatisticos de erro de modelo proveniente de
NOWAK e SZERSZEN (2003), feita para que fosse computado o erro de modelo para o

modelo da norma brasileira. E como os modelos das normas brasileira e americana e

ACI
brasileira sao muito parecidos, a varidvel dada pela razao ‘%BR , aproxima-se em média
te

0

da unidade com pequena dispersdo. Na Figura 5.1, sdo apresentadas as curvas de
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ACI
distribuicdo de probabilidade para a varidvel t%BR, a varidvel erro de modelo para
teo

norma brasileira seria obtida através da equacao (5.3)

Probability Density Function Cumulative Distiibation Function

Lognorml

o [nozees

Fix)
H

O Hislogram — Lognormal —Sample  —Lognormal |

(A) B)
FIGURA 5.1 - VARIAVEL ERRO DO MODELO ABNT NBR 6118:2007 PARA VIGAS — (A) HISTOGRAMA E
DISTRIBUIGAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICAO ACUMULADA DE PROBABILIDADE

Os histogramas para as amostras da varidvel erro de modelo foram ajustados por curvas de
distribuicdo lognormal, para um estudo de confiabilidade mais apurado deverd se estudar

mais detalhadamente qual a melhor curva de ajuste para cada modelo.

Nas figuras 5.2, 5.3 e 5.4 sdo apresentadas os histogramas e as curvas de distribui¢do de

densidade de probabilidade e de distribuicdo acumulada de probabilidade da varidvel erro
de modelo E_ para pilares conforme, respectivamente, os métodos da rigidez aproximada

e da curvatura aproximada propostos pela ABNT NBR 6118:2007 e o método proposto
pelo ACI 318-2002.

Probability Density Function Cumulative Distribution Function

fiz)

O Histogram — Lognormal —Sample  — Lognomal

(A) (B)
FIGURA 5.2 — VARIAVEL ERRO DO MODELO ABNT NBR 6118:2007 PARA PILARES COM RIGIDEZ APROXIMADA - (A)
HISTOGRAMA E DISTRIBUICAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUIGAO ACUMULADA DE PROBABILIDADE
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Probablity Density Function

e
L

Cumulative Distribution Function

DO Histogram — Lagnormal

A)

—Sample — Lognormal

(B)

FIGURA 5.3 - VARIAVEL ERRO DO MODELO ABNT NBR 6118:2007 PARA PILARES COM CURVATURA APROXIMADA —
(A) HISTOGRAMA E DISTRIBUICAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICAO ACUMULADA DE

Brobatility Density Function

PROBABILIDADE
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FIGURA 5.4 — VARIAVEL ERRO DO MODELO ACI 318-2002 PARA PILARES — (A) HISTOGRAMA E
DISTRIBUICAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICA0 ACUMULADA DE PROBABILIDADE

Para avaliar a necessidade do uso de um modelo distinto para pilares solicitados a

N

compressao centrada, no qual ndo ha consideracdo de excentricidade minima devida a

imperfei¢Oes, separou-se os dados de pilares que foram carregados sem excentricidade

inicial dos demais pilares. Para o cédlculo da capacidade resistente ultima foi utilizada

equacdo (3.35).

A tabela abaixo mostra os parametros estatisticos, média e desvio padrdo, para cada modelo

e cada tipo de solicitagao.

NBR (rigidez) NBR (curvatura) ACI

compressao V] 0.889 0.904 1.015
centrada o 0.143 0.223 0.145
flexo- W 0.999 0.969 1.030
COTgrrriZslao o 0.393 0.371 0.347
g m 1.193 1.195 0.995
todos o 0.323 0.341 0.230

As Figuras 5.5, 5.6 e 5.7 representam a amostra de erro modelo para pilares solicitados por

compressao excéntrica, e as Figuras 5.8, 5.9 e 5.10, para pilares carregados, inicialmente,
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de forma centrada. Devido a amostra ser pequena, as curvas de distribui¢do de estatistica
sdo pouco representativas. Portanto, outras andlises devem ser feitas para que se possa
optar ou ndo por um modelo com a consideracdo de excentricidade minima para pilares

solicitados, teoricamente, por compressao centrada.

Probability Density Function Cumulatve Distabution Function
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FIGURA 5.5 — VARIAVEL ERRO DO MODELO NBR 6118:2007 PARA PILARES
SOB COMPRESSAO EXCENTRICA PELO METODO DA RIGIDEZ APROXIMADA — (A) HISTOGRAMA E
DISTRIBUIGAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICAO ACUMULADA DE PROBABILIDADE
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FIGURA 5.6 — VARIAVEL ERRO DO MODELO NBR 6118:2007 PARA PILARES
SOB COMPRESSAO EXCENTRICA PELO METODO DA CURVATURA APROXIMADA — (A) HISTOGRAMA E
DISTRIBUIGAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICAO ACUMULADA DE PROBABILIDADE
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FIGURA 5.7 — VARIAVEL ERRO DO MODELO ACI 318-2002 PARA PILARES
SOB COMPRESSAO EXCENTRICA PELO METODO DA CURVATURA APROXIMADA — (A) HISTOGRAMA E
DISTRIBUIGAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICAO ACUMULADA DE PROBABILIDADE
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FIGURA 5.8 — VARIAVEL ERRO DO MODELO NBR 6118:2007 PARA PILARES
SOB COMPRESSAO CENTRADA PELO METODO DA RIGIDEZ APROXIMADA — (A) HISTOGRAMA E
DISTRIBUIGAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICAO ACUMULADA DE PROBABILIDADE
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FIGURA 5.9 — VARIAVEL ERRO DO MODELO NBR 6118:2007 PARA PILARES
SOB COMPRESSAO CENTRADA PELO METODO DA CURVATURA APROXIMADA - (A) HISTOGRAMA E
DISTRIBUICAO DE DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICA0 ACUMULADA DE PROBABILIDADE
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FIGURA 5.10 - VARIAVEL ERRO DO MODELO ACI 318-2002 PARA PILARES
SOB COMPRESSAO CENTRADA - (A) HISTOGRAMA E DISTRIBUIGAO DE
DENSIDADE DE PROBABILIDADE, (B) DISTRIBUICAO ACUMULADA DE PROBABILIDADE
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Capitulo 6: ANALISE DE RESULTADOS

Neste capitulo € a apresentada a andlise do erro de modelo e da confiabilidade das normas
ABNT NBR 6118:2007 e ACI 318-2002 para 206 pilares, 140 solicitados a compressao

centrada e 66 a flexo-compressdao normal, e 140 vigas dimensionadas a flexao pura.

O estado limite analisado € a resisténcia ultima. S3o avaliados os parametros de influéncia
na resisténcia ultima para pilares (resisténcia do concreto, esbeltez, taxa de armadura
longitudinal e transversal, e excentricidade de aplicacdo das cargas) e para vigas
(resisténcia do concreto, altura util da viga, posi¢do da linha neutra e taxa de armadura

longitudinal).

Para melhor avaliagdo da interferéncia das solicitacdes nos modelos de previsdo da
capacidade resistente dos pilares, fez-se trés andlises distintas:

e para solicitados a compressdo centrada (cc);

® para pilares solicitados a compressdo excéntrica (ce);

¢ modelo tnico para (todos) os pilares, havendo sempre uma excentricidade minima

na atuacgdo das acdes, assim como € sugerido na norma brasileira.

6.1. ANALISE ESTATISTICA DA CORRELACAO ENTRE A VARIAVEL

ERRO DE MODELO E 0S PARAMETROS VARIAVEIS

Na maioria dos problemas de engenharia ha algum tipo de relacdo entre duas ou mais
varidveis. Para investigar a natureza dessa interagdo € feita uma andlise de regressdo, a
técnica estatistica muito indicada para modelar e investigar a relacdo entre essas variaveis,

seja ela de caréter simples ou multiplo MONTGOMERY,D.C.; RUNGER, G.C.; 1999).

Uma regressao linear simples por estimadores de minimos quadrados para a intersec¢io e
inclinacao pode ser utilizada para que um modelo analitico simplificado seja construido na
tentativa de representar a correlagdo existente entre as varidveis erro de modelo e os

demais pardmetros varidveis.

Segue uma andlise, através de regressao linear, da varidvel erro de modelo, relacionando-a

com cada parametro varidvel.
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6.1.1. RESISTENCIA A COMPRESSAO DO CONCRETO

A resisténcia a compressdo do concreto, assim como a resisténcia do aco, sdo parametros

primordiais para o célculo da resisténcia dltima de qualquer elemento de concreto armado.

Um fato importante a ser enfatizado sobre a resisténcia do concreto é que na pesquisa
desenvolvida por SANTIAGO (2011) foi verificada a ndo-conformidade da resisténcia dos
concretos produzidos em concreteiras brasileiras. Uma maneira de avaliar a questdo da nao-
conformidade da resisténcia de um concreto € através da reconstrucdo da sua distribuicao

normal com base no valor estimado da sua resisténcia caracteristica (f, ) e compard-lo

com a resisténcia caracteristica a compressao do concreto estabelecida pela ABNT NBR

12655:2006:

f, =1, —1.65-0, (6.1)
onde: f, ¢é resisténcia média a compressdo e G,, o desvio padrdo para amostras de

concreto com vinte ou mais corpos de prova.

Verificou-se no estudo citado que, para concreto de classes superiores a C30, as curvas de

distribui¢do estatisticas f, .,

e f, ndo sdo equivalentes, o que configuram os concretos em
nao-conformes, e diminui a seguranca das estruturas de concreto projetadas segundo a

equagdo (6.1).

No entanto, a nao-conformidade dos concretos nacionais ndo invalidam a presente
pesquisa, pois o objetivo desta é a avaliacdo da erro de modelos de norma para a previsao
da capacidade dos elementos estruturais e ndo a quantificagdo da influéncia de cada
parametro varidvel isoladamente. Além disso o cdlculo da capacidade resistente dos

elementos € feito utilizando o valor médio da resisténcia do concreto.

Na Figura 6.2, apesar das amostras apresentarem-se muito dispersas, pode ser observada
uma tendéncia positiva entre a varidveis E  dos modelos de previsdo de carga de
compressdo ultima em pilares e a resisténcia média a compressao do concreto f,, ou seja,

quanto maior a resisténcia do concreto mais conservadores apresentam-se os modelos.
Demonstrando assim, que os modelos ndo conseguem prever integralmente a capacidade
ultima dos pilares, principalmente em pilares de alta resisténcia e solicitados a compressao

excéntrica, caso em que a resisténcia dos elementos € mais subestimada.

No entanto, quando separadas as amostras que foram solicitadas por cargas centradas nota-

se que, nos trés modelos normativos, a relacdo entre as varidveis E_ e f, torna-se negativa.
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Para investigar melhor este dados a capacidade tultima destes elementos foi calculada
conforme as equagdes (3.35) e (3.37) seguindo os requisitos, respectivamente, da ABNT

NBR 6118:2007 e do ACI 318-2002. Resultando na Figura 6.1, onde é confirmada a

tendéncia negativa entre f e E . Pode-se perceber também de acordo com esta figura que
os modelos da norma brasileira tornam-se inseguros (E, <1,0), prevendo capacidade de

carga dos pilares acima da experimental. Este fato ocorre, possivelmente, por ter-se
desprezado a excentricidade acidental ou devido a imperfei¢des, o que nao acontece no
modelo americano. Portanto, apesar de serem apresentadas a regressao separada por tipo de

solicitacdo, as andlise que seguem serdo focadas na consideragdo da existéncia de uma

excentricidade minima, mesmo que o pilar seja carregado axialmente.

f.(MPa) x Ey, (NBR-k)
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f.(MPa) x E,, (ACl)
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FIGURA 6.1 - RELACAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO E A VARIAVEL RESISTENCIA MEDIA A COMPRESSAO DO CONCRETO
PARA PILARES SOB CARGA CENTRADA. (A) ABNT NBR 6118:2007, MODELO DA RIGIDEZ APROXIMADA, (B) ABNT

NBR 6118:2007, MODELO DA CURVATURA APROXIMADA, (C) ACI 318-2002.
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E importante ressaltar também que, quando considerada a excentricidade minima, os
modelos brasileiros sdo mais conservadores e apresentam maior dispersdao de resultados

que o modelo da norma americana.

f.(MPa) x E,, (NBR-k)
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FIGURA 6.2 - RELACAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO E A VARIAVEL RESISTENCIA MEDIA A COMPRESSAO DO CONCRETO.
(A) ABNT NBR 6118:2007, MODELO DA RIGIDEZ APROXIMADA, (B) ABNT NBR 6118:2007, MODELO DA
CURVATURA APROXIMADA, (C) ACI 318-2002.
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Para o modelo de previsao de resisténcia de vigas solicitadas a flexao pura da ABNT NBR
6118:2007, a varidvel erro de modelo foi dividida em dois grupos, o primeiro
correspondente a resisténcias do concreto até 5S0MPa (valor limite de abrangéncia da

ABNT NBR 6118:2007), e outro com resisténcias superiores (60 a 100MPa).

Conforme a Figura 6.3, a varidvel erro de modelo também apresenta tendéncia positiva
assim como nos pilares. Contudo, para concretos com resisténcias inferiores a 40MPa, a
varidvel erro de modelo apresenta, pela regressao linear, valores menores que a unidade,

indicando assim que, para estes valores de resisténcia, o modelo € nao conservador.

Vale ressaltar também que, no caso das vigas, a correlacdo da varidvel erro de modelo com

a resisténcia do concreto, representada por R2, € maior nos concretos de alta resisténcia.

f,(MPa) x RACI/RNER
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FIGURA 6.3 - RELACAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO DE VIGAS DA ABNT NBR 6118:2007 E A VARIAVEL RESISTENCIA
MEDIA A COMPRESSAO DO CONCRETO.

6.1.2. ESBELTEZ DOS PILARES

Devido a grande dispersdo dos valores de erro de modelo e pequena quantidade de
esbeltezes para pilares solicitados axialmente, também nao € possivel estabelecer uma
correlagcdo entre a varidvel aleatdria erro de modelo e a esbeltez dos pilares. O que nota-se
pela Figura 6.4 (A) e (B) é que para maiores esbeltezes o erro dos modelo da norma
brasileira diminui, aproximando-se da unidade e ficando menos conservador. Na Figura 6.4
(C), caso do modelo americano, a varidvel erro de modelo permanece em torno de um,
aproximando-se de um modelo ideal, quando o parametro analisado for a esbeltez dos

pilares.
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FIGURA 6.4 — RELACAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO E A VARIAVEL ESBELTEZ DOS PILARES. (A) ABNT NBR
6118:2007, MODELO DA RIGIDEZ APROXIMADA, (B) ABNT NBR 6118:2007, MODELO DA CURVATURA APROXIMADA,
(C)ACI 318-2002.
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6.1.3. ALTURA UTIL DAS VIGAS

A altura util das vigas apresenta certa correlagdo negativa (da ordem de 0,1063) com a
varidvel erro de modelo. Esse fato indica que, para vigas com se¢do muito alta, o modelo
da ABNT NBR 6118:2007 torna-se cada vez menos conservador, e até inseguro quando a

viga possuir altura superior a 50cm.
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FIGURA 6.5 — RELACAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO DE VIGAS DA ABNT NBR 6118:2007 E A VARIAVEL ALTURA UTIL
DA SECAO DAS VIGAS.

6.1.4. RAZAO POSICAO DA LINHA NEUTRA E ALTURA UTIL DAS VIGAS

Quando analisada a relagdo entre profundidade da linha neutra e a altura util das vigas,

obtém-se informacdes referentes ao dominio de deformagdo em que ocorre o ruina do

elemento. Sabendo que no dominio 2, esta relagdo % varia de [0, 0.259], no dominio 3

[0.259, 0.628] e no dominio 4 [0.628, 1] , percebe-se que a maioria dos elementos

analisados tem ruina nos dominios 2 e 3, portanto por deformacio excessiva do aco. E fécil

perceber assim, que a medida que a relagao % aumenta essa correlacdo diminuicdo e as

amostras ficam mais esparsas.

A Figura 6.6 mostra que a varidvel X q tem uma correlagdo negativa (de ordem maior que

0,288) com a varidvel erro de modelo. E possivel notar também que, apesar de ter sido feita

uma regressao linear, a relagdo entre % e E, é exponencial.
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FIGURA 6.6 - RELACAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO DE VIGAS DAABNT NBR 6118:2007 E A VARIAVEL DE RAZAO
POSICAO DA LINHA NEUTRA E ALTURA UTIL DAS VIGAS

6.1.5. TAXA DE ARMADURA LONGITUDINAL

Nos pilares, a armadura longitudinal assim como a armadura transversal podem provocar
confinamento da sec@o transversal, aumentando desta a capacidade resistente, a0 mesmo
tempo que diminui a drea efetivamente resistente do concreto. Entdo, € importante avaliar o

efeito da taxas de armadura sobre os modelos de previsdo de carga.

Para os modelos da ABNT NBR 6118:2007 analisados ha uma tendéncia positiva entre a
taxa de armadura e a varidvel erro de modelo e ambos sdo conservadores em média. Desta
forma € possivel concluir que os modelos nacionais ndo conseguem mensurar 0 acréscimo

de resisténcia devido o confinamento da se¢do de concreto. Ver Figura 6.7 (A) e (B)

Ja o modelo do ACI 318-2002 possui uma tendéncia negativa, conformando-se contra a
seguranca para taxas de armadura longitudinal superiores a 2,0%, contudo apresenta-se

mais preciso que os outros dois modelos.

No entanto, todos modelos tendem a tornar-se conservadores quando solicitados
excentricamente. Pode-se assim concluir que o acréscimo na capacidade resistente dos
pilares devido ao confinamento da armadura € maior quando este sdo solicitados a flexo-

compressdo, comparando com pilares sob compressdo centrada.
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FIGURA 6.7 - RELACAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO E A VARIAVEL TAXA DE ARMADURA LONGITUDINAL DOS PILARES.
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CURVATURA APROXIMADA, (C) ACI 318-2002.
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O modelo de vigas da norma brasileira apresenta uma correlacdo negativa com a taxa de
armadura longitudinal o que eleva a concluir que o modelo superestima o acréscimo de
resisténcia conferido pelo aumento da taxa de armadura. Também foi feita uma regressao
polinomial para a taxa de armadura longitudinal, apresentando correlacdo préxima aquela

encontrada para a regressao linear, descartando assim esta tltima a regressao polinomial.
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FIGURA 6.8 - RELACAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO DE VIGAS DAABNT NBR 6118:2007 E
A VARIAVEL TAXA DE ARMADURA LONGITUDINAL DAS VIGAS.

6.1.6. TAXA DE ARMADURA TRANSVERSAL DOS PILARES

As mesmas conclusdes sobre a armadura longitudinal podem ser extrapoladas armadura
transversal, contudo esta apresenta correlacio maior com a varidvel erro de modelo.
Novamente o modelo americano mostra-se mais preciso € menos conservador que os
modelos da ABNT NBR 6118:2007, apresentando uma varidvel erro de modelo menos
tendenciosa e com menor correlagdo com a taxa de armadura transversal, conforme pode

ser visto na Figura 7.9 (C).

Assim como quando relacionados com a armadura longitudinal, os modelos da norma
brasileira mostram-se com tendenciosidade positiva e conservadores em relagdo a armadura

transversal.
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6.1.7. EXCENTRICIDADE INICIAL DE APLICACAO DE CARGA NOS PILARES

Neste caso, todos modelos tem respostas semelhantes:
e tendéncia negativa entre as varidveis €e E_, as observagdes da varidvel erro de
modelo decrescem a medida que aumenta a excentricidade inicial,
e 0s modelos apresentam-se contra a seguranca quando a excentricidade inicial esta
acima de 20mm

e assim como nas demais andlise o modelo do ACI 318-2002 é menos tendencioso,

apresentando menor correlagdo e também menos seguro.

Ressalta-se que, assim como a maioria dos estudos sobre pilares solicitados a flexo-
compressao a excentricidade € foi considerada constante, ou seja, € assumido que exista
correlacdo perfeita entre carga axial e momento fletor. Portanto, andlise que segue diz
respeito apenas a excentricidade inicial de aplicagdo da carga de compressdo, visto que
considerando todos os pilares sujeitos a uma excentricidade, mesmo que minima, a resposta
¢ semelhante a avaliacdo feita somente com pilares com excentricidade de carregamento

inicial, vide figura abaixo.
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FIGURA 6.10 - RELAGAO ENTRE 0 ERRO DE MODELO E A VARIAVEL EXCENTRICIDADE TOTAL DE APLICACAO
DE CARGA NOS PILARES. ABNT NBR 6118:2007, MODELO DA RIGIDEZ APROXIMADA.
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Capitulo 7: CONCLUSOES

A andlise do erro de modelo dos pilares em concreto armado, dimensionados segundo
critérios da ABNT NBR 6118:2007, sujeitos ao carregamento centrado e sob flexo-

compressao normal, indicou que:

No que se refere a resisténcia do concreto, a varidvel erro de modelo apresenta, para pilares
solicitados a compressdo excéntrica, tendéncia positiva tornando o modelo mais
conservador para maiores resisténcias do concreto. No entanto, para pilares solicitados
axialmente o modelo torna-se menos tendencioso e com o erro diminuindo com o ganho de
resisténcia. Quando analisados sem a consideragao da excentricidade acidental, os modelos

para pilares solicitados a compressao centrada apresentam-se inseguros.

Portanto, os modelos da norma brasileira ndo podem ser extrapolados para concreto de alta
resisténcia pois ndo conseguem mensurar a capacidade resistente total. Uma possivel
calibracdo da ABNT NBR 6118:2007 que permita a extensao de seus limites de aplicacao
para concretos de resisténcia mais elevada deve levar em consideracdo as especificidades
relativas as propriedades mecanicas deste material e também ganho de resisténcia devido
ao confinamento promovido pela armaduras longitudinal e transversal, pois a simples

extrapolacdao do método para concreto usual ndo apresenta-se adequado.

Assim como os efeitos do aumento de ductilidade para concreto de alta resisténcia, devem
ser considerado o confinamento do concreto usual pela armadura longitudinal e transversal

pois os modelos mostram-se conservadores com o aumento das taxas de armadura.

Deve-se considerar a existéncia de excentricidade acidental em pilares solicitados

(teoricamente) a compressao centrada.

Os pilares solicitados a compressdo simples apresentaram-se mais dependentes e

conservadores da do indice de esbeltez que aqueles solicitados a compressao excéntrica.

O erro do modelo da ABNT NBR 6118:2007 para previsdao do momento resistente tltimo
de vigas ndo apresentou-se conclusivo, embora tenha demonstrado clara dependéncia da

taxa de armadura longitudinal e da posicdo da linha neutra no estado limite ultimo,
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consequentemente, com o modo de ruina (deformacdo excessiva do ago ou concreto) da

viga.

Avaliagoes futuras podem ser feitas uma vez que sejam coletados dados que incluam
elementos ndo considerados neste trabalho, assim como dados experimentais para

resisténcia de vigas.
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