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RESUMO

PINTO, V. S. Dimensionamento de pilares de concreto com seg¢ao transversal
retangular usando envoltérias de momentos. 2017. 312 p. Dissertagdo (Mestrado
em Engenharia Civil (Estruturas)) — Escola de Engenharia de Sao Carlos,
Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos, 2017.

A ABNT NBR 6118:2014 — Projeto de Estruturas de Concreto apresenta quatro
meétodos para dimensionamento de pilares, sendo necessario o uso de envoltérias de
momentos quando houver flexdo composta obliqua. Devido a complexidade, ndo se
considera de forma adequada a nao linearidade fisica, a verificacdo de flexado
composta obliqua e as imperfeicbes geométricas locais. Este trabalho apresenta
diretrizes para o dimensionamento de pilares retangulares de concreto com armadura
simétrica, submetidos a flexdo composta obliqua, empregando-se as envoltorias
minimas e resistentes para verificagdo da armadura. S&o feitas analises de como as
nao linearidades influem no estado-limite ultimo de instabilidade e como elas devem
ser consideradas nos métodos de dimensionamento. Sdo indicadas duas situacdes
que podem ser criticas para o pré-dimensionamento. S&o elaborados roteiros para
determinacdo das envoltérias solicitantes, para cada método de dimensionamento, e
das envoltérias resistentes, por meio do calculo direto ou com o uso de abacos para
flexdo composta normal. Ha, também, dois apéndices, um sobre a determinacao dos
diagramas momento fletor — forga normal — curvatura para qualquer tipo de segao, e
outro sobre obtengao dos diagramas de interagao (N, M,,), constru¢cao de abacos para
flexdo composta normal e definicdo da taxa mecéanica de armadura w, sem o uso de
abacos para concretos de classe até C50. Concluindo, este trabalho constitui uma
bibliografia atualizada para o projeto de pilares seguros e economicamente viaveis,
esclarecendo conceitos tais como momento fletor resistente, envoltérias solicitantes e

resistentes e utilizacdo das nao linearidades nos métodos de dimensionamento.

Palavras-chave: Pilares de concreto. Dimensionamento. Flexdo composta obliqua.

Envoltérias de momentos. Nao linearidades.






ABSTRACT

PINTO, V. S. Concrete columns design with rectangular cross section using
envelopment of moments. 2017. 312 p. Dissertation (M. Sc. in Civil Engineering
(Structures)) — Sao Carlos School of Engineering, University of Sdo Paulo, Sdo Carlos,
2017.

The Brazilian Code ABNT NBR 6118:2014 — Design of concrete structures presents
four methods for columns dimensioning, requiring the use of envelopment of moments
when there is biaxial bending. Due to complexity, do not accurately consider physical
nonlinearity, biaxial bending and local geometric imperfections. This work presents
guidelines for the design of concrete rectangular columns with symmetrical
reinforcement, subjected to biaxial bending, employing the minimum and resisting
envelopment curves for the verification of the reinforcement. Analysis are made of how
nonlinearities influence in the ultimate limit state of instability and how they should be
considered in design methods. Two situations are indicated that can be critical for the
pre-dimensioning of the reinforcement. Procedures are developed to determine the
envelopment of acting moments, for each design method, as well as the envelopment
of resisting moments by means of either direct method or use of abacuses for
eccentrical compression. There is also two appendixes, one about the determination
of the diagrams bending moment — normal force — curvature for any kind of section,
and another one about getting interaction diagrams (N,,, M,,), construction of abacuses
for eccentrical compression and definition of w, the reinforcement mechanical rate,
without the use of abacuses for C50 concrete class or below. In conclusion, this
constitutes an updated bibliography for the safe and economically viable columns
project, clarifying concepts such as resistant moment, envelopments of acting and

resisting moments, and the use of nonlinearities in the design methods.

Keywords: Concrete columns. Design. Biaxial bending. Envelopments of moments.

Nonlinearities.
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1 Introducao

Com a evolugao da construcao civil, houve a necessidade da criagdao de
estruturas mais seguras, porém economicamente viaveis. Devido a essa realidade,
estudos apurados sobre o comportamento estrutural possibilitaram o advento de
novos métodos, que tornaram possivel o surgimento de novas tecnologias. Inserem-

se nesse contexto os elementos estruturais como os pilares.

Os estudos dos efeitos de 22 ordem, aliados ao avango da tecnologia do
concreto, viabilizaram a construgdo de pilares cada vez mais esbeltos, como os

indicados na figura 1.1, de um edificio localizado em Porto Alegre, no Brasil.

Figura 1.1 — Edificio com pilares esbeltos

Fonte: WIGHT; MACGREGOR, 2012, p. 566.

O indice de esbeltez (1) de um pilar depende da geometria de sua segéo
transversal e das condi¢gdes de vinculo nas extremidades. Os pilares podem ser

classificados de acordo com seu indice de esbeltez (KIMURA, 2010):
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a 0 < 1 < 40 - Pilar pouco esbelto;
40 < A2 <90 — Pilar esbelto;

)
)
) 90 < A < 140 - Pilar muito esbelto;
)
)

o O T

140 < A < 200 — Pilar excessivamente esbelto;

D

A > 200 — Nao pode ser considerado um pilar.

Efeitos de 22 ordem sdo computados quando a analise do equilibrio é efetuada
considerando a configuragao deformada da estrutura. Sdo somados aqueles obtidos
em uma analise de primeira ordem, na qual o equilibrio da estrutura € estudado na
configuracdo geométrica inicial (ABNT NBR 6118:2014). Para pilares esbeltos os
efeitos de 22 ordem s3o cruciais. E necessaria uma analise rigorosa da n3o linearidade
fisica, decorrente do comportamento do material, e geométrica do elemento em
estudo (ARAUJO, 2010).

E costumeiro no ramo do projeto estrutural evitar os pilares esbeltos, pois nesse
caso o estado-limite ultimo pode ser a instabilidade, ou seja, a falta de equilibrio da
posicao deformada da barra, antes da ruina tradicional por ruptura do concreto ou por

deformacéo plastica excessiva da armadura.

A analise estrutural com efeitos de 22 ordem deve assegurar que, para as
combinacdes mais desfavoraveis das acdes, ndo ocorra perda de estabilidade nem
esgotamento da capacidade resistente do material. A n&o linearidade fisica, que esta
presente nas estruturas de concreto armado, deve ser obrigatoriamente considerada
(ABNT NBR 6118:2014).

A nao linearidade fisica é caracterizada pela nao proporcionalidade entre causa
e efeito; o concreto € um material nao linear, ou seja, a tensao nao € proporcional a
deformacgao (SANTOS, 1987).

Sob a acéo das cargas verticais e horizontais, os n6s da estrutura deslocam-se
horizontalmente, de forma que os esforcos de 22 ordem decorrentes desses
deslocamentos sdo chamados de efeitos globais de 22 ordem (ABNT NBR 6118:2014).

A analise global de 22 ordem fornece os esfor¢os na extremidade dos pilares.
Em seguida, deve ser realizada a analise dos efeitos locais de 22 ordem ao longo do
eixo dos pilares (ABNT NBR 6118:2014).
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A ABNT NBR 6118:2014 apresenta quatro métodos para a analise dos efeitos

locais de 22 ordem e dimensionamento de pilares:

a) Meétodo do pilar-padrdo com curvatura aproximada;

b) Método do pilar-padrédo com rigidez k aproximada;

c) Meétodo do pilar-padrdo acoplado a diagramas momento fletor — forga
normal — curvatura;

d) Meétodo geral.

Os trés primeiros métodos citados sao aproximados e apresentam como nao
linearidade geométrica o pilar-padrao. Trata-se de uma simplificagcdo que admite,
aproximadamente, que a forma final da posig¢ao de equilibrio do elemento em estudo
seja uma curva senoidal (SANTOS, 1987).

O método do pilar-padrao com curvatura aproximada considera a nao
linearidade fisica através de uma expressao aproximada da curvatura da secao critica.
Em contrapartida o método do pilar-padrao com rigidez x aproximada considera a néo
linearidade fisica através de uma expressédo aproximada da rigidez (ABNT NBR
6118:2014).

O método do pilar-padréo acoplado a diagramas momento fletor — for¢a normal
— curvatura apresenta a modulagao da nao linearidade fisica de forma mais precisa
que o método do pilar-padrao com curvatura aproximada e o método do pilar padrao
com rigidez k aproximada (KIMURA, 2010). Utiliza-se como n&o linearidade fisica a
curvatura da sec¢ao critica retirada diretamente dos diagramas momento fletor — forca
normal — curvatura (ABNT NBR 6118:2014).

O método geral consiste em uma analise efetuada com discretizagdo adequada
da barra, no qual ha a consideragao das relagcbes momento fletor — curvatura real em
cada segao e a consideragdo da nao linearidade geométrica é feita de maneira néo
aproximada (ABNT NBR 6118:2014).

A anadlise global dos edificios, que gera as solicitagbes iniciais a serem
acrescidas dos efeitos locais de 22 ordem, pode ser realizada com os modelos de
grelha e de poérticos espaciais. Devido a consideragao de agdes horizontais, como o

vento, a maioria dos pilares esta submetida a flexdo composta obliqua.
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Na pratica, todo pilar, seja ele de canto, de extremidade ou intermediario, esta
submetido a uma forga normal de compressao e a momentos fletores concomitantes
nas duas diregdes, ou seja, a uma flexdo composta obliqua, mesmo que os momentos

fletores, em uma ou ambas as dire¢des, sejam pequenos (KIMURA, 2010).

O dimensionamento de pilares submetidos a flexdo composta obliqua é
realizado por meio das analises de pontos solicitantes, de envoltérias minimas e de

envoltdrias resistentes.

O trabalho tem como publico-alvo os projetistas de estruturas, além de alunos

de graduagao e de pés-graduacgao.

1.1 OBJETIVOS

O objetivo principal deste trabalho é fornecer as diretrizes para o
dimensionamento de pilares submetidos a flexdo composta obliqua, de acordo com
as prescricdes da ABNT NBR 6118:2014, utilizando comparagdes de diferentes
métodos de dimensionamento de pilares retangulares de concreto armado e

consideracao das imperfeicdes geométricas locais.
Sao objetivos especificos deste trabalho:

- Apresentar e definir o conceito de estado-limite ultimo de instabilidade e seus

desdobramentos na determinacao dos efeitos locais de 22 ordem;

- Considerar a teoria de todos os métodos de dimensionamento de pilares

retangulares de concreto armado;

- Mostrar a verificagdo de pilares submetidos a flexdo composta obliqua por
envoltdrias, como proposto na ABNT NBR 6118:2014;

- Elaborar um exemplo de dimensionamento de um pilar submetido a flexao
composta obliqua, por todos os métodos de dimensionamento, e mostrar as

diferencas da consideracéo das imperfeicbes geométricas locais;

- Desenvolver o equacionamento que permite obter o momento fletor resistente

de uma secdo em fungdo de sua curvatura adimensional, e utilizar esse
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equacionamento para a obtencdo dos diagramas momento fletor — forga normal —

curvatura;

- Considerar as hipoteses e o equacionamento que permite obter o momento
fletor resistente de uma seg¢ao em fungao da posi¢ao da linha neutra, e utilizar esse

equacionamento para obtencao das curvas de interacéo (N, M,,);

- Elaborar um algoritmo que possibilite a obtencdo da taxa mecanica de

armadura sem a necessidade de abacos de flexdao composta normal.

1.2  JUSTIFICATIVA

O advento dos concretos de alta resisténcia possibilitou a construgcao de
edificios altos, devido a alta velocidade de construcdo, além de ser alternativa
econdmica para pilares macigos de concreto convencional, gerando estruturas
esbeltas (MEHTA; MONTEIRO, 2008).

Com o aumento da resisténcia do concreto e com as exigéncias arquitetbnicas
atuais, é possivel a idealizacdo de estruturas cada vez mais esbeltas, tornando
necessaria uma analise minuciosa dessas estruturas. Os métodos aproximados sao
limitados e geram armaduras exageradas quando utilizados acima dos limites de

esbeltez especificados, sendo evitados por projetistas do ramo.

Em contrapartida, métodos antigos, como o “processo w”, geram armaduras
significativamente menores que as obtidas pelos métodos atuais. Estruturas
dimensionadas pelo “processo w” encontram-se superdimensionadas ou podem estar

com probabilidade de ruina acima dos valores desejaveis (SANTOS, 1987).

Portanto o entendimento de métodos mais precisos visa ajudar projetistas e
construtoras, ja que possibilitam o calculo de armaduras condizentes com os esforgos,
e sdo menores do que aquelas obtidas por outros métodos. Dessa forma, com taxas
de armadura menores, ha redugdao dos custos relativos a execugcado da obra sem

comprometer a seguranga da estrutura.
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Devido ao surgimento de programas computacionais que efetuam a analise
global de edificios, a obtencado dos efeitos globais de 22 ordem é feita mediante

modelagem dos elementos (vigas, lajes e pilares) com grelha ou pérticos espaciais.

Esse tipo de analise facilita a consideragao de ag¢des horizontais, como o vento,
de forma que a maioria dos pilares de um edificio apresente esforcos em ambos os
eixos de analise. Assim, todos os pilares de um edificio estdo submetidos a uma flexao
composta obliqua, ou seja, a segado esta submetida a uma forca normal de
compressao agindo concomitantemente com momentos fletores em ambos os eixos
de analise (KIMURA, 2010).

Com o surgimento da ABNT NBR 6118:2003, introduziu-se o conceito de
momento minimo de 1% ordem, que pode substituir o angulo 6; para determinagéo das
imperfeicdes geométricas locais. Nos casos de flexdo obliqua, a verificacdo dessas
imperfeicdes deve ser efetuada por meio de envoltérias solicitantes, no primeiro caso,
e por meio da adicdo de uma excentricidade acidental nas solicitagcbes totais, no
segundo. Ambas as solicitagbes e envoltérias devem ser englobadas por uma

envoltdria resistente.

Portanto, o dimensionamento de pilares submetidos a flexdo obliqua € um
processo de verificacdes de envoltérias minimas, que representam as imperfeicdes
geomeétricas locais; pontos solicitantes, que representam as solicitagdes criticas a que
o pilar esteja submetido (adicionadas ou ndo a excentricidade acidental); e envoltorias
resistentes, obtidas por meio da contribuicdo da secdo bruta de concreto e da

armadura pré-definida.

A determinagéo da envoltéria resistente bem como o uso de alguns métodos
de dimensionamento sao complexos se efetuados manualmente, sendo necessario o
auxilio de ferramentas computacionais. Os programas comerciais atuais resolvem a
maioria dos problemas relacionados ao dimensionamento de estruturas submetidas a
flexdo composta obliqua, porém nao fornecem a linguagem computacional e a teoria

que embasa esse dimensionamento.

O entendimento dos métodos de dimensionamento € uma arma poderosa e
essencial aos projetistas e estudantes da area, uma vez que possibilita a
compreensao do que esta sendo feito pelos programas computacionais comerciais.

Além disso, o projetista pode criar técnicas de verificagao do dimensionamento, assim
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como desenvolver habilidade para aplicagdo de solugbes estruturais mais

econdmicas, justificando-se este trabalho realizado.

1.3 METODOLOGIA

Inicialmente é realizada uma revisao bibliografica sobre a analise de segunda
ordem local de pilares esbeltos de concreto armado, considerando os métodos: pilar-
padrao com curvatura aproximada, pilar-padrao com rigidez k aproximada, pilar-
padrao acoplado aos diagramas momento fletor — forgar normal — curvatura e método

geral.

Apresenta-se o embasamento tedérico para todos os métodos de
dimensionamento de pilares, para obtencdo das taxas mecanicas de armadura sem a
necessidade do uso de abacos, para a obtengado dos diagramas momento fletor —
forga normal — curvatura e dos diagramas de interacéo (N, M,,), e para a geragao das

envoltdrias solicitantes e resistentes.

O foco do trabalho é apresentar o equacionamento do problema, contemplando
as exigéncias normativas, explicando-se a origem de equagdes utilizadas nos
meétodos de dimensionamento, a obtencédo das envoltdrias e dos pontos solicitantes
(envoltérias minimas de 12 ordem e 22 ordem, pontos de solicitagdes criticas e pontos
de solicitagdo critica considerando a excentricidade acidental) e envoltdrias
resistentes, por meio do calculo direto dos momentos fletores resistentes da se¢ao ou

por meio de abacos para flexdo composta normal.

As equacgdes que representam a nao linearidade fisica de todos os métodos
derivam das relagdes momento fletor — curvatura. Dessa forma, também é feita uma
revisao bibliografica sobre algoritmos para obtencdo das relagdes momento fletor-
curvatura, como os sugeridos por: Fusco (1981), Franca (1984), Araujo (1984),
Sussekind (1987), Santos (1987), Ribeiro (2011), entre outros. Maior énfase sera dada
ao algoritmo de Ribeiro (2011).

Utilizando o trabalho de Santos (1987), realiza-se inicialmente um estudo sobre
a instabilidade de pilares, focando no assunto do trabalho que é a flexo-compressao

de pilares com material elastico ndo linear, conceituando-se o estado-limite ultimo de
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instabilidade. Verifica-se a influéncia das nao linearidades e suas implicagdes na

determinacao dos efeitos de segunda ordem.

Com base nos trabalhos de Fusco (1981), Franca (1987), Franca (1991),
Oliveira (2004) e Santos (1987), verifica-se a origem das equacdes utilizadas em todos

os métodos de dimensionamento propostos pela ABNT NBR 6118:2014.

Sera realizado um estudo da ABNT NBR 6118:2014 frente ao dimensionamento
de pilares submetidos a flexdo composta obliqua, de forma a se obterem as hipoteses,

0 equacionamento e as diretrizes para a determinacéo das envoltérias.

Inicialmente, como sugestdo, define-se uma nova convengao de eixos e
dimensdes utilizada para o calculo das envoltérias. Propdem-se também duas
situagdes criticas para o pré-dimensionamento da secdo, ja que a obtencédo das

envoltdrias resistentes é dependente dessa escolha.

Destaca-se também que a obtencdo das envoltérias resistentes pode ser
efetuada por calculo direto (integragdo das tensdes resistentes da se¢do) ou, como
opc¢ao simplificada, por meio de abacos de flexdo composta normal, como os

construidos por Venturini (1987).

Aprofundamentos sobre obtencdo dos diagramas momento fletor — forga
normal — curvatura estido presentes no apéndice A, no qual se desenvolve o
equacionamento das forgas resistentes da armadura e do concreto em funcéo da
curvatura adimensional 6, conforme prescrito por Santos (1994), de forma a se obter
o momento fletor resistente da secdo em funcdo desse pardmetro. Apresenta-se

também um algoritmo de obtengao desses diagramas, proposto por Ribeiro (2011).

Aprofundamentos sobre a obtenc&do das curvas de interagao (N,, M,,) estdo
presentes no apéndice B, no qual se desenvolve o equacionamento das forgas
resistentes da armadura e do concreto em fungdo da posicao da linha neutra,
conforme prescrito por Venturini (1987). Apresenta-se um algoritmo para obtencéo
dessas curvas, assim como um algoritmo alternativo para obtencéo da taxa mecanica

de armadura, sem a necessidade do uso de abacos de dimensionamento.

Por meio dos conceitos expostos, sera analisado um exemplo de pilar de
concreto armado submetido a flexdo composta obliqua. Sera realizado o

dimensionamento utilizando todos os métodos expostos no texto, mostrando as
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particularidades de cada um frente a obtencao dos esforgos resistentes e a construgao
das envoltdrias. Os resultados serao comparados avaliando-se a influéncia de cada
método no dimensionamento. Apresentam-se também as diferencas na consideragao
das imperfei¢des geométricas locais, utilizando momento minimo ou excentricidade

acidental.
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2 Revisao Bibliografica

A normalizacao sobre o calculo de pilares sujeitos aos efeitos de flambagem
ocorreu com a NB1/60, na qual o calculo da instabilidade era efetuado de acordo com
a Teoria da Flambagem. A carga de trabalho, suposta axial, era multiplicada pelo
coeficiente de seguranca y e por um coeficiente de majoragao w, cujo valor dependia
do indice de esbeltez da peca (A), de forma simpldria (SANTOS, 1987; SCADELAI,
2004).

O fendbmeno de estado-limite ultimo de instabilidade substituiu a teoria da
flambagem em pilares, ja que esta s6 ocorre em pecas de materiais elastico-lineares
sujeitas a carga centrada. Mesmo que se possa considerar o concreto um material
elastico-linear, ha a impossibilidade da carga centrada devida a imposicdo das
imperfeicdes geométricas ocorridas em projeto (AUFIERO, 1977; SANTOS, 1987).

Apos a revisdo na NB1 em 1978, ela passou a ser chamada também de NBR
6118/78. Com o advento dessa versao, surgiram novos metodos para caracterizar os
efeitos de segunda ordem, de forma que, dependendo do indice de esbeltez da peca,
utilizava-se o processo simplificado ou o processo exato, no qual se considerava a
relacdo momento fletor-curvatura. Esse procedimento foi mantido nas versodes
posteriores da norma (KETTERMANN, 2001).

O momento minimo de 12 ordem, que entrou em vigor na ABNT NBR
6118:2003, tem origem na norma americana (ACI) e pode substituir o &ngulo 6; na
definicdo das imperfeicbes geométricas locais, enquanto o primeiro € um valor
minimo, o segundo gera a excentricidade acidental e, que é sempre aditiva (KIMURA,
2010).

Devido a essa mudanca, a ABNT NBR 6118:2003 definiu como proposta de
dimensionamento a flexdo obliqua o conceito de envoltéria minima de 12 ordem e

envoltoria de 22 ordem.

Assim, com a evolucéo do estudo do concreto, houve a possibilidade da criagcéao
de novos métodos que caracterizassem o comportamento nao linear e os efeitos de
segunda ordem que ocorrem em pegas esbeltas, sob a atuagdo da flexdo composta

obliqua, e, portanto, dando origem a dimensionamentos mais eficazes.
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Estudos sobre relagdes momento fletor-curvatura, imperfeicdes geométricas
locais e flexdo composta obliqua foram determinantes para a evolugdo da ABNT NBR
6118:2014, e para o desenvolvimento dos métodos de dimensionamento. Porém,
cada trabalho difere por seus enfoques tedricos. Citam-se os trabalhos que
contribuiram para a elucidagcao do dimensionamento de pilares esbeltos submetidos

a flexdo composta obliqua.

Aufiero (1977), baseando-se no Boletim de Informacdo n° 103 do CEB e
antecipando a NB1/78, verificou as consideracdes sobre o efeito da esbeltez no
dimensionamento de colunas isostaticas de concreto armado, verificando também a
capacidade de barras esbeltas sujeitas a flexdo composta (excentricidade em uma
unica diregao), e a flexdo obliqua (excentricidade biaxial). Ha no trabalho um algoritmo

para determinacgao da relacdo momento fletor-curvatura.

Araujo (1984) apresenta uma rotina para o dimensionamento de pilares
esbeltos de concreto armado, considerando cargas de curta e de longa duragao
(consideracao da fluéncia). Ha também trés algoritmos numéricos para o calculo das
relagdes momento fletor — forga normal — curvatura em seg¢des com um eixo de
simetria. Ha uma comparacéao entre a solugao numérica e pilares experimentais para

verificar a precisao dessa solugao numeérica.

Em Franca (1984) encontra-se um estudo sobre as relacées momento fletor-
curvatura e forga normal — deformagéo longitudinal em barras de qualquer secéo
submetida a flexdo composta obliqua. Ha o desenvolvimento da formulacéo geral e
integrada das relagdes momento fletor-curvatura. Apresentam-se varias formas de
representacdo das curvas momento fletor-curvatura e sua relagédo com o estado-limite
ultimo do concreto. E feito um estudo comparativo entre o comportamento momento

fletor-curvatura dos materiais elasticos lineares e dos materiais nao elasticos.

Schirmbeck (1988) desenvolve computacionalmente um procedimento
numérico para a determinacdo do diagrama momento fletor-curvatura, aplicado
inicialmente a vigas de concreto armado e, em seguida, a um ponto genérico da
superficie média de placas de concreto armado, ambos submetidos a carga de curta

duragcao. Ha comparacido do modelo tedrico com o experimental.

Paula (1988) apresenta um estudo da estabilidade de pilares esbeltos

submetidos a flexao composta normal. Apresenta comparagées do método geral e do
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meétodo do pilar-padrao em relagédo a: obtencéo da carga critica, dimensionamento e
elaboragao de diagramas. Ha um algoritmo para obten¢cdo de diagramas momento

fletor — forca normal — curvatura e sua implementacado em linguagem PASCAL.

Franca (1991) tem papel fundamental no método do pilar-padréo acoplado a
diagramas momento fletor — forga normal — curvatura e do pilar-padrao com rigidez «
aproximada, pois propds a substituicdo das relagdes momento fletor — normal —
curvatura por relagcbes momento fletor — normal — rigidez. A proposta € a da
linearizagdo das relagbes momento fletor-curvatura por meio de valores de rigidez
secante. E com essa definicdo, & possivel a construcdo de abacos para

dimensionamento e verificagao de pilares.

Bacarji (1993) e Aufieri (1997) tentam unificar os procedimentos de calculo de
pilares quanto a estabilidade global e ao projeto de pilares (estabilidade local), dando
uma vis&o geral e eliminando lacunas na analise. Para tanto, estudam o fen6meno da
instabilidade de pecas comprimidas e os métodos de verificacdo da estabilidade,
global e local. Apresentam também um guia para localizagdo dos pilares no sistema
estrutural e pré-dimensionamento de se¢des transversais. H4 um algoritmo para

determinacao das relagdes momento fletor-curvatura.

Cadamuro (1997) apresenta um estudo geral sobre dimensionamento e
verificacdo de pilares esbeltos solicitados por flexdo composta obliqua. As se¢des
analisadas s&o poligonais quaisquer, e apresentam distribuicdo e armadura arbitraria.
A fluéncia é considerada por meio da corregdo do diagrama tensao-deformacéo do
concreto. Nesse trabalho apresentam-se varios algoritmos e rotinas computacionais
que foram implementadas no programa SISTEMA FLEXOR, escrito em linguagem
FORTRAN.

Malakoski (1998) apresenta o dimensionamento e a verificagao da estabilidade
de pilares esbeltos de concreto armado com secdo variavel submetidos a flexao
composta normal, pelo método geral. O foco do trabalho é o equacionamento dos
métodos “refinados”, dando destaque para secdes de pilares com armaduras nao
simétricas. Desenvolveu-se o0 equacionamento necessario gerando abacos, além de
uma rotina computacional em linguagem PASCAL. Ha um algoritmo para

determinacgao do diagrama momento fletor — forga normal — curvatura.
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Em Amaral (2000) apresenta-se estudo da instabilidade dos pilares,
objetivando encontrar caminhos alternativos aos programas computacionais, e que
permitam avaliar com certa precisédo a estabilidade de uma barra. Dessa forma,
desenvolveram-se formularios, abacos e tabelas de dimensionamento. O trabalho
complementa o estudo de Paula (1988), com adaptagdes nos algoritmos com o intuito

de facilitar o uso por engenheiros do ramo.

Kettermann (2001) apresenta um estudo sobre os efeitos que o diagrama
momento fletor — forca normal — curvatura causa no estado-limite ultimo de
instabilidade. Ha também uma analise sobre as mudancgas propostas pela NB1/78 na
construgcéo do diagrama momento fletor — forga normal — curvatura, comparando com
os diagramais usuais. Ha4 também a obtencdo de diagramas adimensionais de

interac&o, para o dimensionamento de pilares esbeltos.

Em Scadelai (2004) ha uma revisdo do dimensionamento de pilares de concreto
armado submetidos a flexdo composta, de acordo com a ABNT NBR 6118:2003,
analisando os métodos presentes nessa versao da norma. Ha a preocupacgao de criar
um conteudo de “Pratica Recomendada’, com exemplos praticos de

dimensionamento.

Oliveira (2004) da continuidade ao trabalho de Francga (1991) em relagao a
rigidez de pilares em analises de segunda ordem. Ha a constru¢cdo de abacos para
secao retangular, retangular vazada, circular e circular vazada, devido a sua grande
demanda em projetos. Complementando o trabalho, ha novos abacos, com mais
valores de cobrimento e com outras disposi¢des de armadura. Para a construgao dos
abacos, explica-se a origem da expressao da rigidez k aproximada, presente na ABNT
NBR 6118:2014.

Em Pires (2006) ha procedimentos de anadlise da estabilidade e do
dimensionamento de pilares de concreto armado submetidos a flexdo normal
composta pelo método geral. E feita uma comparagao dos resultados com os obtidos

experimentalmente e com os relativos ao programa comercial CAD/TQS.

Em Ribeiro (2011) ha o desenvolvimento de rotinas de programacao para a
execugao de processos iterativos que possibilitam a constru¢do dos diagramas
momento fletor — forgca normal — curvatura e a determinacéo dos efeitos de segunda

ordem. Ha uma analise minuciosa dos diagramas de interagao, verificando tendéncias
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e alternativas de extrapolagédo, propondo o ajuste de uma expressao polinomial a

curva de momento fletor — curvatura.

Chaves et al. (2015) determinam a capacidade resistente de pilares de concreto
armado pelo método geral. Para tanto, apresentam um processo iterativo no qual
integram as curvaturas ao longo do pilar com base em um modelo discreto de fibras.
Para obtengcdo das curvaturas, utiliza-se uma nova forma de determinacdo das
relagdes momento fletor — curvatura por meio do método Newton — Raphson. A barra
€ discretizada em certo numero de elementos finitos, na qual é realizado o equilibrio

de cada nd, determinando a rotacéo e, assim, a curvatura.

Do ponto de vista da analise da estabilidade de pilares esbeltos de concreto
armado e dos efeitos que causam no dimensionamento, podem-se citar as
publicagdes de: Fusco (1981), Sussekind (1987), Santos (1983,1987 e 1994), Kimura
(2010) e Araujo (2010).

Do ponto de vista da criagdo de abacos e tabelas de dimensionamento, citam-
se os trabalhos de Venturini (1987), Pinheiro (2003), Franca (1991) e Oliveira (2004).

Do ponto de vista da analise dos pilares submetidos a flexdo composta obliqua
de acordo com a ABNT NBR 6118:2014, citam-se os trabalhos de Kimura (2010) e os
do IBRACON (2006).
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3 Propriedades dos materiais

3.1 CONCRETO

3.1.1 Resisténcias de calculo a compressao e tragao

A resisténcia de calculo a compressao do concreto é definida no item 12.3.3 da
ABNT NBR 6118:2014 sendo:

fea = % (3.1)

Essa resisténcia, conforme prescrito no mesmo item, é adotada quando a
verificagdo se faz em data igual ou superior aos 28 dias, de forma a confirmar o valor
de f,, adotado.

O coeficiente de ponderagao das resisténcias no estado-limite ultimo y. é
dependente do tipo de combinagao utilizada para verificagdo do estado-limite ultimo.
Nesse trabalho a combinagdo adotada sera a normal, e, portanto, o coeficiente y,

assume o valor de 1,4.

A resisténcia de calculo a tragao do concreto sera desprezada, de forma que,
nao se considere a resisténcia a tragdo do concreto na determinagao da capacidade

resistente da secgao.

3.1.2 Moédulo de elasticidade

O modulo de elasticidade é obtido conforme item 8.2.8 da ABNT NBR
6118:2014, assim, quando nao forem realizados ensaios o valor do médulo de
elasticidade inicial € dado pelas equagdes 3.2, em concretos com f., de 20 MPa a
50 MPa, e 3.3, em concretos de f,, de 55 MPa a 90 MPa.

E. = ag 5600 /fux (3.2)
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1
3

fex > (3.3)

E,;=215-10%-ag - (E +1,25

Nessas equagdes, os valores possiveis de a; sao:

e ap = 1,2 para basalto e diabasio;
e ap = 1,0 para granito e gnaisse;
e ap = 0,9 para calcario;

e ap = 0,7 para arenito.
3.1.3 Diagrama tensao - deformagao

O diagrama tensdo-deformacéo utilizado no trabalho é o proposto no item
8.2.10.1 da ABNT NBR 6118:2014 e presente na figura 3.1, sendo que o diagrama
utilizado versa apenas sobre a regiao de compressao do concreto, ja que a tragcéo €

desprezada.

Figura 3.1 — Diagrama tensao — deformagéo idealizado

8('3' 8(‘:.' 81‘

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 8.2.10.1.

De acordo com a figura 3.1 verifica-se que a tensao de pico utilizada no

diagrama é a de 0,85 - f,4, esse valor é devido a trés fatores:

a) Efeito Rusch: Consideracado da variagao da resisténcia do concreto em

funcao das velocidades de carregamento (efeito da fluéncia);
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b) Ganho de resisténcia do concreto aos 28 dias;

c) Efeito escala: Influéncia da forma do corpo de prova.

Ainda verifica-se que o formato do diagrama apresenta duas techos, de forma

que:

0<o. Sey > 0, =085 frq-[1—(1- i)n] (3.4)

Ec2

0, > €, — 0,=085"f4 (3.5)

O fator n da expressao 3.4, bem como os parametros €., e ¢, presentes na
figura 3.1, sdo dependentes do f,, da peca, assim sendo, a ABNT NBR 6118:2014
insere o comportamento dos concretos de alta resisténcia (Classes superiores a C50)

modificando o diagrama tensao-deformagao do concreto. Assim:

e Para concretos de classes até C50:

n=2 (3.6)
ez = 2,0%0 (3.7)
Eeu = 3,5%0 (3.8)

e Para concretos de classes C55 até C90:

(90 - £,0]"
n= 1,4- + 23,4- [T (39)
g2 = 2,0%0 + 0,085%0 - (f. — 50) %3 (3.10)
4
90 —
£0u = 2,6%0 + 35%0 - l(l—o({”‘) (3.11)

3.1.4 Fluéncia

A fluéncia € um fendmeno que ocorre no concreto quando submetido a cargas
de compressao de longa duragao; seu efeito € uma gradual deformagao do elemento
com o tempo (PINHEIRO, 2016). A ABNT NBR 6118:2014 apresenta em seu item
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15.8.3.1: “A consideragdo da fluéncia é obrigatoéria para A > 90”. Isto posto, a
consideragao da fluéncia é efetuada de maneira aproximada com a insergdo de uma
excentricidade adicional ao calculo (e..), como exposto no item 15.8.4 da ABNT NBR

6118:2014, assim a excentricidade acidental é dada pela expressao 3.12:

M @Nsg
P ( g+ ea> : (2,718Ne-ng — 1) (3.12)

N4

Sendo:

a) e, a excentricidade devida as imperfei¢cdes locais;

b) M;;, e Ny, os esforcos solicitantes devidos a combinagdo quase
permanente;

c) ¢ o coeficiente de fluéncia dado pela tabela 8.2 do item 8.2.11 da ABNT
NBR 6118:2014;

O parametro N,é dado pela expresséao 3.13:

10 Eq -1

e =—13 (3.13)

De forma que:

d) E. o modulo de elasticidade tangente do concreto, dado pelo item 3.1.2
desse trabalho;
e) I, ainércia bruta da seg¢ao de concreto;

f) [, o comprimento equivalente na analise local.

As demais consideracdes sobre a determinagao da fluéncia serao abordadas

em itens futuros.
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3.2 ACO

3.2.1 Moédulo de elasticidade

Conforme prescrito no item 8.3.5 da ABNT NBR 6118:2014: “na falta de ensaios
ou valores fornecidos pelo fabricante, o mddulo de elasticidade do ago pode ser
admitido igual a 210 GPa.

3.2.2 Diagrama tensao — deformacgao

O diagrama tenséo-deformacéao do aco utilizado para analises de estado-limite
de servigo e ultimo € o preconizado pelo item 8.3.6 da ABNT NBR 6118:2014 e
presente na figura 3.2. Em oposigdo ao caso do concreto, o diagrama tensao-
deformacgéao do acgo € utilizado para as regides de compressao e tragao da peca. Dessa
forma, pode-se dizer que toda a tracdo que a peca em analise esta submetida é

absorvida pelo ago da armadura.
Figura 3.2 — Diagrama tenséo — deformagéao do ago

GsA

Compressao
fl'd ______

—&ud —&E Es' i i

T T

¥

doeee- “f_\w!
Tracdo

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 8.3.6.
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A tenséo de pico do diagrama € dada pela tensdo de escoamento f,,, sendo

calculada pela expressdo 3.14, conforme prescrito no item 12.3.1 da ABNT NBR
6118:2014:

fyi
fya =2 (3.14)
Vs
O valor caracteristico da resisténcia de escoamento f,,, e da deformagéo ultima

£,.q deve ser obtido mediante ensaios de tragdo. O valor de ¢,,; adotado nesse trabalho
€ o definido na figura 17.1 do item 17.2.2 da ABNT NBR 6118:2014. Dessa forma, o

valor é dado na expressao 3.15:

£ua = 10%o0 (3.15)

O valor da deformagéo de escoamento ¢,,; € uma relagéo entre a tenséo de
escoamento f,,; € 0 médulo de elasticidade do ago, dessa forma percebe-se que €
dependente do tipo de ago adotado, € calculada pela expressao 3.16:

_ Jya

&a= (3.16)

O coeficiente de ponderacdo das resisténcias no estado-limite ultimo y, é
dependente do tipo de combinagao utilizada para verificacdo do estado-limite ultimo.
Nesse trabalho a combinagdo adotada sera a normal, e, portanto, o coeficiente y;

assume o valor de 1,15.
O diagrama é valido para intervalos de temperatura entre —20°C e 150° C.
Da figura 3.2 verifica-se que o diagrama possui duas regides definidas:

a) Comportamento linear para |&;| < |syd|:

s

Osd =fyd T (3.17)
leyal
b) Patamar de escoamento para |&| > |&,q4]:
Seeg > €,q 2 Osqg = fya (3.18)

Sees < —&yq 2 Osq = —fya (3.19)



Pagina |41

4 Hipoteses fundamentais do estado-limite ultimo

O item 17.2 da ABNT NBR 6118:2014 fundamenta-se nas diretrizes da
determinacao dos esforgos resistentes de elementos lineares sujeitos a solicitagdes
normais. Assim, insere-se nesse caso 0s pilares submetidos a forca normal e

momentos fletores.

A determinacao dos esforgos resistentes Np; € My, sera analisada em itens
futuros. No entanto, adianta-se que os esforgos resistentes determinados deverao ser
maiores que os esforgos solicitantes, constituindo assim a condigdo de seguranca

para flexdo composta obliqua, expressa em 4.1, 4.2 € 4.3:

MSd,x < MRd,x (4-1)
Mggy < Mpay (4.2)
Ngg < Ngqg (4.3)

As seguintes hipoteses basicas devem ser adotadas para a determinagéo dos

esforgos resistentes:

° Secdes planas: As secdes transversais permanecem planas apés a
deformacéao até a ruptura do elemento;

o Aderéncia perfeita entre ago e concreto: Considera-se que a deformagao
das barras passivas aderentes em tracdo ou compressao seja 0 mesmo
do concreto que a envolve;

° Esforco de tragdao nulo no concreto: As tensdes de tracdo do concreto,

normais a sec¢ao transversal, sdo desprezadas.

O estado-limite ultimo é definido quando as deformacbes (e., no concreto ou
10%o0 no ago) calculadas na segéao transversal pertenga a um dos dominios definidos
na figura 17.1 do item 17.2.2 da ABNT NBR 6118:2014 e presente na figura 4.1 do

presente trabalho:
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Com as consideragbes, quando houver ruptura por deformacdo plastica

excessiva da armadura:

a) Reta a: Tragao uniforme;
b) Dominio 1: Tragdo n&o uniforme, sem compressao;
c) Dominio 2: Flexdo simples ou composta sem ruptura a compressao do

concreto e maximo alongamento da armadura;

Figura 4.1 — Dominios de deformacao para estado-limite ultimo

Alongamento Encurtamento
8{'”

PRI S i e IR BT

(Ecir&2)h
8('“

s

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 17.2.2.

E com as consideragdes, quando houver ruptura por encurtamento-limite do

concreto:

d) Dominio 3: Flexdo simples ou composta com ruptura a compressao do
concreto e com escoamento das armaduras;

e) Dominio 4: Flexdo simples ou composta com ruptura a compressao do
concreto e armadura tracionada sem escoamento;

f) Dominio 4a: Flexdo composta com armaduras comprimidas;

g) Dominio 5: Compressao nao uniforme, sem tragao;

h) Reta b: Compressao uniforme.

Durante o trabalho, a convencgao de sinal para forga e tensao adotada é a de

que o sinal positivo seja para a compressao e o negativo para a tragdo. Apesar de a
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convengao adotada ser contraria a convencao internacional, ela é adequada, ja que o

trabalho trata de pilares, elementos que sofrem esforgcos de compresséao.

41 TIPOS DE RUINAS NO ESTADO-LIMITE ULTIMO

Os pilares de concreto armado podem atingir a ruina de duas maneiras
diferentes, dependendo da geometria e do carregamento aplicado. A ruina pode se
dar por esgotamento da capacidade resistente ou por instabilidade do equilibrio
(ARAUJO, 1984).

A ruina por esgotamento da capacidade resistente da segédo é tipica de
estruturas pouco esbeltas, enquanto que a instabilidade do equilibrio € mais comum

em elementos de maior esbeltez (RIBEIRO, 2010).

Essa ruina por esgotamento da capacidade resistente € obtida quando uma
determinada solicitagdo (momento fletor e forgca normal) gera uma distribuicdo de
tensdes solicitantes que ultrapasse as tensodes resistentes do material que compde a
secdo. Dessa forma, ha dois possiveis casos de esgotamento da capacidade
resistente, ambos relacionados ao material que compde o concreto armado:

esmagamento do concreto ou deformagao excessiva da armadura.

A ruina por instabilidade do equilibrio foi definida no Anexo A deste texto. Esse
fendmeno pode ser entendido analisando a curva da figura 4.2, na qual o aumento da
forca até um limite critico faz com que os deslocamentos resultantes passem de uma

configuracéo estavel para uma configuragéo instavel.
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Figura 4.2 - Equilibrio estavel e instavel para diferentes excentricidades

A a/
1,0+ I Equilibrio estdvel: ———

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 26.

Destaca-se que nesse caso a instabilidade pode ser alcancada sem que
necessariamente haja esgotamento da capacidade resistente da sec¢do, ou seja, a
secao ainda é capaz de absorver esforgcos, porém, o aumento dos esforcos devidos

aos efeitos de 22 ordem faz com que a segao atinja seu estado-limite ultimo.

Efeitos de 22 ordem sdo computados quando a analise do equilibrio é efetuada
considerando a configuragcao deformada da estrutura. Sdo0 somados aqueles obtidos
em uma analise de primeira ordem, na qual o equilibrio da estrutura € estudado na

configuracdo geométrica inicial (ABNT NBR 6118:2014). Apds ser atingida essa
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condigao ocorre um fendmeno irreversivel, pois os deslocamentos transversais do

eixo aumentam e, consequentemente, os momentos fletores de segunda ordem
também crescem, ocorrendo ruptura da secgao.

Assim, o estudo dos efeitos locais de 22 ordem é essencial para o

dimensionamento de pilares de concreto armado, ja que eles definem qual o tipo de
ruina que a pega em analise atinge no estado-limite ultimo.

Esse fenbmeno é mais bem entendido considerando a analise de trés pilares

de mesma sec¢ao transversal, mesma distribuicdo e taxa de armadura, mesma classe

de concreto e tipo de acgo, conforme indicado na figura 4.3, de forma que o pilar 1 seja

pouco esbelto, o pilar 2, moderadamente esbelto, e o pilar 3, muito esbelto.

Figura 4.3 — Casos de pilares e tipos de ruinas
N 11 MA
N3l \“ ‘1
— (Ncr, Mcr)\‘ ‘.l
‘\\‘ 3 I:
N1 e

2
(Nu_., Mu)
@ JRYE]
Nzl

L)
Ly S
: =\
' (Nu, Mu)
A— \ rrr o )
\ ;; rzw S .
ll‘l ”r.lr O N

@ m g

; N3 T

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 36.

Nesse exemplo, a excentricidade e € a mesma para todos os pilares, e
aumenta-se a forca de compressdo N até o estado-limite ultimo de cada pilar. O
diagrama da figura 4.3 demonstra a capacidade resistente da sec¢ao, ou seja, o par de

forca normal e momento fletor que gera deformagdes de estado-limite ultimo, como
definido no item 4 deste texto.



46| Pagina

O pilar 1 é pouco esbelto, logo os efeitos de 22 ordem podem ser desprezados,
de forma que apenas se considere o momento fletor N; - e. Assim, os pares (N, M)
solicitantes configuram uma reta, com N crescente e e fixo. O ponto 1 indica que a
reta alcangou o diagrama de interagcdo N — M, mostrando que houve esgotamento da
resisténcia da secdo, ou seja, os esforgos atingem valores ultimos. Assim, o par

(Ny, My) representa a capacidade resistente do pilar 1.

O pilar 2 € moderadamente esbelto, e assim os efeitos de 2% ordem ndo podem
ser desprezados. Dessa forma, o momento fletor solicitante da se¢céo é a soma da
parcela de 12 ordem com a de 2% ordem, que surge devida a formacédo do
deslocamento a,, configurando uma curva. O ponto 2 indica que a curva também

alcangou o diagrama de interag&o e a ruina se da por esgotamento da segéao.

O pilar 3 é muito esbelto e, portanto, os efeitos de 22 ordem nao podem ser
desprezados. Porém, verifica-se que a curva de solicitagdes gera um estado-limite
ultimo antes da curva de interacao, representado pelo ponto 3. Ou seja, ocorre um
ponto limite em que a forga normal N; atinge um valor critico N, gerando um

momento fletor critico M,.. Assim, o pilar atinge a ruina por instabilidade.
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5 Tipos de excentricidades

5.1 EXCENTRICIDADE INICIAL

Os pilares, dependendo de sua classificagdo quanto a posicdo em planta,
podem estar submetidos, predominantemente, a determinados tipos de esforgos.
Esses esforgos s&o oriundos de uma analise global da estrutura submetida aos
esforcos do vento e outras acdes, ou de uma analise simplificada com a consideragao
do modelo classico de viga continua, simplesmente apoiada nos pilares. A analise
global de 22 ordem fornece os esforgcos na extremidade dos pilares (ABNT NBR
6118:2014).

A andlise global da estrutura é efetuada através de uma modelagem numérica
(elementos finitos, grelhas e porticos espaciais). Hoje, costumeiramente utiliza-se o
portico espacial para esse tipo de analise, no qual cada lance de pilar fica
representado por uma unica barra, e ao final do processamento obtém-se as
solicitagdes iniciais e de 2% ordem global (KIMURA, 2010).

Porém, a NBR 6118:2014 apresenta um processo aproximado para obtencao
das solicitagbes iniciais, sem a necessidade da utilizacdo de uma modelagem
numeérica. Trata-se do modelo classico de viga continua, simplesmente apoiada nos
pilares, em que a agado do vento ndo é considerada (estudo das cargas verticais), e

ele pode ser utilizado mediante algumas corre¢des, entre as quais:

° Nao podem ser considerados momentos fletores positivos menores que
0s que se obteriam se houvesse engastamento perfeito da viga nos
apoios internos;

o Quando a viga for solidaria com o pilar intermediario e a largura do apoio,
medida na direg¢ao do eixo da viga, for maior que a quarta parte da altura
do pilar, ndo pode ser considerado o momento fletor negativo de valor
absoluto menor que o de engastamento perfeito nesse apoio;

J Quando nao for realizado o calculo exato da influéncia da solidariedade

dos pilares com a viga, deve ser considerado, nos apoios extremos,
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momento fletor igual ao momento fletor de engastamento perfeito

multiplicado pelos coeficientes estabelecidos nas seguintes relagdes:

- nha viga:
rinf + rsup (5 1)
rvig + rinf + rsup

- no tramo superior do pilar:

Tsup (5.2)

rvig + rinf + rsup

- no tramo inferior do pilar:

rinf (5 3)

rvig + rinf + rsup

A rigidez do elemento i no n6 considerado, avaliada conforme a figura

5.1, é dada por:

= (5.4)

Figura 5.1 — Esquema estético em apoios extremos
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Fonte: Adaptado da NBR 6118:2014, item 14.6.6.1.
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Utilizando-se qualquer um dos processos, € possivel obter a distribuicdo de
momentos fletores atuantes no lance do pilar, e assim definir as excentricidades
iniciais, obtidas pela relagdo entre o momento fletor em cada diregao e a forga normal
atuante na peca.

_ Msq

= 5.5

Para o pré-dimensionamento do pilar, e para determinagdo de alguns
parametros (como o indice de esbeltez limite, item 6.2.1) é necessario definir uma
excentricidade maxima. Assim, define-se e;, como sendo uma excentricidade inicial
relativa ao maior momento fletor (de maior valor absoluto) que atua em uma das
extremidades da pega. Dessa forma, considerando M,; 0 maior momento fletor (em

valor absoluto) atuante em uma das extremidades:
_ Myq

€ia = N_d (56)

5.2 EXCENTRICIDADE ACIDENTAL

A excentricidade acidental € decorrente das imperfeicdes de construcido em
estruturas de concreto, responsaveis por gerar desvios dos eixos e afetar
significativamente a estabilidade da estrutura. Podem ser divididas em imperfei¢cdes

globais e locais.

5.2.1 Imperfeicdes globais

Imperfeicbes globais sdo consideradas no calculo global da estrutura, por meio
de parametros globais juntamente com os efeitos de segunda ordem, e s&o avaliadas
na modelagem global. Elas sdo causadas pela agdo do vento e pelo desaprumo do
edificio, e sdo calculadas como indicado na figura 5.2, nas equacdes 5.7 e 5.8 e nos

valores indicados em seguida.
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Figura 5.2 — Imperfeicdes geométricas globais

| e/ [/
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N '
n prumadas de pilares
Fonte: Adaptado da NBR 6118:2014, item 11.3.3.4.1.

1
_ o |ttm
0, =0, - > (5.7)
1
6, = —— (5.8)
100 -VH

1, icul . eicses | .
. O1min = 300 Para estruturas reticuladas e imperfeigdes locais;

1
9 i, = —"
1max 2007

o H: altura total da edificagdo em metros;

o n: numero de prumadas de pilares no pértico plano.
5.2.2 Imperfei¢coes locais

As imperfeicdes locais podem ser consideradas pela falta de retilineidade ou
desaprumo do eixo do pilar, sendo calculadas conforme a figura 5.3. Admite-se que,
nos casos usuais de estruturas reticuladas, a consideragdo apenas da falta de
retilineidade ao longo do pilar seja suficiente (ABNT NBR 6118:2014).
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Figura 5.3 — Imperfeicbes geométricas locais

Pilar
Pilar de
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travamento
————— N
le
01
Y4 ST
a) Elementos de travamento (tracionado ou comprimido)
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Gy T
b) Falta de retilineidade do pilar ¢) Desaprumo do pilar

Fonte: Adaptado da NBR 6118:2014, item 11.3.3.4.2.

Na figura 5.3, percebe-se que a excentricidade acidental pode assumir dois
valores, dependente se a andlise é feita no centro (falta de retilineidade no pilar) ou
no topo e base (desaprumo do pilar) do lance do pilar. Dessa forma, obtém-se a
excentricidade acidental pelas expressoes 5.9 e 5.10:

o Excentricidade acidental no topo e na base:

e, = 0,1, (5.9)

° Excentricidade acidental no centro:

e, = 0, (%e) (5.10)
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o l.: comprimento equivalente do pilar na diregdo analisada (item 6.2.2);

o 6,: desaprumo do elemento vertical, dado por:
1

0, = 5.11
De forma que:
elmin < 91 < glméx (5'12)
Os valores minimo e maximo sao dados por:
1
O1min = m (5.13)
1
O1max = m (5.14)

. . . 1
Caso o pilar analisado esteja em balango, deve-se adotar 6, = 700"

5.3 EXCENTRICIDADE DE 12 ORDEM

As excentricidades de 12 ordem sdo a soma das excentricidades iniciais e

acidentais. Tém-se, para a dire¢ao x e diregéo y, respectivamente:

€1x = €jax T gy (5.15)

€1y = €jay T+ €qy (5.16)

5.4 EXCENTRICIDADE MIiNIMA E MOMENTO MiNIMO

O efeito das imperfeicbes locais nos pilares pode ser substituido pela

consideragcao do momento minimo de 12 ordem dado a seguir:

Mld,min = Ng - (0,015 + 0,03h) (5.17)

o N, é a forca normal de calculo;
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o h € a altura total da sec¢éao transversal na direcdo considerada, em metros.

Com a determinagdo do momento minimo, pode-se determinar uma

excentricidade minima, dada por:

M .
Cumin = o (5.18)
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6 Efeitos locais de 22 ordem

Efeitos de 22 ordem sdo computados quando a analise do equilibrio é efetuada
considerando a configuragado deformada da estrutura. Sd0 somados aqueles obtidos
em uma analise de primeira ordem, na qual o equilibrio da estrutura é estudado na
configuracdo geométrica inicial (ABNT NBR 6118:2014).

Quando solicitados por acdes verticais e horizontais, os noés da estrutura
deslocam-se horizontalmente. Os esforcos de 22 ordem oriundos desses
deslocamentos sao chamados de efeitos globais de 22 ordem. Nos lances de pilares,
0s respectivos eixos nao se mantém retilineos, surgindo os efeitos locais de 22 ordem,
que afetam os esforgos solicitantes ao longo dos eixos dos pilares (ABNT NBR
6118:2014).

A analise global de 22 ordem fornece os esfor¢cos na extremidade dos pilares.
Em seguida, deve ser realizada a analise dos efeitos locais de 22 ordem ao longo do
eixo dos pilares (ABNT NBR 6118:2014).

A ABNT NBR 6118:2014 apresenta quatro métodos para determinacdo dos

efeitos locais de 22 ordem:

a) Meétodo do pilar-padrdo com curvatura aproximada;

b) Método do pilar-padrdo com rigidez k aproximada;

c) Metodo do pilar-padrdo acoplado a diagramas momento fletor — forga
normal — curvatura;

d) Meétodo geral.

O método geral é considerado o mais refinado dos métodos citados, pois &
considerado “exato”, ja que considera a nao linearidade geométrica de maneira néao
aproximada e a nao linearidade fisica é obtida através das relagcbes momento fletor-

curvatura real de cada se¢ao da barra discretizada.

O método do pilar-padrao com curvatura aproximada, o do pilar-padrdo com
rigidez k aproximada e o do pilar-padrao acoplado a diagramas momento fletor — forga
normal — curvatura sao considerados meétodos aproximados, ja que utilizam

expressdes que aproximam a nao linearidade fisica e a ndo linearidade geométrica.
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6.1 DIMENSOES MiNIMAS

A secao transversal de pilares, qualquer que seja sua forma, ndo deve

apresentar como dimensao minima um valor inferior a 19 cm (ABNT NBR 6118:2014).

Em casos especiais, permite-se a consideracdo de dimensdes entre 19 cm e
14 cm, desde que as agbes, no dimensionamento, sejam multiplicadas por um
coeficiente adicional y,, (ABNT NBR 6118:2014):

Yn = 1,95 — 0,05 - b (6.1)

Nessa expressdo, b € a menor dimensao da se¢ao transversal do pilar, em

centimetros.

Portanto, o coeficiente y,, deve majorar os esforgos solicitantes finais de calculo

dos pilares quando de seu dimensionamento.

De qualquer maneira, em qualquer caso, ndo se permitem pilares com segao
transversal de area inferior a 360 cm? Alguns exemplos de seg¢des transversais
minimas sdo: quadrada com 19 cm x 19 cm (361 cm?) e circular com diametro
21,4 cm (360 cm?). Com y, = 1,25, pode ser adotada segdo retangular com
14 cm x 26 cm (364 cm?).

Denomina-se pilar-parede ao elemento estrutural em que a maior dimensao da
secao transversal é superior a cinco vezes a menor dimensido. Exemplos de secbes
transversais de pilares-parede: 19 cm x 96 cm, 25 cm x 126 cm e 14 cm x 71 cm
(¥» = 1,25). Nesses exemplos, a maior dimensao supera em apenas 1 cm aquela

correspondente a um pilar comum.

6.2 DISPENSA DOS EFEITOS LOCAIS DE 22 ORDEM

Os efeitos de 22 ordem podem ser desprezados quando o indice de esbeltez

(A) for menor que o valor limite (A1) calculado como se indica no item 6.2.5.
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6.2.1 indice de esbeltez

O indice de esbeltez é calculado como (ABNT NBR 6118:2014):

Le

A== (6.2)

6.2.2 Comprimento equivalente

O parametro [, € o comprimento equivalente, sendo igual a 21 no caso de pilar
engastado na base e livre no topo; nos demais casos, adota-se o menor entre os dois

valores demonstrados na figura 6.1 e na expressao 6.3.

Figura 6.1 — Comprimento equivalente

Pilar

(6.3)
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o l, é a distancia entre faces internas dos elementos estruturais, supostos
horizontais, que vinculam o pilar, ou seja, distancia do topo da viga inferior
a base da viga superior;

o h & a dimensdo da segao transversal do pilar, medida no plano da
estrutura em estudo;

o [ é a distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar

esta vinculado (distancia do eixo da viga inferior ao eixo da viga superior).
6.2.3 Raio de giragao

O valor do raio de giracdo da secdo transversal de concreto € dado pela

expressao 6.4:
i= |- (6.4)

o I € o momento de inércia na direcdo analisada;

o A é a area da secéo transversal.

6.2.4 indice de esbeltez para segio retangular

Este trabalho analisa apenas pilares com secgao transversal retangular. Assim,

a expressao 6.4 pode ser simplificada para:

l l l, - V12
c = 2 =e‘/_ (6.5)

0 b-h3 h
12:-b-h

A=
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6.2.5 indice de esbeltez limite

O valor limite (A1) é calculado (ABNT NBR 6118:2014):

254+ 12,5 %1
=N (6.6)
Ap

Com h definido no item 6.2.2, deve ser adotado:

. 35 < 4; £90;

o e; igual a excentricidade de 12 ordem na extremidade do pilar onde ocorre
o momento fletor de 12 ordem de maior valor absoluto, excluindo a
excentricidade acidental (ABNT NBR 6118:2014). Como definido nos itens
5.1 e 5.3 deste texto, se a excentricidade acidental é excluida, resulta
e; = ey = Myy/N,;, com M,,; definido na sequéncia deste item. Dessa

forma, recomenda-se o uso de e;, em substituicdo a e; na expresséo 6.6.

O parametro «a;, é obtido conforme estabelecido nos itens indicados a seguir:

a) Para pilares biapoiados sem cargas transversais:

M
ap = 0,60 + 0,40 - —22 (6.7)
Myq

° 04 < ap, <1,0;

o My, € Mgy s&o os momentos fletores de calculo de 12 ordem nas
extremidades do pilar, obtidos na analise de 12 ordem no caso de
estruturas de noés fixos, e os momentos fletores totais (12 ordem + 22
ordem global) no caso de estruturas de n6s moveis. Deve ser adotado
para M,,; o maior valor absoluto presente no eixo do pilar, e para Mg, 0
sinal positivo, se tracionar a mesma face que M,,, € negativo, em caso

contrario.
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b) Para pilares biapoiados com cargas transversais significativas ao longo da
altura:
ap = 1,0 (68)

c) Para pilares em balanco:

M
ap = 0,80 + 0,20 FC (6.9)
A

. 085< a, <1,0;
o M, seja o momento fletor de 1 ordem no engaste e M., 0 momento fletor

de 12 ordem no meio do pilar em balanco.

d) Para pilares biapoiados ou em balango com momentos fletores menores

que o momento minimo:

ap = 1,0 (6.10)

Segundo a NBR 6118:2014 (item 15.8.2), os efeitos de 22 ordem em elementos
isolados podem ser desprezados quando o indice de esbeltez (1) for menor que o

valor limite (A,).

6.2.6 Coeficiente a;

Scadelai (2004, apud SOUZA, 2003) define que nos pilares considerados
isoladamente a excentricidade de 22 ordem varia ao longo do eixo do pilar, anulando-
se nos extremos destes. O fendbmeno é representado na figura 6.2 para pilares com

curvatura unica e curvatura reversa.
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Figura 6.2 — Efeitos de 22 ordem em pilares com curvatura unica (Caso 1) e curvatura
reversa (Caso 2)

€1B €1B
Caso 1 Caso 2

Fonte: Adaptado de SCADELAI, 2004, p. 31.

Pela figura 6.2 verifica-se que para pilares com curvatura unica (Caso 1) e
excentricidades de 12 ordem nos extremos iguais (e;4 = e;5), @ excentricidade de
12 ordem (e, ) e a excentricidade de 22 ordem (e,) sdo aditivas em todos os pontos ao
longo do pilar. A determinagao da situagao critica € imediata e corresponde a sec¢ao
do meio do vao (SCADELAI, 2004).

Porém quando as excentricidades sao desiguais nas duas extremidades, a
curvatura da peca é diferente e a determinacao da secéao critica ndo € imediata. Para
estes casos, a ABNT NBR 6118:2014 utiliza a equagéo 6.9 (item 6.2.5 deste texto).

6.3 DEFINICAO DE CURVATURA

A determinagdo das nao linearidades fisica e geométrica é dependente do

conceito de curvatura da secdo. Dessa forma, € necessaria a definicido de curvatura.

Fusco (1981) apresenta como definicdo de curvatura a formulagao a seguir.

Considerando a figura 6.3, tem-se que:

AB=r71-dp =ds (6.11)
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Figura 6.3 — Curvatura na Flexado Simples

d (P 83 .dS/Z
M M
_________ B __CG y<0
':;I y = 0
C3 D
_ks.ds/‘?
) dS h{gf dS/2
€0 ALONGAMENTO FLEXAO SIMPLES
Fonte: Adaptado de FUSCO, 1981, p. 168.
Da figura 6.3 e da relagdo 6.11:
CD=(C+y) - dp=r-dp+y-dp=ds+y-dop (6.12)
Por outro lado, considerando o alongamento da fibra CD, tem-se:
CD=ds-(1+¢&)=ds+ds-« (6.13)

Igualando 6.12 e 6.13:

y-dep =¢-ds (6.14)
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Logo:
1 do ¢
=T 6.15
F T ds (6.15)
Aplicando a expressao 6.15 as fibras extremas, tem-se:
& &
r yir Y2

Da determinacgao dos sinais da figura 6.3, tém-se que ¢; > 0 e y; > 0 bem como

& < 0ey, <0.Desse modo, resulta:

1 & —c¢ &+ € &+ €
1_a-a_&tlal s+l (6.17)
T Y2—y1 Y2+ |yl h
Assim, generalizando para o caso de uma viga qualquer, tem-se:
1 €1~ &2
- 6.18
" C (6.18)

Nesta expressao ¢.; — €., € a diferenga entre as deformag¢des em duas fibras

quaisquer da seg¢ao, e c € a distancia entre elas.

Caso haja linearidade fisica do material, tém-se que:

_Z 6.19
g_E ( - )
M
=Ty (6.20)
Substituindo 6.20 em 6.19:
1 & M 621
r y EI (621)
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~ . . ~ 1
Pela expressao 6.21 verifica-se que ha uma relagdo entre a curvatura ~ 0

momento fletor interno M, e a rigidez EI, que € explorada nos métodos de
dimensionamento. Verifica-se também que foi admitida a linearidade fisica do
material, 0 que nao ocorre em pecas de concreto armado. Dessa forma, a relacao

entre curvatura, momento interno e rigidez nao ¢ linear.

6.3.1 Expressao diferencial da linha elastica

Seja a viga da figura 6.4 submetida a uma solicitagao de forma que seu eixo se
deforme até atingir uma situacdo de equilibrio. Essa configuracdo deformada é
denominada linha elastica, ou seja, linha elastica € uma fungao y = f (x) que exprime

a curva deformada da estrutura em relagdo ao eixo da viga.

Figura 6.4 — Linha elastica de uma viga submetida a uma solicitagéo

0

Vy dx
Fonte: Adaptado de SCADELAI, 2004, p. 14.

Como visto anteriormente, caso haja linearidade fisica do material, é possivel
concluir que (o sinal negativo € devido ao fato da curvatura e o momento fletor terem

sinais contrarios):
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== (6.22)

Assim, sera estabelecida uma relagao entre os deslocamentos na diregao y e

o valor do momento fletor M, através da curvatura 1/r :
Da analise da figura 6.4 tem-se que:

ds=r-do (6.23)

Rearranjando 6.23:

1 de do dx

P T4 T dx ds (624)
Mas:
dy dy

tgp = ar - @ = arctg (a) (6.25)

Derivando 6.25, pela regra da cadeia, tem-se:
do 1 d?y 6.26
dx . dy\* dx? (6.26)

+ ()

Considerando ds muito pequeno, pode-se confundir o arco com uma reta.

Assim, pode-se concluir que:

ds? = dx? + dy? (6.27)

Resultando em:
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1/2

() 620
dx dx (6.28)
Substituindo 6.26 e 6.28 em 6.24:
d2
1 dx)zl M
" = = —— (6.29)

A expressao 6.29 é a expressao diferencial completa da linha elastica.

2
Algumas simplificacbes podem ser realizadas, ja que a parcela (dy/dx) €

muito pequena, resultando na expresséao simplificada da linha elastica:

==y =—— (6.30)

6.4 DIAGRAMA MOMENTO FLETOR - FORCA NORMAL -
CURVATURA

Nos problemas de instabilidade, devem ser utilizadas equacgdes de equilibrio e
de compatibilidade. Essas equacgdes referem-se a deformagdes em servico, ou seja,
deformagdes inicialmente baixas que, progressivamente, tornam-se deformagdes
ultimas e ocorre ruina da pecga, seja por esgotamento da resisténcia ou deformagao

excessiva, seja por perda de estabilidade (SANTOS, 1987).

A relacéo entre equagdes de equilibrio e compatibilidade é conseguida através
da grandeza curvatura, que relaciona diretamente deformagdes como definido na
expressao 6.18. Com as deformacoes, utilizando-se de equacdes constitutivas, é
possivel determinar a tensdo atuante na secéao, e, integrando essa tenséo, obter as

forgas resistivas do concreto e das linhas de armadura. Essas forgas resistivas devem
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se igualar a forga normal solicitante. Para tanto, é necessario variar a posi¢ao da linha

neutra.

Com as forcas resistivas, € possivel efetuar o equilibrio da se¢ao e, assim, obter
o momento fletor interno referente a uma determinada curvatura. A ruina é atingida
quando alguma das deformagdes da secgao atingir o estado-limite ultimo definido no

item 4 deste texto.

E perceptivel que os diagramas sdo particulares e dependentes das
caracteristicas da secdo, tais como: dimensdes, arranjo e taxa de armadura,

cobrimento, tipo de aco e tipo de concreto.

Como visto no item 6.3, a relagao entre a curvatura, o momento fletor interno e
a rigidez nao é linear no concreto armado devido a n&o linearidade fisica do material.
Esse fato é comprovado na figura 6.5, que analisa as fases de um diagrama momento

fletor — curvatura, explicitando as fases do estado-limite de servico.

Figura 6.5 — Diagrama momento fletor — curvatura

M4 Estadio I
Estadio IT puro

Mu ] ELU
Estadio 1T _:::..:._'_::__'_:_'_::._..__::.,f':’_'_:.:_:::_”_::_'_'_:__:::_..__..__:._'.:f_”_::f_:.:_'_f____:_____ I ————

My f
Estadio 11
Estadio 1 ' 1/r

(1/r)r (1/r)y (1/1)u

Fonte: Adaptado de KIMURA, 2010, p. 60.

Nessa figura:

a) M, é o momento fletor de fissuragéo;

b) M, é o momento fletor de escoamento;

c) M, é o momento fletor ultimo.
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Para melhor compreensao da figura 6.5 define-se o conceito de estadios, que
correspondem as fases do diagrama de tensbes do concreto em uma secao
transversal submetida a flexdo, desde o inicio do carregamento até a ruptura da segéo
(PINHEIRO et al., 2016).

6.4.1 Estadio |

O estadio | corresponde ao inicio do carregamento, de forma que as tensdes
atuantes sdao menores que a resisténcia do concreto a tragdo, ou seja, o concreto
resiste a tragao. As tensdes sao de baixa intensidade e o diagrama de tensdes € linear,

valendo, portanto, a lei de Hooke.

Figura 6.6 — Estadio |

TT Ecc Occ _
- o <Ree
- X,
d Mi R S
_______________________________________________________________________________________________________ LN

- e o o e %: Z

= Ret —
Sec¢do Transversal Corte Lateral Ect Oct < fet

Fonte: Adaptado de PINHEIRO et al., 2016, p. 4.12.

6.4.2 Estadio ll

No estadio Il a seg¢ao ja se encontra fissurada na regiao de tragéo, portanto o
concreto nao resiste mais a esse esforgco, sendo desprezada a contribuicdo do
concreto a tragdo. O concreto comprimido apresenta deformagdes abaixo de ¢,, de

forma que o diagrama ainda seja linear, ou seja, ainda é valida a lei de Hooke.
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Figura 6.7 — Estadio Il

Ecc Occ

Sec¢do Transversal Corte Lateral

Fonte: Adaptado de PINHEIRO et al., 2016, p. 4.13.

6.4.3 Estadio lll

No estadio Ill a regido comprimida da secdo encontra-se plastificada e o
concreto esta em fase de ruptura. O diagrama deixa de ser linear e toma a forma

parabdlica-retangular, ou parabola-retdngulo como definido no item 3.1.3 deste texto.

Figura 6.8 — Estadio IlI

_ e Ecu Occ
T (R [ £,
R L L X
d| [~ | Mwx| - o VYV | LN
h| [ T ( B N i I B
=y S LN (Estadio II)
Secdo Transversal Corte Lateral

Fonte: Adaptado de PINHEIRO et al., 2016, p. 4.14.

Através da analise dos estadios e do diagrama momento fletor — curvatura, é
perceptivel que a rigidez EI do elemento diminui progressivamente com o aumento da
solicitacdo. Esse fendmeno é indicado pela tangente da curva momento fletor -
curvatura, e pela intensa fissuragdo a que a pecga esta submetida quando o

carregamento é levado até a ruptura.

A determinagéo dos diagramas momento fletor — forga normal — curvatura é de

alta complexidade se efetuada manualmente, sendo necessario o auxilio de
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ferramentas computacionais. O algoritmo e a obtengao do equacionamento para a

determinagao dos diagramas est&o presentes no apéndice A deste texto.

6.5 NAO LINEARIDADES

Ao se pensar em nao linearidade, deve-se imaginar uma relacédo entre duas
variaveis em que nao haja proporcionalidade. No estudo das estruturas, em sua
maioria, a relagéo entre variaveis considera causa e efeito. Dessa forma, encontram-
se varios diagramas que relacionam: forga (causa) e deslocamento (efeito), tenséo
(causa) e deformacao (efeito), e em muitos casos a relacédo entre essas variaveis é

nao linear.

Sendo assim, no estudo das estruturas, definem-se duas nao linearidades: ndo

linearidade fisica e ndo linearidade geométrica.

6.5.1 Nao linearidade fisica

A nao linearidade fisica € uma propriedade intrinseca do comportamento de

certos materiais quando submetidos a solicitagdes.

A nao proporcionalidade entre causa e efeito € vista na nao proporcionalidade
entre a tensao e a deformacg&o no diagrama tensao — deformagéo de certos materiais
(SANTOS, 1987).

A figura 6.9 mostra o diagrama tensdo — deformacdo de dois materiais
genéricos: o material 1 € linear e segue a Lei de Hooke, ou seja, ha proporcionalidade
entre a tensdao e a deformacdo; o material 2 é nao linear, ndo havendo a

proporcionalidade.
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Figura 6.9 — Diagrama tensao — deformagao de material linear (1) e nao linear (2)

| 2
C A C A

E

>
e

My

Fonte: Elaborado pelo Autor.

O concreto armado apresenta comportamento ndo linear, ja que é resultado da
associagao de dois materiais n&o lineares: o concreto e o acgo.

A nao linearidade fisica é decorrente do comportamento do concreto armado
nao ser linear, devido aos efeitos da fissuracao, fluéncia e escoamento das armaduras
(PINTO; RAMALHO, 2002).

Assim, € obrigatéria a consideragdo da nao linearidade fisica em

dimensionamento de pecas de concreto armado.

6.5.2 Nao linearidade geométrica

Os efeitos da nao linearidade geométrica sao aqueles advindos de uma analise
do equilibrio da estrutura em sua posi¢cao deslocada (PINTO; RAMALHO, 2002). O
estudo de estruturas com sua posicdo deslocada é chamado de teoria de 22 ordem.
Em alguns casos, como a analise de vigas, os esfor¢gos advindos de uma analise com

teoria de 22 ordem s&o tao pequenos que podem ser desprezados.

Porém, em casos como a instabilidade de pilares, a analise da estrutura em
sua posicao deformada torna-se crucial. Nesse caso, quando a forga aplicada € menor

que a carga critica (F,,,; < F,), 0 deslocamento resultante no meio do lance do pilar

€ nulo. Porém, quando F,,,; > F,., o deslocamento comeca a existir.

Esse deslocamento no meio do lance do pilar é fungdo de Fg,, mas ele

aumenta mais rapidamente que o crescimento dessa forca. Assim, verifica-se a nao
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proporcionalidade entre a forga aplicada e o deslocamento resultante no meio do lance

do pilar. O fenbmeno esta representado na figura 6.10.

Figura 6.10 — Fendmeno da instabilidade

Y

]

A
T Epi

apl

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 4.

6.6 METODO DO PILAR-PADRAO COM CURVATURA APROXIMADA

Apresentam-se neste item: como se consideram as nao linearidades
geomeétrica e fisica, o procedimento de calculo e a origem da expressao da curvatura

da secao critica.
6.6.1 Nao linearidade geométrica

A nao linearidade geométrica é considerada de forma aproximada pelo conceito

de pilar-padrao.

Trata-se de uma simplificagao que admite que a posi¢ao de equilibrio de um
pilar em balango, representado na figura 6.11, seja uma curva cuja flecha a no topo

seja proporcional a curvatura na base, sendo essa flecha dada pela expressao 6.31:

= 0'4 . lz . (%)base - % . (%)base (6.31)
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Figura 6.11 — Pilar-Padrao

M.e

(N

S e -

Fonte: Adaptado de FUSCO, 1981, p. 181.

Varias curvas y = f (x) satisfazem a relacdo 6.31. A curva senoidal € uma delas

Admitindo que a deformada do pilar seja uma curva com forma senoidal, tem-se que:

N (6.32)

Quandox =0 - y=0/ x =1 - y = a, verificando-se a validade da curva.

Derivando duas vezes a expressao 6.32, obtém-se:

, _a'm T X (6.33)
' =eos o :

., a-m? T X
y :_4.12'Senﬁ (6.34)

A expressao para a curvatura da base resulta:

V' y=1 = (1) __am 6.35
y x=l — r base - 4'l2 ( . )
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Isolando o termo a:

1 4-1%
a= (;>ba5e - (6.36)
Como 72 = 10, obtém-se:

1
a=04- 12 (;)b (6.37)
ase

Como se tem um pilar em balancgo, [, = 2lou l = le/z. Resulta:

Le” (1) (6.38)
a=—-(= .
10 T/ base

Sendo assim, o método do pilar-padrdo determina, aproximadamente, que a
forma final da posi¢cédo de equilibrio do elemento em estudo seja uma curva senoidal
(SANTOS, 1987).

6.6.2 Nao linearidade fisica

Analisando a figura 6.11 verifica-se que a se¢ado do engastamento é a secgéo
critica da pecga, ou seja, a segao que tera o maior momento fletor dentre as se¢des da

barra, pois:

Mepg=N-e+N-a (6.39)

Como a analise da barra é feita em sua configuracéo de equilibrio deformada,
pode-se dizer que a flecha a tem origem nos efeitos de 22 ordem, ou, em outras

palavras, ela é a excentricidade de 22 ordem.
Assim, a parcela do momento fletor de segunda ordem é:

M,=N-a (6.40)
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Ou ainda, substituindo 6.38 em 6.40:

M, =N Le” (1) (6.41)
2 10 base .

Da relacédo 6.41 pode-se concluir que o momento fletor de 22 ordem na secéao

critica é diretamente proporcional a curvatura dessa sec¢ao.

Esse conceito pode ser extrapolado para outros tipos de vinculagao de pilares,
e, com uma expressdo aproximada da curvatura da secdo critica, pode-se obter o

momento fletor total (12 ordem + 22 ordem) da secgao critica de qualquer pilar.

Assim, a nao linearidade fisica do método é obtida, de maneira aproximada,

através de uma expressao da curvatura da segao critica.

6.6.3 Procedimento de calculo

O método do pilar-padrao com curvatura aproximada pode ser empregado
apenas em pilares com 1 <90, com segdo constante e armadura simétrica e
constante ao longo do seu eixo (ABNT NBR 6118:2014).

O momento fletor total maximo da secao critica € calculado pela expressao
6.42:

2 1

Mgtor = apMiga + Nd'lO'r = Myga (6.42)

A curvatura da secgéo critica pode ser avaliada pela expresséo 6.43:

1 0,005 < 0,005 6.43
r  h(v+05) =~ h (6.43)

o a;, € definido no item 6.2.5 deste texto;
o M4 4 € o valor de calculo do momento fletor de 12 ordem M,,, definido no

item 6.2.5 deste texto, sendo My, 4 = M4 min;



76 |Pagina

o N, é a forca normal solicitante de calculo;
o l, € o comprimento equivalente do pilar na diregao analisada;

o h é a dimensao da sec¢ao na dire¢ao considerada;

Ng

o V= € a forca normal adimensional;

cJcd
o A, é a area da segdo bruta de concreto;

o f-a € aresisténcia de célculo do concreto a compressao.

A expresséo 6.42 apresenta duas parcelas: a primeira € advinda do momento
fletor de primeira ordem na segéo critica, ou seja, do momento fletor maximo que atua
no lance do pilar, como explicitado no item 6.2.6 deste texto; a segunda refere-se aos

efeitos de segunda ordem, como explicitado no item 6.6.2.

6.6.4 Origem da expressao da curvatura da secao critica

No item 6.6.2 determinou-se que a parcela do momento fletor na base (conceito
que pode ser extrapolado para a segao critica de pilares com outros tipos de
vinculagéo) é dada por:

1> /1

My=N-a » My=N-=-(= 6.44

Dessa forma, conclui-se que o momento fletor de 22 ordem é uma funcao linear

‘s

1
da curvatura (—) )
base

Considerando que a segao transversal da base seja conhecida, assim como a
forga normal solicitante, € possivel tragar o diagrama momento fletor — forga normal —
curvatura, que nada mais € que a curva do momento fletor interno da peca (equilibrio

das forgas resistentes da segédo no ELU).

Mo =1 () (6.45)



Pagina |77

O momento fletor externo (solicitante) € a composi¢ao do momento fletor de 12

ordem com o momento fletor de 22 ordem:

Mext == Ml + MZ (6.46)

Substituindo o valor de M, dado pela expressao 6.44:

1> /1
Moy =My +N-—-|= 6.47
ext 1 + 10 <r>ba5e ( )

Com base na expressao 6.47 conclui-se que o momento fletor externo também

€ uma fungao da curvatura.

Com isso, para o momento fletor externo, pode-se plotar ao diagrama momento
fletor — forga normal — curvatura da secao referente a base, conforme indicado na
figura 6.12.

Figura 6.12 — Diagrama momento fletor — curvatura

M base *

Mint = Fungdo da curvatura

,/_/ para N dado

=

M 1,crit
Mi

; Mz = Fungdo da curvatura
para le dado

M:

A4

I ~ base

Fonte: Adaptado de FUSCO, 1981, p. 183.

Uma estrutura bem dimensionada é aquela em que ha proximidade do esforgo
critico com o esforgo resistente. Assim, para N; = N,,, a composi¢ao de esforgos M; +
M, deve ser préxima a My,. Para tanto, é necessario o conhecimento da curvatura

critica, que em alguns casos € de dificil determinagéo.
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Porém, no caso de pilares ndo muito esbeltos, a curvatura critica € evitada
escolhendo-se curvaturas proximas as ultimas. Esse fato é devido a reta do momento
fletor M, apresentar baixo coeficiente angular, e assim a curvatura critica fica préxima

a ultima. Esse fato € comprovado na figura 6.13.

Figura 6.13 — Curvaturas criticas

A
Mbase Ruptura do material

MRE essmsmmmmcmsnsssssncses e r———y/

,-’/// M],C”,t MI cnt
Pilar esbelto
Pilar pouco esbelto
M: ’/ (A <90)
‘747;

(1) &, A

crit, esbelto
1 I ~ base

I ~erit, pouco esbelto

FONTE: Adaptado de FUSCO, 1981, p. 195.

Dessa forma, a antiga NB-1/78 adotava como curvatura critica aproximada a
expressado 6.48, que nada mais é a expressdo da curvatura ultima com algumas

corregoes.

0,0035 +fyd

1 Es
(e = Gromyh (6:48)

Nesta expressdo 6.48 deve-se adotar (v + 0,5) > 1.

Na construgdo civil, € usual utilizar o ago CA-50. Dessa forma, o valor de fgd

N

resulta:
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; 500
yd 1,15
— = ———=0,00207 6.49
E, ~ 210-103 (6.49)

Assim, a ABNT NBR 6118:2014 adota valor aproximado ao dado pela

expressao 6.48, considerando a curvatura critica dada por:

(1) = 0,0035+ 0,002 _ 0,005
"erit ™ (w+05)+-h ~ (w+05)-h

(6.50)

Percebe-se que a ABNT NBR 6118:2014 limita a curvatura critica como

indicado na expressao 6.51.

1 0005 - 0,005
r h(v+05) =~ h

(6.51)

Esse fato é decorrente da NB-1/78, na qual havia um limite de v de tal forma
que resultasse (v + 0,5) = 1. Analisando a figura 6.13, percebe-se que a curvatura
critica € menor que a ultima. Porém, caso o limite (v + 0,5) fosse menor que 1, seriam
obtidos valores de curvaturas criticas superiores a ultima, o que ndo condiz com a

realidade estrutural.

O método do pilar-padrdo com curvatura aproximada so é valido para pecas
com indice de esbeltez menor que 90, ja que este limite apresenta curvaturas criticas

préximas a curvatura ultima.

6.7 RELAGOES MOMENTO FLETOR - RIGIDEZ SECANTE

Para definicdo da néo linearidade fisica, Franga (1991) propds a substituigao
do uso das relagbes momento fletor — forga normal — curvatura pelo emprego das
relagcbes momento fletor — forga normal — rigidez secante. Essa substituigcdo ajuda no

fornecimento direto de valores que sao utilizados em etapas de analises lineares nas
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quais sdo decompostas as analises nao lineares e simplifica o processo do pilar-

padrdao melhorado, facilitando a obteng&o dos esforgos de segunda ordem.

Os processos simplificados da ABNT NBR 6118:2014 utilizam para
aproximacao da nao linearidade geomeétrica o processo do pilar-padréo. Porém, para
a dedugao das expressodes, sera utilizado o processo do pilar-padrao melhorado, e

quando for pertinente, serdo introduzidas as peculiaridades do pilar-padrao.

6.7.1 Definicao de rigidez secante admissivel

Para utilizagdo das relagdes momento fletor — rigidez secante em conjunto com
o processo do pilar-padrao melhorado, € necessaria a adogao de uma rigidez secante

adimensional, que para seg¢des retangulares é dada pelas expressdes 6.52 e 6.53.

Elisec
L=t 52
Ki b'h3'fcd (65)
M;
El;sec = (6.53)

1
),
o M; é o valor do momento fletor para o qual a rigidez esta sendo definida;

1 <
* (;) € a curvatura correspondente ao momento fletor M;;
l

o El; scc € a rigidez secante relativa ao momento fletor M; e a forga normal
N;;

o h é a altura da secao na direcdo do plano de atuagdo do momento fletor
M;;

o f.a € 0 valor de calculo da resisténcia do concreto a compressao;

o b é a dimensao da sec¢ao na diregao perpendicular a do plano de atuacao

do momento fletor M;.

Percebe-se que esta definigdo de rigidez secante gera resultados para qualquer
valor de momento fletor analisado, levando a duvidas de qual rigidez deve ser
considerada. Nos préximos itens, Franga (1991) apresenta um processo que define

um valor unico da rigidez secante para a analise da peca.
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6.7.2 Pilar-padrao melhorado e relagoes momento fletor — rigidez secante

O processo do pilar-padrao melhorado pode ser utilizado em pilares com secéo
e armadura constantes, e que tenham uma distribuicdo de momentos fletores na qual
o momento fletor maximo, incluindo segunda ordem, ocorra na base da coluna. A
deducgado das expressdes sera conforme prescrito por Franga (1991), com base na
figura 6.14.

Figura 6.14 — Pilar-padrao melhorado

t t
Nd MB=02.M1 M1 (1- a2) M1
Hd/fl\ﬂfg : F — —
ld/ R
e
rd
rd
q ;J ol.M1
— — +

EEEEEREER

Pilar-padrdo Nd.a | Ma=Mi @ @ @
/

Momentos de Momentos de  \
2% ordem 12 ordem Decomposi¢do dos momentos de
12 ordem

FONTE: Adaptado de FRANCA, 1991, p. 4.6.

O pilar-padrao melhorado tem como fundamento as seguintes hipéteses:

a) A curvatura na base do pilar é decomposta em duas parcelas: uma

referente aos momentos fletores de primeira ordem (1/r1) e outra devida

aos momentos fletores de segunda ordem (1/r2), de forma que seja

admitida a mesma rigidez para ambas as parcelas, dada pela reta OD
(figura 6.15), ou seja, os deslocamentos de primeira e de segunda ordem
sao calculados com a mesma rigidez, e a curvatura da base seja a soma

das duas parcelas, como indicado na expressao 6.54:

1/rbase = 1/r1 + 1/r2 (6.54)

b) Somente a parcela de deslocamento de segunda ordem (a,) € uma curva

senoidal, e assim é dada por:
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. 6.55
Eli,sec ( )

Figura 6.15 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura do pilar-padrao melhorado

M a
Y ELU
D 4
M atothase J==-su-mrsrnta A
=Mzl L .,"/
Ma ,,’/ i E El isec = M d,tot,base
i ar‘ctg El:}sec l
,/Y:,/E‘ Fbase
——— .
1 I 1
ri r2 r
4
Fbase

Fonte: Adaptado de FRANCA, 1991, p. 4.8.

O deslocamento total do topo do pilar € dado pela soma das parcelas de

primeira e de segunda ordem:

Aror = a1 + a, (6.56)

O deslocamento de primeira ordem sera computado por meio da decomposicao
do diagrama de momentos fletores de primeira ordem (1, 2 e 3), conforme indicado na
figura 6.14. O deslocamento no topo do pilar sera determinado de acordo com o

principio dos trabalhos virtuais.

Dessa forma, sera aplicada no topo do pilar uma forga virtual unitaria, conforme

indicado na figura 6.16.
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Figura 6.16 — Diagrama de momentos fletores virtuais

1 Momentos virtuais
—’ —y—
[
T

FL%

Fonte: Elaborado pelo autor.

Pelo método da carga unitaria, o deslocamento no topo do pilar sera dado por:

dx (6.57)

Myear * Myirtuar
Atopo

El

Utilizando uma tabela de integracdo e sabendo que para pilar engastado

| = le/z, tém-se:

a) Parcela1:

a, = M, -E=0,125-l 2. M =1,25-£- M, (6.58)
' Eli,sec 2 € Eli,sec 10 Eli,sec

b) Parcela 2 (Esta parcela é subtraida da decomposicao):
e L R e _M, 6.59
h2 = “2 EIi,sec 6 a “2 24 EIi,sec ( ' )

c) Parcela3:
M, I > M

Q13 = Qg - = 2 : (6.60)

Eli,sec 3 “ E . EIi,sec

Assim, o deslocamento total de primeira ordem é dado por:
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= %70 "Bl e
Sendo:
l—a, o
—1—(125— —)
%c ( 24 12

E o valor de deslocamento total sera:

l 2

Aot = a1 +ap = [(1 —ag) - My + M,] ﬁ
i,sec

Mas o valor do momento fletor de segunda ordem é dado por:

M, = Ng - Qror
Substituindo 6.63 em 6.64:
MZ lez
—Z=10(1- M Ml —
N, [(1—ac) - My + M,] 10 El; e
Ny
M, = [(1—ac)'M1+Mz]'1O_T = [ —ac) My + My] - ag
lL,sec
l,°
Portanto:
1—a;) ap M
MZ — ( C) E 1
1—oag
Com:
Ng - lez
49

T 10 Elyope

(6.61)

(6.62)

(6.63)

(6.64)

(6.65)

(6.66)

(6.67)

(6.68)
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O momento fletor total na base é dado por:

(1—ac) - ag
Mg totpase = My + My =M, - |1+ T 1_—a. (6.69)
ag
Que resulta em:
1—ac) - ag 1—a;-ag
Md,tot,base =M, - ll + W = Mld,base 1——615 (6'70)
Com:
[ \2
N . l 2 V ] _e
ot _v () (6.71)

Ar = =
F710 Eligee  10-k;

A expressdo 6.70 com «a, = 0 representa o resultado fornecido pelo pilar-

padrao sem refinamento. Assim:

1

Md,tot,base = Mld,base ' U (6'72)
E

O indice de esbeltez para pegas com secéao retangular € dado pela expressao

6.5, e assim:

(6.73)

FlmN
ﬁ‘»
[\]

Utilizando 6.73 em 6.71, tém-se:

/12
v ﬁ AZ

=10'Kl-= 120 - %
v

ag (6.74)
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Substituindo 6.74 em 6.72 e considerando a teoria explanada no item 6.2.6, em
que se pode substituir o momento fletor da segéo critica M, 5. POr @}, * M4 4, POIS
trata-se de um caso de generalizagdo da secdo critica para qualquer tipo de

vinculagéo do pilar, resulta:

ap Mg 4
Msaoterie = ——5"— (675)

1— :
120 -5
%

A expresséo 6.75 esta presente no item 15.8.3.3.3 da ABNT NBR 6118:2014,
sendo que o parametro k; pode ser admitido de duas formas: por uma expressao
aproximada da rigidez ou pela linearizagdo do diagrama momento fletor — forga normal

— curvatura.

6.8 PILAR-PADRAO E DIAGRAMAS MOMENTO FLETOR - FORCA
NORMAL - CURVATURA

Neste item, apds indicacdo das aproximacdes relativas as nao linearidades
geométrica e fisica, apresenta-se o método do pilar-padréo acoplado a diagramas

momento fletor — forgca normal — curvatura.

6.8.1 Nao linearidade geométrica

A néo linearidade geométrica € considerada com base no conceito de pilar-
padrdo, ou seja, considera-se que a posig¢ao de equilibrio deformada seja uma curva
senoidal, como explicitado no item 6.6.1, sendo que a expressao do momento fletor

total da secao critica € conforme prescrito em 6.7.2.
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6.8.2 Nao linearidade fisica

A nao linearidade fisica é levada em conta por meio da linearizacdo do
diagrama momento fletor — forga normal — curvatura da peca estudada. Com esse
procedimento, calcula-se o parédmetro EI; ;.. e, utilizando a expressdo 6.52, obtém-se

o parametro k utilizado no dimensionamento.

6.8.3 Apresentagao do método

O método do pilar-padréao acoplado a diagramas momento fletor — forga normal
— curvatura pode ser empregado apenas no calculo de pilares com A < 140. Pode ser
empregado o método do pilar-padrdao ou o do pilar-padrao melhorado. Se A > 90, é
obrigatéria a consideracao dos efeitos da fluéncia (ABNT NBR 6118:2014).

Como explicitado no item 6.7, a substituicdo das relagcdes momento fletor —
curvatura pelas relagdes momento fletor — rigidez visam simplificar a obtengédo dos

efeitos de segunda ordem.

No item 6.7.1, na busca de parametros para possibilitar essa substituicao, ha a
definigdo de uma rigidez secante adimensional, em que o parametro El; ;.. € a rigidez
secante correspondente ao momento fletor M; e a forga normal N;. Porém, o calculo
da rigidez secante, assim posto, considera que para cada ponto do diagrama

momento fletor — forga normal — curvatura ha uma rigidez secante correspondente.

Franca (1991) propde uma linearizagdo do diagrama momento fletor — forga
normal — curvatura, conforme apresentado na figura 6.17, de forma que o parametro
rigidez secante seja unico e a favor da segurancga, para simplificar analises em que

seja necessario o uso das relagées momento fletor — rigidez.
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Figura 6.17 — Linearizagdo do diagrama momento fletor — forgca normal — curvatura

>

’/ Curva obtida com 1,10 fcde Nd/

M 4 ’Yfg

MRd‘———————— B O s ° ELU
M;y ——————— Curva obtida com 0,85 fcd
V&

arctg (El)sec — Rigidez Secante

\J

N =

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 15.3.1.

A curva tracejada da figura 6.17 é construida com os valores de calculo das
resisténcias do concreto, do ago e da forca normal. Ela é utilizada para definir o
esforgo resistente ultimo My,, ou seja, para obter a capacidade resistente da segao.
As diretrizes, equacionamento e algoritmo para obtengado dessa curva estao presentes

no apéndice A deste texto.

E necessaria a construgdo de outra curva, obtida com 1,10 f., e Nga/Vrs, de
forma que se siga o mesmo algoritmo proposto no apéndice A para obtengédo dos

diagramas momento fletor — forga normal — curvatura.

A linearizagao proposta consiste em substituir a relagdo momento fletor — forca
normal — curvatura (calculada com 1,10 f; € Nrq/vr3) pela reta que liga a origem

(Ponto A) ao ponto (Ponto B) correspondente ao momento fletor resistente dividido
por yrs (Mra/vss) (FRANCA, 1991).

A rigidez secante (EI,.) € obtida através da tangente da reta AB, ou seja:

_ MRd/Vf3

Elge = 6.76
sec 1/rCS ( )



Pagina |89

Nesta expresséo, 1/, € a rigidez correspondente a Mg, /ys; (Figura 6.17).

A forma adimensional da rigidez secante é dada pela expressdo 6.77

(FRANCA, 1991);

K — Elsec — MRd/Vf3 . 1
see b'h3'fcd 1/rcs b'h3'fcd

(6.77)

h é a dimensao da se¢ao na dire¢ao analisada;
b é a largura da sec¢ao na direcdo analisada;

fa € a resisténcia de calculo do concreto a compressao.

De posse do parametro k..., € possivel calcular o momento fletor total da segao

critica utilizando a expressao 6.78, cuja origem esta explicada no item 6.7.2.

6.9

ap Mg a
MSd,tot = 12 (6.78)

1_
120 - Y3 Ksec/v

a; € definido no item 6.2.5 deste texto;
Miq 4 € o valor de calculo do momento fletor de 12 ordem M,, também
definido no item 6.2.5 deste texto;

A é definido no item 6.2.1;

Ng « . .
v = —— é a forga normal adimensional.
Acfcd

Yrs € o coeficiente de majoragdo que leva em conta imperfeigbes do

modelo de calculo, e que pode assumir o valor 1,1 ou 1,0.

METODO DO PILAR-PADRAO COM RIGIDEZ x APROXIMADA

O método do pilar-padrao com rigidez k (kapa) aproximada € apresentado apos

indicagdo de como sao consideradas as nao linearidades geométrica e fisica.
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6.9.1 Nao linearidade geométrica

A néo linearidade geométrica do método € baseada no conceito de pilar-
padrao, ou seja, considera-se que a posig¢ao de equilibrio deformada seja uma curva
senoidal, como explicitado no item 6.6.1, sendo que a expressao do momento fletor

total da secao critica é conforme prescrito em 6.7.2.

6.9.2 Nao linearidade fisica

A nao linearidade fisica € considerada por meio de uma expressao aproximada

da rigidez secante.

6.9.3 Apresentagao do método

O meétodo do pilar-padrédo com rigidez k aproximada pode ser empregado
apenas no calculo de pilares com A < 90, com secao retangular constante e armadura

simétrica e constante ao longo de seu eixo (ABNT NBR 6118:2014).

O valor de calculo do momento fletor total maximo no pilar (Mgg (o), Que
abrange o momento fletor de 12 ordem e o de 22 ordem, deve ser calculado a partir da

majoragcdo do momento fletor de 12 ordem pela expressao:

Ap-M1g.a
Msg tor = 7 = Miga (6.79)

A desigualdade Mg, .o = M;44 € por causa da procura pelo momento fletor
maximo no pilar. Assim a expressdo de majoragdao do momento fletor de 12 ordem
resulta no momento fletor total da seg¢ao critica, que pode ser menor ou maior que o

momento fletor maximo de 12 ordem que o pilar esta submetido.

Para o valor da rigidez adimensional k é utilizada a expressao aproximada:
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MRd,tot)
v

Kapmx=32<1+5 AN
S

(6.80)

Em um processo de dimensionamento, toma-se Mgy ior = Msqor- EmM um
processo de verificagdo, no qual a armadura € conhecida, Mg, ., € 0 momento fletor

resistente calculado com essa armadura e com Ng; = Ngg,.
Nas expressodes 6.79 e 6.80 tém-se que:

o a; € definido no item 6.2.5 deste texto;
o M4 4 € o valor de calculo do momento fletor de 12 ordem M,, tambem
definido no item 6.2.5 deste texto;
o N4 € a forga normal solicitante de calculo;
o A € o indice de esbeltez do pilar na dire¢gao considerada,;
o h é a dimensao da sec¢ao na dire¢ao considerada;
Ng

o V= € o valor de calculo da forga normal adimensional.
cJcd

O calculo é iterativo de forma a obter a convergéncia dos parametros K,y
€ Msq 1o¢- POrém, em um caso de dimensionamento, € possivel obter uma formulagéo

sem a necessidade do calculo iterativo.
Rearranjando a expressao 6.80, tem-se:

Kaprox

MRd,tot) (6.81)

=32<1+5 h Neg

Substituindo 6.81 em 6.79 obtém-se uma expressdo de segundo grau em

Msq 0¢, de forma que ja se considere a igualdade Mg, ror = Msg ¢or-

a: M_Sgd,tot + b " MSd,tOt + c = O (682)

o a=5-h
2 NSd'le2
L b= h .NSd_W_S.h’.ab.Mld,A

° ¢= —Ngqg-h® ay Mg,
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—b++vVb2 —4-a-c
Msq tor = 2 a (6.83)

As variaveis h, Ng4, le, ap € M4 4 S0 as mesmas definidas anteriormente.

6.9.4 Origem da expressao da rigidez k aproximada

Frangca (1991) propds a construgdo de abacos de iteragdo forgca normal —
momento fletor para obtencdo do valor da rigidez secante adimensional (k..),
utilizando-se do processo de linearizagdo explicitado no item 6.8.3, sem a
necessidade da construgcao dos diagramas momento fletor — forgca normal — curvatura

da secdo em analise, por meio dos procedimentos descritos a seguir.

Dada uma secgéo retangular com arranjo de armadura definido, sdo construidas
curvas de iteragao dos valores ultimos (M, 4, N,4) para varias taxas de armadura. O
algoritmo para obtencao das curvas de iteragdo dos valores ultimos (M,,4, N, ) esta

indicado no apéndice B.

Para cada conjunto de valores (A;.o¢, Nyug, M) € construido o diagrama
momento fletor — forga normal — curvatura linearizado (com N = N;/y¢3, 1,10 f.4, €
fya) € calculado o valor de 1/7, correspondente a M, /ys3 € Ngq/yr3. O valor da

rigidez secante adimensional k. € calculado conforme a expressao 6.77.

Dessa forma obtém-se, para o conjunto de pontos escolhidos, os valores: A; ¢,
Nya, Myq, Ksec- Utilizando-se de interpolagbes obtém-se os pares (N4, M,4) que
correspondem a valores inteiros de k... Unindo os pontos de mesmos valores de

rigidez secante, obtém-se as curvas de kg, em fungdo de N, M,.

Para exemplificar o problema, sera utilizado o exemplo apresentado por
Oliveira (2004). Assim, considere-se o diagrama de iteragéo (N, 4, M,4), indicado na
figura 6.19 do arranjo de armadura mostrado na figura 6.18 de forma que seja utilizado
aco CA-50ed'/h, = 0,25.
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Figura 6.18 — Esquema do arranjo de armadura

As
> hx

d’l 1

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 6.19 — Diagrama de iteracéo dos valores ultimos para varias taxas de armadura

= e
P
e e
P e e S S
£ 30 | T S
S 20 7 //’ — \\'k\\ =
= 10 // E \\

; .

0 200 400 600 800 T 1000 1200

Forca Normal (kN)

Fonte: OLIVEIRA, 2004, p. 28.

Tomando como exemplo N; =900kN e M, =57,5kN.m, obtém-se do
diagrama da figura 6.19 a taxa de armadura A, = 20 cm?. Calculando o diagrama
momento fletor — forgca normal — curvatura com os dados da figura 6.20 (utilizando
concreto C25), de forma que se obedega o arranjo de armadura da figura 6.18, e

aplicando a linearizagao, obtém-se o diagrama da figura 6.21.
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Figura 6.20 — Dados de armadura

40

10 ¢ 16 <| 20
5:[ O o O ) o

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 6.21 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura e linearizagdo correspondente

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

wol ... |* o Diagramacom l.lfcdeNd/1.1} |
— Reta AB '

e @ Diagrama com 0.85.fcd

Momento (kN.m)

Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

A armadura de 10 ¢ 16 mm resulta em uma area de ago A, = 20,11 cm?.
Algumas discrepancias devem ser encontradas nos resultados devido a impreciséao
da leitura do diagrama de iteracao (N4, Myq).
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Da linearizacédo do diagrama € possivel retirar a rigidez secante adimensional

que, no exemplo, assume o valor de kg, = 54.

Assim, plota-se o valor da rigidez secante calculada no diagrama de iteragéo
dos valores ultimos, como mostrado na figura 6.22.

Agindo de maneira analoga para outras taxas de armadura, obtém-se o

diagrama de iteragdo completo da figura 6.22.

Figura 6.22 — Diagrama de iteracéo e valores de k.. correspondentes
90

oo
o
1

o ()] =]
o o o
1 1 1

I
o
1

30 £

Momento Fletor (KN.m)

i
T L] T L T
0 200 400 600 800 + 1000 1200
Forca Normal (kN)

Fonte: Adaptado de OLIVEIRA, 2004, p. 29.

A expressao da rigidez aproximada presente na ABNT NBR 6118:2014 é
retirada desses diagramas de iteragdo adimensionais momento fletor — normal —
rigidez secante. Através dos abacos monta-se um grafico de u/v em fungao de k/v

dos valores encontrados nos abacos, e ao construir uma reta que se adeque a esses

valores, nota-se que a expressdo ¥/, =32 (1 +5 -”/U) é a reta que melhor se

adequa aos dados (OLIVEIRA, 2004).

Assim, considerando o arranjo apresentado na figura 6.18 e com d'/h,, = 0,10
apresenta-se o grafico dos valores plotados e da expressao de aproximacéo (Figura
6.23).
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Figura 6.23 — Grafico de #/,, por ¥/,

1500
| |
1200 - =
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300
0
0 1 2 3wy 4 5 6

Fonte: OLIVEIRA, 2004, p. 33.

6.10 METODO GERAL

O método geral consiste em estudar o comportamento das estruturas de
concreto armado, a medida que se da o aumento do carregamento ou da
excentricidade do carregamento na pega em analise (SCADELAI, 2004). Com isso, &
possivel verificar se a estrutura possui configuracdo deformada de equilibrio estavel,

de forma que em nenhuma das se¢des transversais haja ruptura.

Trata-se de um processo de verificagao, ou seja, com o método geral é possivel
verificar a distribuicdo de momentos fletores (12 ordem + 22 ordem) em cada segéo da
peca, ja que é possivel obter a configuragao fletida final (caso haja). Assim, para
aplicagao do método, € necessario o conhecimento prévio das dimensdes da peca e

a taxa de armadura correspondente a cada secao analisada.

O método geral s6 faz duas concessodes: admite que a curvatura 1/r seja dada
por y" (como explanado no item 6.3.1 deste texto) e a outra aproximacgéo é efetuada
quando sao utilizados processos numéricos que dividem a barra em um determinado
numero de elementos. Apesar dessas duas aproximagdes, 0 método geral € muito

preciso, e, portanto, pode ser considerado “exato” (SANTOS, 1987).



Pagina |97

A utilizacdo de processos numeéricos para divisdo da barra dispensa a
consideragao do conceito de pilar-padrao utilizado nos métodos aproximados, ou seja,
a deformada calculada pelo método geral ndo necessariamente € uma curva senoidal,
de forma que se pode dizer que a deformada calculada é a mais proxima da realidade
estrutural. Logo, a nado linearidade geométrica € considerada de maneira bastante

precisa.

O calculo da deformada do pilar envolve o uso de equacdes diferenciais que
nao possuem solugdes diretas, sendo necessaria a utilizagao de aproximagdes por
meio de calculo iterativo. Esse calculo iterativo, dependendo do numero de
subdivisbes da peca, pode ser extremamente trabalhoso, sendo, portanto, necessario

o uso de alguma ferramenta computacional.

Por ser um processo de verificagdo, o principal objetivo do método geral é a
determinacgao da carga critica que a pega suporta. Para essa determinagao, podem-
se utilizar dois processos iterativos: processo do carregamento progressivo

proporcional ou processo das excentricidades progressivas.

6.10.1 Processo do carregamento progressivo proporcional

Para determinagao da carga critica pelo método geral utilizando o processo do
carregamento progressivo proporcional, devem-se efetuar incrementos progressivos
de carga AF;, calculando para cada etapa o deslocamento y,.r, de uma segéo de
referéncia. O deslocamento calculado, além de considerar os efeitos de 12 ordem,
deve considerar os efeitos de 22 ordem decorrentes das deformagdes devidas ao
carregamento da sec¢ao anterior. O valor da carga critica é obtido quando a carga F
tender assintoticamente no diagrama carga-deslocamento, como mostrado na figura
6.24.
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Figura 6.24 — Processo do carregamento progressivo proporcional no método geral
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Fonte: Adaptado de FUSCO, 1981, p. 179.

Para o calculo dos deslocamentos de referéncia (y,,), basta o conhecimento do

diagrama momento fletor — forga normal — curvatura da se¢éao da peca.

O processo do carregamento progressivo proporcional, por relacionar a carga
axial (comumente chamada de P) com o deslocamento horizontal (A), € chamado de

processo P — A, utilizado em analises globais de 2% ordem.

6.10.2 Processo das excentricidades progressivas

No processo anterior, as excentricidades das cargas sdo constantes, variando-
se apenas as forgas aplicadas. Ja no processo das excentricidades progressivas,
mantém-se as cargas constantes, variando-se progressivamente as excentricidades
de 12 ordem, até serem atingidos os valores criticos, agindo-se de forma analoga ao
que foi feito no processo anterior. O valor critico da excentricidade é obtido com o
valor assintético do diagrama excentricidade versus deslocamento, como mostrado

na figura 6.25.
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Figura 6.25 — Processo das excentricidades progressivas
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Fonte: Adaptado de FUSCO, 1981, p. 180.

6.10.3 Apresentagao do método geral

O método geral consiste na analise nao linear de 22 ordem efetuada com
discretizacdo adequada da barra, considerando a relagdo momento fletor-curvatura
real em cada sec¢do e considerando a nao linearidade geométrica de maneira nao

aproximada, sendo obrigatério para pilares com 4 > 140 (ABNT NBR 6118:2014).

Em contraponto com os métodos aproximados, no quais a ndo linearidade fisica
€ considerada por meio de expressdes para a curvatura da secgao critica ou por
expressodes para a rigidez aproximada da pecga, o método geral utiliza a curvatura real
de cada segéao do lance, ja que é possivel obter qual a solicitagdo que atua em cada

secao.

Assim, com o auxilio de um diagrama momento fletor — forca normal —
curvatura, € possivel obter a curvatura correspondente a cada solicitacdo a que o pilar
esta submetido. Pode-se dizer, portanto, que se trata do modelo mais refinado para

consideragao da nao linearidade fisica.

A néo linearidade geométrica é considerada por meio da curva deformada real
da peca em analise. Para obter essa curva, € necessaria a utilizacdo de métodos

iterativos, efetuando uma discretizagao adequada da barra. Na literatura, encontram-
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se alguns métodos iterativos que satisfazem o problema. Neste texto, sera dado

enfoque ao processo das diferengas finitas e ao de Engesser-Vianello.

6.10.4 Processo das diferencgas finitas

Considere-se o pilar excéntrico (excentricidade de 12 ordem e) da figura 6.26,

engastado na base e livre no topo, submetido a uma forga de compressao N,.

Figura 6.26 — Pilar submetido a uma compressao excéntrica

Nd'

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 52.

Devido a solicitagao, o pilar se deforma, dando origem as excentricidades de
segunda ordem e,, que variam de uma secado para outra. Devido ao surgimento
dessas excentricidades, aparecem novos momentos fletores N -y nas secdes, que
geram mais deformacgdes, e assim sucessivamente (SANTOS, 1987). Assim, tém-se
dois casos possiveis: ou a série de momentos fletores & divergente, indicando a
instabilidade do pilar, ou a série é convergente e, portanto, o pilar adquire uma forma

curva de equilibrio estavel, como indicado na figura 6.27.
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Figura 6.27 — Configuracdes fletidas
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Fonte: Adaptado de SCADELAI, 2004, p. 44.

Seja o pilar da figura 6.26 submetido a uma forga N; de compressao.
Conhecidas as dimensdes da secio transversal do pilar e a disposicdo da armadura,
€ possivel construir o diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (ver
apéndice A) que considera as equagdes de equilibrio, a compatibilidade de

deformacdes e as equagdes constitutivas dos materiais.

Cada valor de momento fletor resistido pela secao corresponde a uma unica
curvatura. Para que haja forma fletida estavel, basta encontrar uma deformada tal que
a curvatura em qualquer secéo corresponda a um momento fletor interno igual ao
momento fletor externo total calculado com a deformada (SANTOS, 1987). Assim,

tem-se uma compatibilizagao geral.

Para determinar a curva deformada y = f(x) do pilar, deve-se dividir o pilar em

n elementos, como mostrado na figura 6.28.
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Figura 6.28 — Discretizacao da deformada estavel
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FONTE: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 54.

Santos (1987) apresenta as seguintes etapas para a determinagdo da

expressao y = f(x) da deformada do pilar, que sera realizada por tentativas:
a) Dividir o pilar em n trechos de comprimento:

Ax = — 6.84
x=— (684)

b)  Adotar um valor inicial para a flecha a:
Yo=a (6.85)



d)

h)
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Calcular o momento fletor de 2% ordem no engastamento (Sec¢éo 0):
(M2q)o = Ng - a (6.86)

Como a excentricidade de 12 ordem é conhecida (e; = e), pode-se
determinar o momento fletor total no engastamento:
M, = (M1gq)o + (Mz4)0 (6.87)

Usa-se o diagrama momento fletor — forga normal — curvatura, construido
com o conhecimento da taxa e da disposicdao de armadura e da forga
normal atuante. Com o momento fletor atuante na seg¢ao de engastamento

(M,), é possivel obter no diagrama a curvatura correspondente.

M, - (%)0 = —(¥")o (6.88)

Na expressao 6.88, y'’ assume valor negativo, devido a escolha dos eixos
da figura 6.28.

Com emprego das diferencas finitas, calcula-se numericamente (y'’),:

" _3’1_2')’0"‘3’1_ <1> _ Ax? (1)
(¥")o = A2 =7, = =50 0"‘3’0 (6.89)

De posse de y,, 0 processo se repete, assim:

1
(Mzg)1 = Ng -y, > My - (;)1 =—(y") (6.90)

Calcula-se y, por diferengas finitas:

., Yo—2-y1+y 1 Ax? /1
(¥ == - 2=—(—)1 - Yzz—_'(;)l—}’o‘*'z')’l (6.91)

Ax? r 2
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i) Repete-se o processo para as demais seg¢des, com a seguinte expressao
genérica:

1
Ve =2 %= yia = b7 () (6.92)
l

j) Ao chegar a secao n (topo do pilar), deve-se obter y,, = 0. Caso contrario,

recomegcam-se novas tentativas com novo valor de a escolhido.

Quando resultar y, = 0, obtém-se a forma fletida do pilar.

6.10.5 Processo de Engesser-Vianello

O processo de Engesser-Vianello é a adaptagao do processo da analogia de
Mohr ao concreto armado, ja que se utiliza a ideia de uma carga ficticia em um sistema
equivalente que produza momentos fletores que constituem a deformada do sistema
real (SANTOS,1987).

o Analogia de Mohr

A deducéao das equacgdes encontra-se em Santos (1987). Seja a viga indicada
na figura 6.29 que esta submetida a um carregamento g qualquer. A viga se deforma

com ordenadas y e giros ¢.



Figura 6.29 — Viga submetida a carregamento q
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Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 66.

Sabe-se que:

dy
a—¢

dM

dx

dp d*y 1 M

dxzﬁ_ T El
dV_dzM_

PR

(6.93)

(6.94)

(6.95)

(6.96)

Conclui-se que ha uma relagado entre as grandezas: V e ¢, M ey, g e 1/r.

Assim, caso a viga da figura 6.29 seja carregada por uma carga ficticia, de forma que

M seja o momento fletor gerado pela carga q:

Das equacgdes 6.95 e 6.96, conclui-se que:

M d*M'  d%y
= — ) = —
El dx?  dx?

!

q

(6.97)

(6.98)
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Como as fungdes M'(x) e y(x) tém derivadas segundas iguais, elas s6é podem
divergir em duas constantes (coeficiente de x e termo independente). Porém, caso se
crie um sistema equivalente (viga analoga) no qual as condi¢des 6.99 e 6.100 sejam
satisfeitas, havera igualdade entre as fungdes y e M’, e por consequéncia, igualdade

entre p e V.
Sex=0->y=M (6.99)

Y = Ymax Navigareal (¢ =0)

M' = My, naviga analoga (V' = 0) (6.100)

Sex=x1—>{

Assim, o diagrama de momentos fletores M’ obtido na viga analoga com a carga
ficticia q' € a linha elastica y = y(x) da viga real, e o diagrama de forgas cortantes V'
é o diagrama de ¢ da viga real. Dois exemplos de vigas reais e vigas analogas estédo
indicados na figura 6.30.

Figura 6.30 — Vigas reais e analogas

q q

A B Y vl rd T
PR ] =
y=0 T y_o y= 0 . V=Vmax

Viga Real Viga Real

q q’
7777 M’=0

M}:O M.‘:G M’=M’nax

Viga Andloga Viga Andloga

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 67.

A analogia de Mohr pode ser utilizada em pecgas de concreto armado desde que
o carregamento ficticio aplicado na viga analoga seja como indicado na expressao
6.101.

(6.101)
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Também € necessario que a curvatura seja obtida através da relagao entre o

momento real e os diagramas momento fletor — forga normal — curvatura.

Considere-se o pilar biarticulado da figura 6.31, com forca de compresséao N, e

excentricidade e em ambas as extremidades.

Figura 6.31 — Pilar biarticulado excéntrico
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Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 68.

Caso a deformacgao do pilar fosse desprezada, apareceria apenas o0 momento
fletor de 12 ordem M, ; constante ao longo da peca. Carregando o pilar da figura 6.31
com a carga ficticia ¢’ = 1/r (que sera constante devido ao diagrama de momento
fletores ser constante e ser retirado do diagrama de momento fletor — forga normal —
curvatura de qualquer sec¢ao da peca), os diagramas de forga cortante e de momento
fletor fornecem, respectivamente, o diagrama de curvatura e a deformada da

estrutura.



108 | Pagina

Para a analise em segunda ordem, é necessario que se divida o pilar da figura

6.31 em n segmentos de igual comprimento:

Ax = (6.102)

l
n

Numerando-se as se¢des de zero a n ( quando se tratar de pilar biarticulado
com carregamento simétrico, recomenda-se n impar), a carga ficticia q' pode ser
substituida por um carregamento discretizado equivalente constituido por (n+ 1)
cargas concentradas aplicadas nas seg¢des genéricas i (i variando de zero a n), como

indicado na figura 6.32.

Essas cargas concentradas sdao chamadas de “pesos elasticos”, e sdo dadas

pelas expressoes:

1 Ax 6.103

1
Wi=;-Ax parai #0ei #n (6.104)
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Figura 6.32 — Pesos elasticos
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Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 69.

Caso Ax seja suficientemente pequeno, o sistema de cargas W, fornecera com
uma razoavel aproximagcado os mesmos valores V' e M’ obtidos com o carregamento
1/r.

O diagrama de momentos fletores indicado na figura 6.32 apresenta apenas a
teoria de 12 ordem, e assim a linha quebrada do diagrama de M’ representa a curva
final apresentada pela deformada. Porém, considerando a teoria de 22 ordem

(consideracao da deformagao do pilar), o pilar apresentara novos momentos fletores:

(M34); = Ng -y (6.105)

(M,4); € o momento fletor de 22 ordem na se¢ao genérica i. Assim, deve-se

realizar novo calculo da deformada.

Na segunda iteragdo, o diagrama de momentos fletores apresenta a forma

curva indicada na figura 6.32, aproximando-se da realidade, de forma que:
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Mdi = Mld + Nd Y (6106)

Figura 6.33 — Momentos fletores de 22 ordem e pesos elasticos

1rr 3
oy Y

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 70.

Em cada segao existe um momento fletor total M,; diferente, correspondendo
a uma curvatura 1/r (retirada do diagrama momento fletor — forga normal — curvatura)
diferente. Assim, com a discretizagdo das secdes, € possivel obter um numero limitado
de curvaturas (1/7,, 1/ry, ...1/1,), com auxilio dos diagramas momento fletor — forca

normal — curvatura.

Com os novos pesos elasticos W;, determina-se o novo diagrama de momentos

fletores M’, obtendo-se a deformada da segunda iteragéo.

Caso haja novos valores de y;, os momentos fletores de 22 ordem aumentam e
todo o processo se repete. As iteragdes terminam quando a deformada da enésima
iteracao coincidir com a precedente, com uma determinada tolerancia. O pilar tera

conseguido, assim, uma forma fletida de equilibrio estavel.

Se ndo houver convergéncia, ou seja, se a deformada do pilar crescer
continuamente, havera ruptura, obtendo-se os valores de momento fletor resistente e

de curvatura correspondentes a ela.
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7 Dimensionamento de pilares

Neste capitulo serdo considerados: a convencgao de eixos e das dimensdes da
secao transversal do pilar, o calculo do parametro d’, o cobrimento da armadura, os
didmetros das barras longitudinais e transversais, os critérios para pré-
dimensionamento das sec¢des, a determinagdo das envoltdrias resistentes dos

momentos fletores e o detalhamento das armaduras do pilar.

7.1 CONVENGAO DE EIXOS E DE DIMENSOES DA SEGAO

A ABNT NBR 6118:2014 (item 11.3.3.4.3) apresenta a convencéao de eixos e
de dimensdes o conforme a figura 7.1. Percebe-se que pode haver duvidas quanto a
nomenclatura das dimensbdes da secdo transversal quando for considerada uma

rotagao de 90°.

Figura 7.1 — Convengéao de eixos e de dimensdes segundo a ABNT NBR 6118:2014

2 Midyy y
- T 1d,7?

Mid2
Mld,xx ? ‘ > (

Fonte: Adaptado de ABNT NBR 6118:2014, item 11.3.3.4.3.

Assim, para evitar esse tipo de duvida, neste trabalho considera-se que:

k)  h, € amenor dimensao da secédo transversal;

) h, € a maior dimensao da segao transversal.
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Fixadas as dimensoes, fica facil determinar os eixos e os momentos fletores

referentes a eles, ja que:
eixo J dimensao (7.1)

eixo b vetor momento (7.2)

Assim, define-se o sistema de eixos e as dimensbdes adotadas neste trabalho,

de acordo com a figura 7.2.

Figura 7.2 — Convencéo de eixos e de dimensdes da secao
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Com os eixos definidos, reforga-se o fato de que o momento fletor resistente
(vetor momento fletor), calculado para cada eixo, € perpendicular ao eixo em analise,

conforme indicado na figura 7.2.

7.2 ALTURAd'

Na secao transversal de uma peca de concreto, a altura d' é definida para a
armadura longitudinal ao longo de uma borda. O valor d' corresponde a distancia entre

o centro de gravidade dessa armadura longitudinal e a respectiva borda.
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Trata-se de um parametro importante para o pré-dimensionamento da secao,
inclusive na geracao de abacos de flexdo composta e no calculo por meio deles
(Apéndice B).

Para barras longitudinais dispostas em uma sé camada, seu valor é dado por:

d' =c+ ¢, +% (7.3)

. ¢ € o cobrimento da armadura;
o ¢, € o didmetro do estribo;

J ¢, € o diametro das barras longitudinais.

7.3 COBRIMENTO

O cobrimento da armadura € definido de acordo com a agressividade

ambiental.

Segundo o item 6.4.2 da ABNT NBR 6118:2014, a agressividade ambiental
deve ser classificada de acordo com o apresentado na Tabela 7.1 e pode ser avaliada,
simplificadamente, segundo as condi¢bes de exposi¢ao da estrutura ou de suas

partes.

O cobrimento minimo da armadura € o menor valor que deve ser respeitado ao
longo de todo o elemento considerado. Para garantir esse cobrimento minimo (c,,),
deve-se considerar o cobrimento nominal (c,,,,,;,) que € o cobrimento minimo acrescido
da tolerancia de execucédo (Ac) (ABNT NBR 6118:2014). Ou seja:

Cnom = Cmin + AcC (7.4)

Dessa forma, as dimensdes das armaduras e os espacadores devem respeitar
0s cobrimentos nominais, presentes na tabela 7.2, que estd em funcdo da

agressividade ambiental, com Ac = 10mm.
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Tabela 7.1 — Classes de agressividade ambiental (CAA)

Classe de Agressividade a?}:?)?::]fti:a?r: g?;ﬁ:)d d(;tiﬁg.gfo Risco de
agressividade P proj deterioragao da
ambiental (CAA) estrutura
Rural .
I Fraca Submersa Insignificante
II Moderada Urbana ab Pequeno
Marinha a
III Forte Industrial a b Grande
v Muito Forte In_dustrlal o Elevado
Respingos de maré

a Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (um nivel acima)
para ambientes internos secos (salas, dormitérios, banheiros, cozinhas e areas de servigo de
apartamentos residenciais e conjuntos comerciais ou ambientes com concreto revestido com

argamassa e pintura).

b Pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda (um nivel acima) em: obras em regides
de clima seco, com umidade relativa do ar menor ou igual a 65%, partes da estrutura protegidas de
chuva em ambientes predominantemente secos ou regides onde chove raramente.

¢ Ambientes quimicamente agressivos, tanques industriais, galvanoplastia, branqueamento em
industrias de celulose e papel, armazéns de fertilizantes e industrias quimicas.

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 6.4.2.
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Tabela 7.2 — Correspondéncia entre a classe de agressividade ambiental e o cobrimento nominal,
para Ac = 10 mm

Classe de agressividade ambiental
11| 111 IRE

Tipo de estrutura Componente ou

elemento
Cobrimento nominal (mm)
Lajeb 20|25 35 45
Viga / Pilar 25130 40 50
Concreto Armado Ele{neqtos
estruturais em
contato com o solo | 30 40 50
d
. Laje 25130 40 50
Concreto Protendido 2 Viga / Pilar 30 ‘ 35 45 o

a Cobrimento nominal da bainha ou dos fios, cabos e cordoalhas. O cobrimento da armadura
passiva deve respeitar os cobrimentos para concreto armado.

b Para a face superior de lajes e vigas que serdo revestidas com argamassa de contrapiso,
com revestimentos finais secos tipo carpete e madeira, com argamassa de revestimento e
acabamento tais como pisos de elevado desempenho, pisos ceramicos, pisos asfalticos e

outros tantos.

¢ Nas faces inferiores de lajes e vigas de reservatorios, estagdes de tratamento de agua e
esgoto, condutos de esgoto, canaletas de efluentes e outras obras em ambientes quimica e
intensamente agressivos a armadura deve ter cobrimento nominal maior ou igual a 45 mm.

d No trecho dos pilares em contato com o solo junto aos elementos de fundagdo, a armadura
deve ter cobrimento nominal maior ou igual a 45 mm.

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 7.4.7.6.

Nas obras correntes, o valor de Ac deve ser maior ou igual a 10mm. Porém,
quando houver um controle adequado de qualidade e limites rigidos de tolerancia da
variabilidade das medidas durante a execucao, pode ser adotado Ac = 5mm. Permite-
se, entdo, a reducdo dos cobrimentos nominais da tabela 7.2 em 5mm (ABNT NBR
6118:2014).
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7.4 DIAMETRO DAS BARRAS LONGITUDINAIS

O diametro das barras longitudinais dos pilares ndo pode ser inferior a 10 mm
nem superior a 1/8 da menor dimensao transversal (h, ). Ou seja:

hy

1omm < ¢ < (7.5)

7.5 DIAMETRO DA ARMADURA TRANSVERSAL

O didmetro dos estribos (¢t) em pilares nao pode ser inferiora 5 mm nem a 1/4
do didmetro da barra isolada ou do diametro equivalente do feixe que constituira a

armadura longitudinal. Portanto:

5mm

¢ =4 1

7.6
Z ) ¢longitudinal (7.6)

7.6 PRE-DIMENSIONAMENTO DA ARMADURA LONGITUDINAL

Como em outros elementos estruturais, o pré-dimensionamento € uma etapa
corriqueira e necessaria no projeto de pilares. A armadura necessaria para o lance do
pilar é obtida por meio de abacos de dimensionamento. Para tanto, € necessario

adotar um arranjo prévio de armadura e a altura d'.

Porém, apesar do arranjo prévio de armadura ser uma escolha do projetista, a
altura d’ é adotada por meio de uma suposi¢cao de valores de cobrimento e de
didmetros das armaduras longitudinal e transversal. Assim, apés o pré-
dimensionamento, € necessario verificar se a armadura obtida é condizente com os
valores supostos inicialmente. Caso ndo seja, € necessaria uma nova suposicao de

valores e novo pré-dimensionamento.
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7.6.1 Situagodes criticas

A definicao de situagdes criticas na flexdo composta obliqua pode exigir alguma
habilidade por parte do engenheiro estrutural, ja que ha varios tipos de composi¢ao
de esforgos (diregéo x e diregédo y) que podem figurar como situagdes criticas, e cabe

ao engenheiro considerar todas elas.

Mas, como inicialmente precisa ser realizado um pré-dimensionamento,
sugere-se neste trabalho a verificacdo de duas situagdes criticas que podem ser
suficientes para atender todos os casos de solicitagdo a que o pilar possa estar
submetido. Se no final as condigdes de seguranga nado forem atendidas, nova

armadura devera ser verificada.

Dessa forma, para o pré-dimensionamento de um lance de pilar, podem ser

consideradas as duas situagdes criticas indicadas a seguir.

a) Situacao critica l

Pode ser adotada como situacédo critica | o caso de flexdo composta obliqua
com atuacdo do momento fletor considerando efeito de 22 ordem na dire¢ao x, obtido
utilizando alguns dos métodos expostos no item 7 deste texto, e momento minimo na
direcdo y, como indicado no item 6.4, também deste trabalho. Esta situacéo €

representada pelas equagdes 7.7 e 7.8:

Mcr,x = ap- MldA,x + My, (7.7)

Mcr,y = Mldmin,y (7.8)

b) Situagao critica ll

Como situagao critica Il, pode ser admitido o caso de flexdo composta normal
com atuagdo do momento minimo com 22 ordem na direcdo x. Para determinagao dos

efeitos de segunda ordem, como na situagdo anterior, pode-se adotar algum dos
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meétodos expostos no item 7 deste texto. Esta situacéo critica € representada pela

expressao 7.9:

Mcr,x =0ap- Mldmin,x + My (7'9)

7.6.2 Abaco para a situacao critica |

A situacado critica | € uma flexdo composta obliqua. Portanto, podem ser
utilizados os abacos de Pinheiro et al. (2014). Para se¢des transversais retangulares,
como primeira tentativa, é costumeiro admitir arranjo de barras relativo a armadura
bilateral simétrica com um numero grande de barras, por exemplo, cinco ou mais
barras em cada face. Para estimar a altura d’, pode ser adotado cobrimento de 3 cm
ou outro valor mais adequado, diametro das barras longitudinais 20 mm e dos estribos

6,3 mm, valores que deverao ser verificados posteriormente.

Com os parametros definidos, é possivel obter nos abacos a taxa mecanica de

armadura (w), € com ela calcular a area de armadura correspondente:

=w'Ac'fcd

A
° fyd

(7.10)

Pode-se, entdo, adotar a quantidade de barras de 20 mm.

Se esta nao for a solugdo adequada, € necessario aumentar ou diminuir o
didmetro das barras longitudinais, adotar nova distribuicdo de barras ou outro diametro
para os estribos. Recorre-se novamente aos abacos e determina-se novo w e a nova
quantidade de barras, com o diametro escolhido. Em geral, ndo é necessaria outra

tentativa.

7.6.3 Abacos para a situacgio critica Il

A situacgao critica Il € uma flexdo composta normal. Com o arranjo de armadura

e parametros utilizados para a situagao anterior (estimativa da altura d'), € necessario
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utilizar os abacos de Venturini (1987). O procedimento para obteng¢ao desses abacos

esta indicado no apéndice B.

Com os parametros definidos, € possivel obter a taxa mecanica de armadura
(w). Se ela for menor que a obtida no caso anterior, adota-se a armadura ja obtida.

Caso contrario, nova armadura deve ser calculada.

7.6.4 Armadura adotada

A armadura longitudinal escolhida deve satisfazer as condi¢des de armadura

minima e de armadura maxima:

a) A armadura minima deve atender as indicagdes do item 17.3.5.3.1 da
ABNT NBR 6118:2014:
0,15. N,

smin = f p > 0,004. 4, (7.11)
y

o N, é a forca normal de calculo;

o fya € aresisténcia de calculo do ago ao escoamento.

b) A maxima armadura permitida em pilares € dada por (item 17.3.5.3.2 da
ABNT NBR 6118:2014):
Asmax = 0,084, (7.12)

Essa armadura deve considerar inclusive a sobreposi¢cdo de barras nas
regides de emenda. Assim, é prudente tomar como area maxima de armadura
um valor da ordem de 4% da area bruta de concreto (A;;ax = 0,04 4,), de

modo que na regiao de emenda a soma nao ultrapasse 0,08 A..
Outras condi¢cdes devem ser respeitadas, indicadas a seguir.

c) Numero minimo de barras:
Em secdes poligonais, deve existir pelo menos uma barra em cada vértice;

em secdes circulares, no minimo seis barras distribuidas ao longo do perimetro.
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Alguns exemplos de numero minimo de barras para alguns tipos de seg¢ao

estdo presentes na Figura 7.3.

Figura 7.3 — Numero minimo de barras

e 9

5] &) o [E)

©] 9 o) © 9

Fonte: Adaptado de Pinheiro, L. M — Estruturas de concreto — Capitulo 16, 2005.

d) Espagamento minimo das barras longitudinais (item 18.4.2.2 da ABNT
NBR 6118:2014):
O espagamento minimo (a) livre entre as faces das barras longitudinais,
medido no plano da segéao transversal, fora da regido de emendas, deve ser

igual ou superior ao maior dos seguintes valores (Figura 7.4):

o 20 mm;

o didmetro da barra, do feixe ou da luva;

o 1,2 vez a dimens&do maxima caracteristica do agregado graudo.
Esses valores se aplicam também as regides de emenda por traspasse

das barras.
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Figura 7.4 — Espagcamento entre as barras longitudinais

Sem emendas ™
por traspasse
a
)
© o O
© (5] ¢I
= a
(e} QL
o i °‘> O @ O
@ (o] e
o 0\@ @

(

Com emendas
por traspasse

Piso

3

Piso

X -

Fonte: Adaptado de Pinheiro, L. M. — Estruturas de concreto — Capitulo 16, 2005.

Para feixes de barras, deve-se considerar o diametro do feixe: ¢, = ¢ -

Vn.

e) Espagamento maximo das barras longitudinais:
O espagamento maximo entre eixos das barras, ou de centros de feixes
de barras, deve ser menor ou igual a duas vezes a menor dimenséo da sec¢ao

no trecho considerado, sem exceder 400 mm.
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Caso uma ou mais das condigdes deste item nao sejam adotadas, é necessario
modificar os parametros iniciais (didametro da armadura longitudinal e da armadura

transversal) e realizar novo pré-dimensionamento.

7.7 DIMENSIONAMENTO

O pré-dimensionamento da sec¢ao leva ao conhecimento da taxa mecanica de
armadura (w). No dimensionamento, verifica-se se a armadura obtida com essa taxa

resiste as solicitagdes criticas impostas ao pilar.

Dessa forma, com o intuito de facilitar o dimensionamento de pecas submetidas
a flexdo obliqua, a ABNT NBR 6118:2014 define o conceito de envoltdrias solicitantes
(envoltéria minima de 12 ordem, envoltéria minima de 2% ordem e pontos de
solicitagdo) que deverao ser contornadas por uma envoltéria resistente (relativa aos
momentos fletores resistentes em cada eixo da sec¢do), para um dimensionamento

seguro.

7.7.1 Envoltéria resistente

Segundo o item 17.2.5 da ABNT NBR 6118:2014, nas situagdes de flexao
obliqua, simples ou composta, pode ser adotada a aproximag¢ao dada pela expressao

MRdx>a <MRdy >a
X)) =1 (7.13)
(MRd,xx MRd,yy

o Mgq x € Mgq, s@0 as componentes do momento fletor resistente de calculo

de interacao:

em flexdo obliqua composta, segundo os dois eixos principais de inércia
X ey, da segao bruta, com um esfor¢o normal resistente de calculo N,
igual @ normal solicitante Ng,;. Esses sao os valores que se deseja obter;
o Mga xx € Mrq,y S80 08 momentos fletores resistentes de calculo segundo

cada um dos referidos eixos em flexdo composta normal, com 0 mesmo
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valor de Ng,;. Esses valores sdo calculados a partir do arranjo e da
quantidade de armadura em estudo;

o a € um expoente cujo valor depende de varios fatores, entre eles o valor
da forca normal, a forma da seg¢do, o arranjo da armadura e de suas
porcentagens. Em geral pode ser adotado a = 1, a favor da segurancga.
No caso de segdes retangulares, pode-se adotar « = 1,2, valores que se

aproximam aos obtidos por Venturini (1987).

A envoltdria resistente é a criagdo, por meio da expressao 7.13, de uma curva
que represente o esforco maximo suportado por certa secao do pilar. Basicamente, o
calculo envolve a contribuigdo de cada elemento da secédo (area de concreto
comprimido e linhas de armadura, em tracdo ou compressédo) até que alguma
deformagédo desses elementos corresponda ao estado-limite ultimo (dominios de
deformacéao definidos no item 4 deste texto). Assim, € necessario o conhecimento da

distribuicdo e da taxa de armadura da sec¢ao para a construgcédo dessa envoltoria.

Nos apéndices A e B deste texto estdo presentes o equacionamento e o
algoritmo para obtengdao desses momentos fletores resistentes, por dois métodos
diferentes. O calculo desses momentos fletores em cada um dos eixos em flexdo
composta normal é dispendioso, porém, em alguns casos, a obten¢gdo dos momentos

fletores resistentes pode ser facilitada pela utilizacdo de abacos.

Os abacos de flexdo composta normal gerados por Venturini (1987) sao curvas
(v, Uy, ) de esforgos resistentes adimensionais para uma segao retangular de concreto
armado construidas para variadas taxas mecéanica de armadura (w) e para uma
disposicdo de barras previamente fixada (mais informagdées encontram-se no

apéndice B).

Portanto, considerando que o esfor¢go normal resistente de calculo Np,; seja
igual a normal solicitante Ng,, é possivel retirar o momento fletor resistente My, para

determinada disposicéo e taxa mecanica de armadura.

Para demonstrar como ¢é feita a obtengcdo dos momentos fletores resistentes

utilizando abacos, considere-se a figura 7.5.
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Figura 7.5 — Secao exemplo

A
4
T1s 5| Ld'=5cm
hy=50 cm ° i .
@] @] X

| |

hx = 20 cm

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Nessa figura, admite-se que os eixos respeitem o proposto no item 7, o ago
seja CA-50, o concreto do tipo C25, a normal solicitante Ng; = 1072 kN e a bitola de
armadura longitudinal ¢; = 20 mm de forma que a armadura da sec¢ao seja de 8 barras

de 20 mm. Da figura 7.5, pode-se retirar:

d’—5—025 7.14
h, 20 (7.14)
’—5—010 7.15
h, 50 (7.15)

Para poder obter os momentos fletores resistentes referentes a cada eixo nos
abacos de flexdo composta, deve-se ter, inicialmente, o conhecimento da forga normal
solicitante adimensional (que sera igualada a forga normal resistente adimensional) e
a distribuicdo de armadura referente ao momento fletor resistente de cada eixo. Assim,

considerem-se a expressao 7.16 e a figura 7.6.

_ Ngg 1072 B
~ Agf.q 20-50-25/1,4

v 0,60 (7.16)
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Figura 7.6 — Determinagéo do momento fletor resistente

¥ 3 A
y Y
TleT=] Ld=5cm o | o
(] ® (@] @
hy =50 cm _ Mrayy
Q (@) X (@] (]
(] Q ] (@]
—
hx = 20 cm
3 MRd,xx
X

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Analisando a figura 7.6 verifica-se que o momento fletor resistente no eixo y
(Mgrq,y) apresenta distribuicdo de armadura referente a 8 barras de 20 mm, com
d'/hy, = 0,10. O momento fletor resistente no eixo x (Mg, ) apresenta distribuigdo

bilateral simétrica de armadura, com d'/h, = 0,25.

Os abacos de Venturini (1987) estdo em fungédo de trés parametros: forga
normal adimensional v, momento fletor adimensional u e taxa mecanica de armadura
w. A forca normal adimensional foi determinada com a expressdo 7.16. A taxa
mecanica de armadura € obtida com a expressao 7.17, sabendo que 8 barras de

20 mm correspondem a area de armadura A, = 25,13 cm?:
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50

_ As'fyd_25'13.1,15
CActfed 50.50.20
¢ Jc 20-50 14

= 0,61 (7.17)

Assim, para obtengcdo do momento fletor resistente no eixo y, deve-se
inicialmente escolher o abaco pertinente ao arranjo de armadura (demonstrado na
figura 7.6) e a d'/h, = 0,10. Escolhe-se, portanto, o abaco A-11. Com os parametros
v=0,60 e w = 0,61, obtém-se no abaco o momento fletor adimensional u = 0,22 e,

assim:

2,5
MRd,yy =A.- hy *feauu=20-50-50 ﬁ 0,22 = 19643 kN.cm

)

“ Mg yy = 196,43 kN.m (7.18)

Agindo de maneira analoga, o momento fletor resistente no eixo x € obtido com
a escolha do abaco pertinente ao arranjo de armadura (indicado na figura 7.6) e a
d'/h, = 0,25, escolhendo-se, portanto, o dbaco A-5. Com os parametros v = 0,60 e
w = 0,61 obtém-se no abaco o momento fletor adimensional u = 0,205 e, assim:

2,5
Mpgox = Ac*hy* fog 1t =20-50-20 = 0,205 = 7321kN.cm

o Mpgxx = 73,21 kN.m (7.19)

Percebe-se que o método indicado é extremamente simples e, portanto,
passivel de alguns erros. Assim, quando do uso do abaco para determinar o momento
fletor adimensional, o usuario pode cometer erros de aproximacao devido a leitura

imprecisa do abaco.

Cita-se também o fato de os abacos nao serem completos, considerando
apenas algumas distribuicdes de armaduras e determinados valores d'/h. Portanto,
recomenda-se, para obtengdo mais precisa dos momentos fletores resistentes, o

procedimento proposto nos apéndices A e B.
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7.7.2 Envoltéria minima de 12 ordem

Para pilares de sec¢ao retangular submetidos a flexdo composta obliqua, pode-
se definir uma envoltéria minima de 12 ordem, adotada, a favor da seguranga, de

acordo com a Figura 7.7.

Figura 7.7 — Envoltéria minima de 12 ordem

My4
3 Miaminc= Na (0,015 + 0,03hy) Midminyy
( M 1d,minx; M 1d,min, y)
M L minyy = Nc 0,015 0,03h
hy ._..:d o J ( # y) -Mfd,mr'n,xx J_M}d,ma’n,)cv s
\ M
h‘\' - '\_‘
(Se¢do Transversal) -Mid,minyy

2 2
Mi d,minx ) ¢ Mi d,miny 1
M d,min,xx M1 d,min,yy B

(Envoltéria minima de 12 ordem)

Sendo: Midminxx € Miaminyy as componentes em flexdo composta normal e
Midminx € Miiminy ascomponentes em flexdo composta obliqua

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 11.3.3.4.3.

Analisando a Figura 7.7, verifica-se que a envoltéria minima é composta de
duas componentes principais: M;; minxx que € 0 momento minimo definido por uma
flexdo composta normal no €ixo X, & My 4 min 5y, que € relativo a uma flexdo composta

normal no eixo y.

Nas estruturas reticuladas usuais, admite-se que o efeito das imperfei¢cdes
locais esteja atendido se forem respeitados esses valores de momento minimo.
Portanto, adota-se o maior valor entre M, ,,;,, € 0 efeito das imperfeigdes locais (item
6.2.2 deste texto). A verificagdo do momento minimo € considerada atendida quando

se obtém uma envoltdria resistente que englobe a envoltéria minima de 12 ordem.
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7.7.3 Envoltéria minima de 22 ordem

A envoltéria minima com 22 ordem esta indicada na Figura 7.8. Quando houver
a necessidade de calcular os efeitos locais de segunda ordem, a verificagdo do
momento minimo pode ser considerada atendida quando, no dimensionamento

adotado, obtém-se uma envoltdria resistente que englobe a envoltéria minima com

22 ordem.

Os momentos fletores totais (Mgqy, 1ot € Msqaxtor) S@0 calculados a partir dos

momentos minimos de 12 ordem, com o emprego de algum dos métodos de analise
dos efeitos locais de 22 ordem apresentados no item 7 deste texto. O calculo dos
momentos fletores totais é feito com base em duas analises a flexdo composta, uma

em cada direcao, separadamente.

Figura 7.8 — Envoltéria minima com 22 ordem

Midminxx= Nd (0,015 + 0,0Sht)

h Mh!.im'n,yy: Nd (0,015 + 0,03hj)
y [

hx
(Segao Transversal)

- M tot,minxx

-Mid,min.xx

My 4

Matat, minyy

Flexdo composta normal
em torno de y

Mm,m.l'n.yy

M idminyy
M{f.!u!,:rifu_w»

M 1d.minyy

M id,min,xx

Mo t,min,xx

'M:f.rur.urfud'_r 'erf,mr'n,yy
( M(I tot, mr:r.t Md tot,miny )
Md tot,min,x. \ Md tot,minyy.
(Envoltéria minima de 22 ordem)
Sendo: Matotminee e Mdtoumingy as componentes em flexdo composta normal e
Matotmine € Mdiominy as componentes em flexdo composta obliqua

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 15.3.2.

M:

Flexdo composta normal
em torno de x

M id,min,xx

M tot,min,xx

Md,min,xx
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7.7.4 Verificacao dos momentos fletores solicitantes

Como apresentado no item anterior, “se houver a necessidade de calcular os
efeitos locais de segunda ordem, a verificagdo do momento minimo pode ser
considerada atendida quando, no dimensionamento adotado, for obtida uma
envoltdria resistente que englobe a envoltéria minima com 22 ordem”. Dessa forma, a
pratica indica que se deve escolher um arranjo de armadura conveniente para a
solicitagdo, e assim verificar, por meio do desenho aproximado das envoltérias
minimas de 12 e 22 ordem, se a taxa mecanica de armadura obtida € conveniente para

o dimensionamento da pega, como indicado na Figura 7.9.

Figura 7.9 — Verificagdo do momento minimo

Envoltoria resistente
obtida no dimensionamento

My 4

Ma,totminyy Envoltoria minima com 22 ordem

M, tot,min,xx

A 4

My

Envoltéria minima de 12 ordem

Fonte: Adaptado de Comentarios Técnicos e Exemplos de Aplicacao da NB-1 (IBRACON), p.
161.

Além das envoltérias minimas, deve-se verificar a seguranga dos pontos
criticos do lance do pilar. Para isso, podem-se utilizar os métodos de determinagcao

dos efeitos de segunda ordem apresentados no item 6 deste texto.

Porém, dentre os métodos apresentados, os trés primeiros (pilar-padrao com

curvatura aproximada, pilar-padrao com rigidez k aproximada e pilar-padréo acoplado
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a diagramas momento fletor — forca normal — curvatura) analisam apenas uma sec¢ao
critica do pilar (adotada como sendo a sec¢ao intermediaria), diferente do método geral,

que analisa todas as secdes pré-selecionadas para dividir o lance do pilar.

Dessa forma, para os trés primeiros métodos, devem-se inserir os momentos
fletores do topo, da base e da sec¢édo intermediaria (considerada critica) do lance do
pilar, e verificar se esses pontos encontram-se dentro da envoltéria resistente
adotada. A Figura 7.10 mostra um exemplo dessa verificagao, no qual os esforgos no
topo, na base e na segao intermediaria s&o representados pelos pontos T, B e M,

respectivamente.

Figura 7.10 — Verificacdo dos momentos fletores solicitantes

Envoltoria resistente
com Nrd = Nsd

My 4

M totminyy Envoltéria minima com 22 ordem

Mﬂ‘, tot,min,xx

\J

Mx

Envoltéria minima de 12 ordem

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Ja para o método geral, devem-se inserir os momentos fletores do topo, da
base e de todas as se¢des que dividiram o lance do pilar, e verificar se esses pontos
encontram-se dentro da envoltoria resistente adotada. A Figura 7.11 mostra um
exemplo dessa verificagdo, em que o pilar em analise foi dividido em 13 elementos,
no qual os esforgos no topo e na base sao representados pelos pontos T e B,

respectivamente.
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Diferentemente dos métodos aproximados (pilar-padrao com curvatura
aproximada, com rigidez k aproximada e pilar-padrdo acoplado a diagramas momento
fletor — forca normal — curvatura), nos quais era possivel computar os efeitos de
22 ordem diretamente no momento minimo (quando fosse necessario), no método
geral a andlise é feita se¢cdo por segdo. Assim, é intuitivo perceber que ndo ha
envoltdria minima de 22 ordem, e a consideracdo do momento minimo sera feita se¢ao

por segao.

Pela definicdo, o momento minimo é o minimo valor de momento fletor que
deve ser considerado no dimensionamento de uma peca. Dessa forma, na distribuicao
de momentos fletores de 12 ordem da pecga, quando houver momentos fletores
menores que 0 momento minimo, esse momento minimo deve substituir os momentos

fletores e ser acrescido dos momentos fletores de 22 ordem.

Figura 7.11 — Verificagdo dos momentos fletores solicitantes utilizando o método geral

Envoltéria resistente
com Nrd = Nsd

My A

Lance de pilar dividido
em 13 elementos

Envoltéria minima de 12 ordem

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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7.7.5 Excentricidade acidental versus momento minimo

A ABNT NBR 6118:2014 define um angulo de inclinacdo 6, para modelar os
efeitos das imperfeicbes geométricas locais (item 6.2.2) e permite que esses efeitos

sejam substituidos pela consideragao do momento minimo.

Esse momento fletor € um valor minimo e ndo um valor aditivo como a
excentricidade acidental gerada por 6,. Assim, tém-se duas vertentes totalmente
distintas que se propdem a solucionar o mesmo problema. Por enquanto ndo ha
razdes que mostram o favorecimento de uma proposta em relagéo a outra (KIMURA,
2010).

Assim, recomenda-se que o dimensionamento seja realizado para uma das
vertentes: excentricidade acidental ou momento minimo. Neste trabalho o

dimensionamento sera realizado para ambas as vertentes para efeito de comparacéo.

Para a consideracdo da excentricidade acidental, ndo ha os conceitos de
envoltérias minimas e de momento minimo. Como a ABNT NBR 6118:2014 néo
apresenta diretrizes para a utilizacdo da excentricidade acidental, a consideragao das
imperfeicdes geométricas locais sera feita com a adicdo de uma excentricidade

acidental as excentricidades solicitantes do pilar.

7.7.6 Verificagao da seguranga ou providéncias

A verificacdo de seguranga é atendida se todas as solicitagdes (envoltérias
minimas de 12 e 22 ordem, e solicitagdes no topo, na base, na se¢ao intermediaria ou
em todas as secgbes analisadas pelo método geral, acrescidas, ou n&o, da

excentricidade acidental) estiverem na regido interna a envoltoria resistente.

Pode-se verificar esse fato analiticamente pela expressao indicada a seguir,

que delimita a regido de seguranga, com os mesmos parametros definidos no item

7.7.1 deste texto:
Mde >0£ ( Mde >a
: + [ ——== <1 7.20
<MRd,xx MRd,yy ( )
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Portanto, conhecidos os momentos fletores resistentes da secdo (Mzg ., €
Mgq,yy), basta efetuar um simples calculo com os momentos fletores solicitantes (Mg, .

e Mg, ) e verificar se a desigualdade ¢é atendida.

Neste trabalho analisam-se somente pilares de seg¢ao retangular, portanto
a=1.2.

Caso alguma das solicitagdes esteja fora da envoltoria resistente, € necessario
tomar algumas providéncias. Assim, a primeira seria procurar no dbaco uma taxa de
armadura que atenda todas as solicitacdes. Caso o abaco n&o apresente mais taxas
de armadura para o momento fletor necessario, deve-se tomar uma segunda
providéncia, que seria efetuar novo pré-dimensionamento, conforme explicitado no
item 7.6 deste texto, aumentando o didmetro da armadura longitudinal. Se mesmo
com o aumento da armadura longitudinal a verificagdo nao for satisfeita, deve-se

aumentar a secao transversal da secao e efetuar novamente o pré-dimensionamento.

7.8 DETALHAMENTO DAS ARMADURAS

Para poder efetuar o pré-dimensionamento, foi necessario arbitrar a altura d’
(tem 7.2 deste texto), que é dependente de parametros tais como cobrimento e
didmetros das barras longitudinais e transversais, de forma que esses parametros,

apoés o dimensionamento, devem ser confirmados.

Quando realizado o pré-dimensionamento também foi necessario verificar se a
armadura obtida atendia os requisitos de armadura minima, armadura maxima,
numero minimo de barras e espagamento maximo e minimo de barras longitudinais.

Assim, apos o dimensionamento, esses parametros também devem ser confirmados.

Resta, portanto, a definicdo do espacamento permitido para a armadura

transversal e a verificagao da necessidade de estribos suplementares.
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7.8.1 Espagamento para armadura transversal

A armadura transversal de pilares, constituida por estribos, deve ser colocada
em toda a altura do pilar, sendo obrigatéria sua colocagédo na regiao de cruzamento
com vigas e lajes (ABNT NBR 6118:2014).

O espagamento longitudinal entre estribos, medido na dire¢ao do eixo do pilar,
conforme prescrito no item 18.4.3 da ABNT NBR 6118:2014, deve ser igual ou inferior

ao menor dos seguintes valores:

) 200 mm;
. menor dimensao da secao (h,);
. 24 - ¢, para CA-25 e 12 - ¢; para CA-50.

Caso o didametro dos estribos adotado seja menor que Y4 da dimenséo da barra
longitudinal, deve-se impor que as armaduras sejam constituidas do mesmo tipo de
aco e o espacamento respeite a limitagao:

b’

1
Smax = 90000 - <E> T (7.21)

Caso se utilize concretos de classe C55 a C90, recomenda-se que o0s
espagamento maximos entre os estribos sejam reduzidos em 50%, com inclinagéo

dos ganchos de pelo menos 135°.

7.8.2 Estribos suplementares

Sempre que houver possibilidade de flambagem das barras da armadura,
situadas junto a superficie do elemento estrutural, devem ser tomadas precaugdes

para evita-la.

Os estribos poligonais garantem contra a flambagem as barras longitudinais

situadas em seus cantos e as por eles abrangidas, situadas no maximo a distancia de
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20¢; do canto, se nesse trecho de comprimento (20¢;) ndo houver mais de duas
barras, ndo contando a de canto. Quando houver mais de duas barras nesse trecho
ou barra fora dele, deve haver estribos suplementares (ABNT NBR 6118:2014, item
18.2.4).

Se o estribo suplementar for constituido por uma barra reta, terminada em
ganchos (90° a 180°), ele deve atravessar a se¢cao do elemento estrutural, e os seus
ganchos devem envolver a barra longitudinal (ABNT NBR 6118:2014).

As duas situagdes estdo apresentadas na figura 7.12.

Figura 7.12 — Estribos suplementares

o

O "

c

Y

ry
A 4
r Y

c 20 ¢
Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 18.2.4.
Ressalta-se que, na figura 7.12, a distdncia maxima 20¢, também pode ser

medida entre o eixo da barra longitudinal de canto e o eixo da respectiva barra

longitudinal interna.
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8 Exemplo de aplicagao

Como exemplo de aplicagao sera considerado o pilar P1 do primeiro andar tipo,
ou seja, entre o térreo e o primeiro andar do edificio cuja forma estrutural € indicada
na Figura 8.1. Também sera admitido que o andar térreo corresponde a fundagéo do
edificio, e que o pilar esta engastado nesse nivel. A determinagdo do comprimento de
flambagem do pilar sera efetuada a favor da seguranca, ja que nao ha conhecimento

do grau de engastamento desse pilar com a fundacgao.

Serao utilizados todos os métodos de dimensionamento expostos no item 6. De
acordo com a ABNT NBR 6118:2014, serao empregados os conceitos de envoltorias

solicitantes e resistentes.

Quando os eixos baricéntricos das vigas ndo passam pelo centro de gravidade
da secéo transversal do pilar, as reagdes da viga apresentam excentricidades que sao
denominadas excentricidades de forma, caso do pilar P1 em analise. As

excentricidades de forma serdao desprezadas neste exemplo de aplicacao.

A obtencado dos momentos fletores iniciais sera conforme proposto no item 5.1,
ou seja, utilizando o modelo classico de viga continua. Porém poderiam ser usados
outros procedimentos, como, por exemplo, os que consideram a analise global do

edificio por meio do modelo de pértico espacial.

8.1 DADOS

Serao admitidos os seguintes dados:

o Concreto C25, aco CA-50;

o Secao transversal: 19 cm x 50 cm;

o Cobrimento ¢ = 3 cm (classe de agressividade Il — Moderada);

o Comprimento do pilar do primeiro andar tipo (entre o piso do térreo e o
piso do primeiro andar): 480 cm (Figura 8.2);

o Comprimento do pilar de piso a piso dos andares tipos (entre os pisos):
450 cm (Figura 8.2);

e N, =860kN;N,; =1203 kN;

o Carga total na V201 e na V208 p;,, = 20kN /m (inclui peso proprio).
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8.2 COMPRIMENTOS EQUIVALENTES DO PILAR

Os comprimentos equivalentes f., e ¢., dos pilares sdo calculados

considerando h, a menor dimensao da segao transversal e h, a maior.

8.2.1 Comprimentos equivalentes entre o térreo e o primeiro andar tipo

Os comprimentos equivalentes feyinr € feyins dO primeiro andar tipo séo os

menores dos seguintes valores:
o Direcao da V208 (diregao x):

{9, + h 4204+ 19 =439 cm
fex,inf < { Oxf ¥ fex,inf < { 480 cm - {)ex,inf = 439 cm (8-1)
X

o Direcao da V201 (direcao y):

4204+ 50 =470 cm

= teyinf = { 480 cm - gey,inf = 470 cm (8.2)

8.2.2 Comprimentos equivalentes entre os andares tipos

Entre o primeiro e o segundo andar tipo, os comprimentos equivalentes £y o

et sdo os menores dos seguintes valores:

ey,sup

o Direcao da V208 (direcao x):

'€0x + hx 3904+ 19 =409 cm

gex,sup = { ? - ‘Eex,sup =< { 450 cm - gex,sup = 409 cm (8-3)
X

o Direcao da V201 (direcao y):

toy +h,

eyoup < { , 390 + 50 =440 cm _ ? = 440 cm (8.4)

t ey,sup — { 450 cm ey,sup —

-
y



Figura 8.1 — Forma estrutural do edificio
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P9 fﬁ P12
50/19 194 33119, 1% 419 50/19
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V205  (19x60)
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P19 P20 P21 - P22
19/95 120/25 120/25 19/95
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X X X © X
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/| V7774 | AAAIIY, > A
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Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Figura 8.2 — Corte lateral do edificio e eixos da segao transversal

Andar 2 .
i - | 60cm
450 cm 390 cm
| Andar 1 |
T - | 60cm
480 cm 420 cm
Térreo
L ] 60cm
X A
hx=19cm ’K
" hy=50cm

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Figura 8.3 — Vistas laterais do pilar P1
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(50x19) (95x19) Dimensoes em cm
V208 V201 (19x60) V201
I 1ls
)
V210
692
%
<
V201(Baldrame)
=)
S
H

Bloco de fundagéo

Bloco de fundagédo

Corte B-B Dimensdes em cm
(97\(19) (50x19)
SR V208 V208 (19x60) V201
NS
V202
S 723 N
S5 3
V208 (Baldrame)
S S
™ ~

Bloco de fundagdo

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Bloco de fundat;-a;l-o
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8.3 VAOS EFETIVOS DAS VIGAS

Os véos efetivos das vigas sao calculados conforme a Figura 8.4. Ressalta-se

que, neste caso, h é a altura da viga e que ¢, é a distancia entre as faces dos pilares.

Figura 8.4 — Vo efetivo

A A

Fonte: ABNT NBR 6118:2014, Figura 14.5.

‘gevig = 1,”0 + dq + do (85)

o Direcao da V208 (diregao x):

t1/2=95/2=475cm
< p—vl
M= {0,3 ‘h=03-60=18cm ~ %y =18cm (8.6)
t,/2=19/2=9,5cm 3
4 = {0,3 ‘h=03-60=18cm &~ 9,5 cm (8.7)

ge,V208 = fex,vig = €0X + a, + a, = 723 + 18 + 9,5 = 750,5 cm (89)

o Direcao da V201 (diregao y):

a < { t;/2=50/2=25cm

03-h=03-60=18cm _ v~ 18 cm (8.10)
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t,/2 =95/2 =475cm
< =
2= {0,3 -h=03:-60=18cm Azy 18 cm (811)
Loy =761+ 19 —50 + 9,5 — 47,5 = 692 cm 8.12)
Leva01 = Leyig = Loy + a1 +ay = 692+ 18 + 18 = 728 cm (8.13)

8.4 MOMENTOS FLETORES NA LIGAGAO VIGA-PILAR - DIREGAO X

Para o calculo dos momentos fletores nas ligagdées das vigas com o pilar P1,
sera considerado o esquema estatico apresentado na Figura 8.5. Ressalta-se que na

diregao x, da viga V208, a ligagao considerada encontra-se a direita.
Figura 8.5 — Esquema estatico para calculo dos momentos fletores nas ligagdes viga-pilar

T

sup

|

inf

L

vig

Fonte: ABNT NBR 6118:2014, item 14.6.6.1.

8.4.1 Comprimentos equivalentes — diregao x

Como indicado na figura 8.2, £y, # fins. NEeSSES Casos, ou naqueles em que as

vigas dos andares subsequentes tiverem carga ou vao diferentes, ha necessidade de

calculo separado para o no inferior e para o superior.
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No item 8.2 foram calculados os valores de £y inf € fex sup, Na diregéo da V208,

cujos valores sado indicados a seguir.
Lexinf = 439 cm (8.14)

Cexsup = 409 cm (8.15)

O comprimento efetivo da V208 foi calculado no item 8.3, resultando:

fe,V208 = eex,vig = 750'5 cm (816)

8.4.2 Rigidezes — diregao x

Para a ligagcédo viga-pilar na direcdo da V208 (diregdo x), os calculos das
rigidezes do pilar inferior, do pilar superior e da viga estédo indicados a seguir. Destaca-
se que a dimensao da sec¢ao do pilar que é elevada ao cubo encontra-se na diregao

do eixo da viga.

50193
_ _ T 12 _
rx'inf - fex’inf - @ i rx'lnf - 130,20 Cm3 (8.17)
3 2
50 - 193
poooo LTI 43975 em? (8.18)
X, sup fex,sup @ X,sup ’ .
) 2
19 - 603
Liga _ 712

Txwig = Poxvig 7505 = Typig = 455,70 cm? (8.19)

8.4.3 Momentos fletores na ligagao — diregao x

As cargas nas vigas V208 e V201 tém o mesmo valor:

pr = 20 kN/m (8.20)
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Na direcao x (da V208), o esquema estatico esta representado na figura 8.6.

Os calculos dos momentos fletores na ligagdo encontram-se indicados na sequéncia.

Figura 8.6 — Esquema estatico da viga V208 (Direcao x)

fh 1
4.09 m
20 kN/m 2
21“ HEEENEERENRNEE
4,39 1,
2
% 7,505 m ﬁ?"‘“

Fonte: Elaborado pelo Autor.

p-1> 20-7,505

Mx,eng = 12 12 - Mx,eng =93,88kN-m
M - M Tinf — 9388 130,20
oS TG g F Ting F ey 455,70 4+ 130,20 + 139,75

A Mx,inf = 16,84‘ kN -m

S Toup 9388 139,75
BSUP T RN g+ Ting F Teup 455,70 + 130,20 + 139,75

o Mygup = 18,08 kN - m

My yig = My ins + My gup = 16,84 + 18,08 = 34,92 kN - m

8.4.4 Momentos fletores no pilar inferior — dire¢ao x

(8.21)

(8.22)

(8.23)

(8.24)

(8.25)

(8.26)

Para o pilar inferior, tem-se que o0 momento fletor no topo € igual ao momento

fletor inferior do nd, ou seja:
My topo = My inf = 16,84 kN -m

(8.27)



146 |Pagina

De modo semelhante, no pilar superior tem-se que o momento fletor na base é

igual ao momento fletor superior do no:

My pase = My sup = 18,08 kKN - m (8.28)

Como neste exemplo sera dimensionado somente o tramo inferior do pilar, ou
seja, entre o térreo e o primeiro andar tipo, esse momento fletor na base do tramo

superior ndo sera considerado.
Portanto, interessa, apenas, o momento fletor:

My topo = 16,84 kN - m (8.29)

Sera admitido que esse tramo inferior € engastado no nivel do térreo,

consideragao que conduz ao momento fletor do topo multiplicado por 0,5, resultando:

M, pase = 8,42 kN -m (8.30)

Como M,,,, € My, tracionam faces opostas, eles serdo considerados com

sinais também opostos, de forma que o momento fletor de maior valor absoluto sera
considerado positivo.
Portanto, neste exemplo, podem-se considerar os valores caracteristicos:
Mix topo = 16,84 kN - m (8.31)

My pase = —8,42 kN.m (8.32)

8.5 MOMENTOS FLETORES NA LIGAGAO VIGA-PILAR - DIREGAO Y

Para o calculo dos momentos fletores na ligagdo da V201 com o pilar P1, sera

considerado o esquema estatico apresentado na Figura 8.7.
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8.5.1 Comprimentos equivalentes dos pilares — diregao y

Ja foi salientado que £, # #i5r. NO item 8.2 foram calculados os valores de

Ley,int € Yey,sup, CUJOS Valores sao indicados a seguir.
Leyinf = 470 cm (8.33)
£ = 440 cm (8.34)

ey,sup

O comprimento efetivo da V201 foi calculado no item 8.3, resultando:

‘Ee’vz()l = fey’vig = 728 cm (835)

8.5.2 Rigidezes — diregao y

Para a ligacado viga-pilar na direcdo da V201, dire¢do y, os calculos das
rigidezes do pilar inferior, do pilar superior e da viga sao indicados a seguir. Destaca-
se novamente que a dimensao da sec¢ao do pilar que é elevada ao cubo encontra-se

na diregdo do eixo da viga.

Ty inf = -2 . =84220cm? (8.36)

19 - 503

= o 7, = 899,62 cm] (8.37)

) 2

19 - 603

lyiga 12
Ty vig = = = Typig = 469,78 cm3 (8.38)
y,vig fey,vig 728 xvig
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8.5.3 Momentos fletores na ligagao — dire¢ao y

A carga na viga V201 (direcao y) também tem o valor:

Prx = 20 kN/m (8.39)

Nessa direcdo, o esquema estatico esta representado na figura 8.7. Os calculos

dos momentos fletores na ligagdo encontram-se indicados na sequéncia.

Figura 8.7 — Esquema estatico da viga V201 (Diregao y)

4.40
5 M 20 kN/m
IR EEAY
N
2 :
i 7,28 m i
T T
Fonte: Elaborado pelo Autor.
p-12 20-7,282 ,
Myeng =5 = —13 > Myeng = 8833 kN/m (8.40)
M, =M linf = 88,33 842,20 (8.41)
yinf =Yg g F g FTeup 469,78 + 842,20 + 899,62 '
& My =33,64kN-m (8.42)
M, p =M Tsup = 88,33 899,62 8.43
VSUP T YT g+ T Ty 469,78 + 842,20 4 899,62 (8.43)
&My gp =3593kN-m (8.44)

My g = My ins + My = 33,64 + 35,93 = 69,57 kN - m (8.45)
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8.5.4 Momentos fletores no pilar inferior — diregao y

Para o pilar inferior, tem-se que o0 momento fletor no topo € igual ao momento

fletor inferior do nd, ou seja:

My topo

= My inr = 33,64‘ kKN -m (846)

De modo semelhante, no pilar superior tem-se que o momento fletor na base é

igual ao momento fletor superior do no:

My pase = My sup = 35,93 kN - m (8.47)

Analogamente a diregao x, como neste exemplo sera dimensionado somente o
tramo inferior do pilar, ou seja, entre o térreo e o primeiro andar tipo, esse momento

fletor na base do tramo superior ndo sera considerado.
Portanto, interessa, apenas, o momento fletor:

My topo = 33,64 kN - m (8.48)

De modo similar ao da direcao x, sera admitido que esse tramo inferior é
engastado no nivel do térreo, consideragdo que conduz ao momento fletor do topo

multiplicado por 0,5, resultando:

My pase = 16,82 kN - m (8.49)

Como M,,,, € My, tracionam faces opostas, eles serdo considerados com
sinais também opostos, de forma que o momento fletor de maior valor absoluto sera

considerado positivo.
Portanto, neste exemplo, podem-se considerar os valores caracteristicos:
My topo = 33,64 kN -m (8.50)

My pase = —16,82 kN - m (8.51)
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8.6 MOMENTOS FLETORES INICIAIS NO PILAR

Os momentos fletores iniciais no primeiro lance do pilar P1, entre o térreo e o

primeiro andar tipo, nas duas dire¢des, estao representados na Figura 8.8.

Figura 8.8 — Momentos fletores iniciais (em kN.m) na diregédo x (da V208) e y (da V201) do pilar P1.

MA‘.\' (kN.m) M'I\T (kN.m)
16,84 33,64

> ®

/O ©
8,42 16.82

Fonte: Elaborado pelo Autor.

8.7 MOMENTOS FLETORES NA LIGAGAO DE UM PILAR QUALQUER
Em um né de extremidade ou de canto de um andar qualquer, salienta-se que

no tramo inferior desse n6 tem-se:

Mtopo = Minf (8.52)

De modo semelhante, no tramo superior do n6 tem-se:

Myase = Msup (8.53)

No caso de pilar de canto, isso vale para as duas diregcdes.



Pagina | 151

8.8 EXCENTRICIDADES INICIAIS

As excentricidades iniciais sao:

Mpax 141684

€iax = N, 1203 =196cm (8.54)
MAdy 1,4 ) 3364‘

Ay = = = 3,91 8.55

Ciay = N, 1203 o (8:55)

8.9 INDICES DE ESBELTEZ

o Direcao x

Lo texV12_ 439912
* h, 19

80,0 (8.56)

J Direcéo y

. LeV12 47012

y n = 32,6 (8.57)

y

8.10 EXCENTRICIDADE ACIDENTAL VERSUS MOMENTO MiNIMO

A ABNT NBR 6118:2014 define um angulo de inclinacdo 6, para modelar os
efeitos das imperfeicbes geométricas locais (item 5.2.2) e permite que esses efeitos

possam ser substituidos pela consideracdo do momento minimo.

Esse momento fletor € um valor minimo e ndo um valor aditivo como a
excentricidade acidental gerada por 6,. Assim, tém-se duas vertentes totalmente
distintas que se propdem a solucionar o mesmo problema. Por enquanto ndo ha
razdes que mostram o favorecimento de uma proposta em relagcao a outra (KIMURA,
2010).
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Dessa forma, o dimensionamento sera realizado para as duas propostas

separadamente.

8.11 EXCENTRICIDADE ACIDENTAL

Deve ser considerada a excentricidade acidental devida a falta de retilineidade

do eixo do pilar.

o Direcao x

1 1
0., = = = 0,0048 rad > 8,,,,, = —— rad = 0,0033 rad (8.58
1x 100 fex 100@ 1min 300 ( )
Loy 439
€ax = 01, —=10,0048-— =1,05cm (8.59)

o Direcao y:
0 ! ! 0,0046 rad > 6 L d = 0,0033 rad (8.60)
= = =0, ra n=——rad =0, ra .
Y7 100 /7, 10047 tmin = 300
? 470
eay = Oy % = 0,0046 - —— = 1,08 cm (8.61)

8.12 MOMENTO MiNIMO E EXCENTRICIDADES MiNIMAS

A excentricidade ndo pode ser menor que o valor minimo. Dessa forma define-

se uma excentricidade minima:

o Direcao x
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e1xmin = 0,015+ 0,03 h,, = 0,015+ 0,03- 0,19 = 0,0207 m (8.62)
S Cixmin = 2,07 cm > eju = 1,96 cm (8.63)

o Direcéoy
€1y,min = 0,015+ 0,03 hy = 0,015+ 0,03-0,5=0,03m (8.64)
“iymin = 3 cm < ey, =3,91cm (8.65)

Os momentos minimos resultam:
Mygxmin = Ny * €1xmin = 1203-0,0207 = 24,90 kN.m (8.66)

Midymin = Na * €1ymin = 1203 0,03 = 36,09 kN.m (8.67)

8.13 VERIFICAGAO DA DISPENSA DOS EFEITOS DE 22 ORDEM
o Direcao x

Para pilares biapoiados ou em balangco com o momento fletor de 12 ordem no
extremo do pilar My4, = 1,4-16,84 = 23,58 kN.m < My gy min = 24,90 kN.m:

ap, = 1,0 (8.68)
Assim, o indice de esbeltez limite € calculado por:

12,5 ¢; .
25 +—hX‘Ax 25+%91'96
Ay = = = 26,3 > 35 8.69
1x Apy 1,0 (8.69)

Resulta:
Ay = 35< A, =800 (8.70)

Portanto, devem ser considerados os efeitos de 22 ordem.
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o Direcao y

Para pilares biapoiados sem cargas transversais, e sendo os momentos fletores

de 1% ordem nos extremos do pilar My,, = 1,4-33,64 = 47,10kN.m > My 4y min =

36,09 kN.m e com Mg,, = 1,4 (—16,82) = —23,55 kN.m:

Mpq (—23,55)
a, = 0,60 + 0,40M—Ad > ay, =06+ OA'W apy = 0,4 (8.71)
Mas
04 <a,<1,0 (8.72)
Dessa forma
apy = 0,4 (8.73)

Assim, o indice de esbeltez limite € calculado por:

12,5 eiAy .
25 + h—y 25 + 12,5503,91
Ay = = = 64,9 > 35 8.74
Resulta:
My = 64,9 > A, = 32,6 (8.75)

Portanto, os efeitos de 22 ordem podem ser desprezados.

8.14 METODO DO PILAR-PADRAO COM CURVATURA APROXIMADA

O momento fletor total maximo no pilar (M, .,.), que abrange o momento fletor

de 12 ordem e o de 22 ordem, é calculado pela expressao:

.21
Mg tor = ap-Myga + Nd-l—eo-; = Miga (8.76)
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o Direcao x

h, = 0,19 m (Dimensao da sec¢ao na direcdo considerada);

N, = 1203 kN;
A, = 0,19-0,5 = 0,095 m? = 950 cm?;
= Nsqa _ _ 1203 _ 0,709:

Acfed  9502,5/1,4
Apy = 1,0,
Mld,Ax = 23,58 kNm,

Yox = 4,39 m (Comprimento equivalente do pilar na diregao analisada).

1 0,005 0,005 0,005 0,005
—= = =0,0218 < =
r h(v+05) 0,19-(0,709 + 0,5) h 0,19

= 0,026 (8.77)

2

)

My orx = 1,023,584+ 1203 - .0,0218 = 7412kN.m  (8.78)

Mytorx = 7412 kN.m = Mg, = 1,4 16,84 = 23,58kN.m  (8.79)

Para determinagao das envoltérias solicitantes, calcula-se o momento minimo
com 22 ordem (Mg ot min ), Para a diregdo x:
2.°

Md,tot,min = ap 'Mld,min + Ny - 10

X | =

= Mld,min (8-80)

1/r = 0,0218 (calculado anteriormente);
Ny = 1203 kN (Forga normal de calculo);
Apy = 1,0,

Miaxmin = 24,90 kN.m (momento minimo);

fox = 4,39 m (Comprimento equivalente do pilar na dire¢ao analisada).

2

)

Mg cotmin = 1,0 - 24,90 + 1203 - -0,0218 = 74,63 kN.m (8.81)

Mg rormin = 7463 kKN.m = Mgy min = 24,90 kN.m (8.82)
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o Diregéo y

Os efeitos de 2% ordem na diregdo y ndo s&o computados, ja que Ay, > A,.
Portanto, ndo € necessario o calculo dos efeitos de 22 ordem, o que significa que pode
ser adotado, para o momento fletor total (M, .,), 0 momento fletor de 12 ordem

(M14,4y), € para o momento total minimo (M ¢otmin), © momento minimo (M 4y min)-

8.14.1 Pré-dimensionamento

No pré-dimensionamento serdo avaliadas duas situagdes possivelmente
criticas, que ocorrem na secao intermediaria. A primeira, com atuacdo do momento
fletor considerando efeito de 22 ordem na diregdo x e momento minimo na diregao y.

A segunda, com momento minimo com 22 ordem na dire¢ao x.

No primeiro caso, Mg o xx = 74,12 kN.m € o momento fletor total obtido com o
método da curvatura aproximada na diregdo X € Mg ¢4ty = 36,09 kN.m € o momento
minimo na direg&o y, essa situagao esta presente na figura 8.9. Com esses momentos
fletores, calcula-se a armadura. Serdo usados os abacos para flexdo obliqua de
Pinheiro et. al. (2014).
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Figura 8.9 - Pré-dimensionamento (12 situagao)
12 Situagdo
Secdo Transversal

Diregdo x Diregédo y
x4 M d,tot,xx (kN m) M d,min,yy (kNln)
74,12 36,09

v<

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Para escolha do abaco, d’ sera calculado para cobrimento ¢ = 3,0 cm (classe
de agressividade Il), p; = 20 mm = 2,0cm e ¢, = 6,3 mm = 0,63 cm, didmetros que

foram adotados para este exemplo. Resultam:

2,
d’=c+%+¢t=3,0+ > + 0,63 =4,63cm (8.83)
d”‘—4'63—024~025 8.84
h, 19 77077 (8:84)
d’y—4‘63—009~01 8.85
h, 50 77 (8:85)

Os adimensionais para uso do abaco sao (concreto C25):

_ Ngg 1203
~ Aqf.q 19-50-25/1,4

v = 0,709 (8.86)
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Mg tor, 7412
_vee VTN _ 0799 1303 0,23 8.87
b= T, T 19 (8.87)
Md,t t,

Nas diregbes x e y adotaram-se os valores de d’/h a favor da seguranga, ou
seja, os de maior valor em cada diregdo. Porém, também, podem-se usar abacos com

dois valores de d'/h, para fazer interpolagao.

Os abacos utilizados (PINHEIRO et al., 2014) foram o 4A (figura 8.10) e o0 4B
(figura 8.11) com o arranjo 1 (com d;/h, = 0,25 e d},/h, = 0,1). Como v = 0,709 =
0,7, sera feita uma interpolacdo entre v = 0,6 e v = 0,8 . Dessa forma, obtém-se as

taxas mecanicas de armadura.
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Figura 8.10 — Abaco 4A (v = 0,6)

N -y
Vo i = : L P CR-58 A
T - - d, = B.100h,
Ry fou P . W ol dl, = B.258 h,
By o il BRI R /R, = 2520
T R fuhy » . : ::fﬁ. - 1820
TR % ; 5
A Fou he A = hyhy
S
Lk = I.E F- 4 = B.@
Bi H_..r '
=T
a3
TN
03 4 NN et
Vi .
o e
i /
.
|1
53 .
N 2% _
a | H"H.H 7 r’.e"'
| RIS 7 |
nd QH"H&“‘*-.. ] ..-r"f |
i, - I
oy =
ol U B4 U= 0.6 |
i s 2 it oz 81 5.2 R i |

Fonte: PINHEIRO et al., 2014, p. 22.

v=20,6->w=0,84

(8.89)
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Figura 8.11 — Abaco 4B (v = 0,8)

b1

i

B2

My Ay * 4
o —a : e CA-58 R
M, - — . . do, = 8,108 h,
Re Fea h, ¥ ."' d, = 0. 258k,
i i h
T pp— - s oM -3
Ry Toa by ¥ - 3 ::ﬁ:. 1078
W ow ol : .
Ao Fou ry R = hyhy
4= 1.0 i 4= B. 8B
f‘..-"'
’ -~
o
[
L ""--..hIL
"b,'\
A
UARLANS P
SRR L
‘{: N /g
h‘x
P o
. T -
LY m ]i.'] . L-"Il- 1.4
i a3 a2 b1 9 ] i a2 [ 4

Fonte: PINHEIRO et al., 2014, p. 23.

v=08->w=095

(8.90)
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Assim, por interpolagcédo (média aritmética dos dois valores):

v =07 - w= 0,895 (8.91)

No segundo caso, My ot minxx = 74,63 kN.m € o momento fletor total obtido
com o meétodo da curvatura aproximada e momento minimo na dire¢do x, essa
situagcado esta presente na figura 8.12. Com esse momento fletor total, calcula-se a

armadura. Serao usados os abacos para flexdo composta normal de Venturini (1987).

Figura 8.12 - Pré-dimensionamento (22 Situagao)

22 Situacdo

Secdo Transversal Diregéo x
M d,tot,min,xx (kN.Iﬂ)

X
I 74,63

v<

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Para escolha do abaco, d’ sera calculado para cobrimento ¢ = 3,0 cm (classe
de agressividade Il), p; = 20mm = 2,0cm e ¢, = 6,3 mm = 0,63 cm, didmetros que

foram adotados para este exemplo. Resultam:

2,
d’=c+%+(|)t=3,0+ > + 0,63 =4,63cm (8.92)
d’—4’63—024~025 8.93
h, 19 7777 (8.93)

Os adimensionais para uso do abaco sao (concreto C25):



162 |Pagina

= Nsa _ 1203 = 0,709 8.94
YT Acfa 19-50-25/14 (854)
. Md,tot,x 7463
_veee VTN, 0709 3553 023 (895)
b= ", T 19 7 '

O abaco utilizado (VENTURINI, 1987) foi o A-5, figura 8.13 (com d, /h, = 0,25).

Dessa forma, obtém-se a taxa mecanica de armadura:
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Figura 8.13 — Abaco A-5
“ Ch-50R ‘r.- = 1.LS dlfh = 2%

_'II..
=1

———-—

|
1
fE

H
.I_—r_

1 —l T L
|

Fonte: VENTURINI, 1987, p. 44.

w = 0,80 (8.96)
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Portanto, a area de aco resultante do pré-dimensionamento é definida pelo

primeiro caso, resultando:

cm?3).

cm?).

2,5
o A 0,895-19 - 50 - 2=
A, = —¢€ Jea _ LA _ 3492 cm? (8.97)
fyd 5_0
1,15

A area de acgo deve ser maior que a minima:

4 _ 015-Ngg _015-1203
smin = f.  50/1,15

= 4,15 cm? > 0,004.4, = 3,8cm?  (8.98)

Portanto, a area de aco necessaria (34,92 cm?) € maior que a minima (4,15

A area de aco deve ser menor que a maxima:

Agmax = 0,04 A, = 0,04-19 - 50 = 38 cm? (8.99)

Portanto, a area de aco necessaria (34,92 cm?) é menor que a maxima (38

Adotam-se 12 barras de 20 mm, com uma area efetiva de 37,70 cm? e taxa de

armadura (A feriva/Ac) igual a 4%. Essa armadura atende os requisitos de armadura

minima e maxima.

Esse valor de armadura difere a do abaco utilizado (abaco de 20 barras de

armadura, figuras 8.10 e 8.11). Deve-se verificar se os esfor¢gos adimensionais (v , u,

e u,) também s&o validos para o abaco de 12 barras. Porém, como trata-se de um

pré-dimensionamento, essa etapa sera suprimida do trabalho.

A armadura adotada apresenta seis linhas de armadura distribuidas na altura

h,, como demonstrado na figura 8.14.
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Figura 8.14 — Secao pré-definida

hx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Deve-se verificar se a secao pré-definida atende aos requisitos de
espagamento minimo e maximo das barras longitudinais. Assim, calculando-se o

espacamento das barras na diregao de h, (dire¢ao x), tém-se:

ay=h,—2-d - a,=19—2-463=974cm (8.100)

E na diregéo de h,, (diregao y).

hy—2-d' 50 — 24,63
= - q, = —

y=t—e— - : =8,15cm (8.101)

a

Para o espagamento minimo, a, e a, devem ser iguais ou superiores a (0

agregado graudo considerado € a brita 2, com ¢,,,,,, = 25mm = 2,5cm):
—2cm;
— didmetro da barra: ¢; = 20 mm = 2 cm;

— 1,2 vez a dimensdao maxima caracteristica do agregado graudo:
1,2 “ Ppmaxr = 1,2 - 2,5cm = 3 cm.

Considerando o maior valor (3 cm) para se obter a distadncia minima entre eixos

das barras deve-se somar ¢; = 2 cm, resultando 5 cm.

Portanto os espagamentos a, =9,74cm e a, =8,15cm atendem aos

requisitos de espagamento minimo.
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Para o espagamento maximo, a, € a, devem ser menores ou iguais a duas

vezes a menor dimensao da sec¢ao no trecho considerado, sem exceder 40 cm:
—2-h,<40cm - 2-19=38cm <40cm.

Portanto os espagamentos a, = 9,74 cm e a,, = 8,15 cm atendem também aos

requisitos de espacamento maximo.

8.14.2 Envoltoérias

Conhecendo a armadura, € possivel obter os momentos fletores resistentes de

calculo segundo cada um dos eixos em flexdo composta normal (Mgg xx € Mggyy)-

Reforca-se o fato de que o vetor momento fletor resistente de um eixo é
perpendicular a ele. Porém, para a construgcdo das envoltérias resistentes, o valor
correspondente do momento fletor resistente sera computado na direcao da flexao

(coincidente com o eixo).

Para a determinagao desses momentos fletores pode-se proceder de duas
formas: uma €& com auxilio de abacos, determinando-se os momentos fletores
resistentes analisando a distribuicdo da armadura em cada eixo; a outra maneira é
através do diagrama momento fletor — forca normal — curvatura da se¢ao em relagéo

a cada eixo.

Inicialmente serdao determinados os momentos fletores resistentes utilizando os
abacos de flexdo composta normal. Assim, o arranjo de armadura escolhido referente

a cada eixo esta indicado na figura 8.15:
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Figura 8.15 — Arranjo de armadura escolhido

A My ou X

SR |
e ale o

M Rdyy &

7
MRd,x.\

<y

r T 0 | 0 O DI M, ou y

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Para obtencdao dos momentos fletores resistentes na flexdo composta normal,
deve-se efetuar o caminho oposto ao do pré-dimensionamento. Assim, inicialmente

calcula-se a taxa mecénica de armadura:

50
e 37,70 - ==

o= sy _ LI5S _ 497 (8.102)
Ac'fcd 19.50.%

Como o valor da normal adimensional v permanece o mesmo (v = 0,709), é
possivel extrair o momento fletor resistente adimensional equivalente. Assim, para a
diregdo x, o abaco utilizado (VENTURINI, 1987) foi o A-5, figura 8.16 (com
dy/h, = 0,25), ja que a distribuicdo de armadura desse abaco é condizente com a

figura 8.15 (eixo x).



Figura 8.16 — Abaco A-5
T, T L8

d'fn o= 0,25

o

=11

I

Fonte: VENTURINI, 1987, p. 44.

Uy = 0,27

(8.103)
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Mas

2,5
Mpaxx = Ach feq "ty = 195019+ 77+ 0.27 = 8702,68 kN.cm  (8.104)

)

% Mgy xx = 87,03 kN.m (8.105)

Para a diregao y o abaco utilizado (VENTURINI, 1987) foi o A-18, figura 8.17

(comd;/h, = 0,10), ja que a distribuicdo de armadura desse abaco & condizente com

a figura 8.15 (eixo y).
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VENTURINI, 1987, p. 57.

(8.106)

Uy = 0,27
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Mas

2,5
Mpayy = Ac*h foa* tx = 195050 - 27+ 0,27 = 2290179 kN.cm  (8.107)

)

& Mgayy = 229,02 kN.m (8.108)

O calculo do momento fletor resistente por meio de abacos ndo € o mais
indicado, ja que ha imprecisdo na leitura dos resultados. Assim, utilizando o
equacionamento e o algoritmo presente no apéndice A, é possivel tragar o diagrama

momento fletor — forga normal — curvatura para cada eixo de flexao.

Para a dire¢ao x utilizou-se a distribuicdo de armadura condizente com a figura

8.15 (eixo x), de forma que cada linha de armadura apresente A;/2 = 18,85 cm?.

Figura 8.18 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

120

100 |

Momento (kMN.m)

0 2 &4 B 8 10
Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Como resultado do programa determinou-se com precisdo o momento fletor
resistente no eixo x (figura 8.18), cujo valor é:

Mgax = 89,28 kN.m (8.109)

O momento fletor resistente na diregcao x obtido pelo abaco foi de 87,03 kN.m
(equacao 8.105), comparando este valor com o obtido pelo diagrama momento fletor

— forga normal — curvatura, obtém-se uma diferenca de 2,6%.

Para a diregdo y utilizou-se a distribuicdo de armadura condizente com a figura

8.15 (eixo y), de forma que cada linha de armadura apresente A,/6 = 6,28 cm?.

Figura 8.19 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo y)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

250

200

150 |

Momento (kN.m)

100 |

0 2 4 6 a8 10
Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como resultado do programa determinou-se com precisdo o momento fletor
resistente no eixo y (Figura 8.19) cujo valor é de:
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Mga,yy = 231,63 kN.m (8.110)

O momento fletor resistente na dire¢do y obtido pelo abaco foi de 229,02 kN.m
(equacéao 8.108), comparando este valor com o obtido pelo diagrama momento fletor

— forga normal — curvatura, obtém-se uma diferenca de 1,1%.

Os valores de momentos fletores resistentes obtidos pelos abacos, neste
exemplo, sdo uma boa aproximagao dos obtidos por métodos mais refinados

(diagrama momento fletor — forga normal — curvatura).

Com esses valores, a envoltéria resistente da secao com 12 barras de 20 mm

€ dada pela expresséao:

1,2 1,2

MRdx) ' ( Mpgq,y )
— —_— =1 8.111
<89,28 + 231,63 ( )

As envoltérias de momento minimo e de momento minimo com 22 ordem séao

dadas, respectivamente, pelas equagdes indicadas a seguir:

2 2 2 2
(—Mld""i”"‘> + (—Mld’m"”'y > -1 (Md'“’t"‘) + (—Md’“’t'y ) =1 (8.112)
Mld,ml’n,xx Mld,min,yy 24,90 36,09

2

2 2 2
(Md,min,tot,x > + ( Md,min,tot,y > =1- (Md,tot,x) + (M) =1 (8.113)
Md,ml’n,tot,xx Md,min,tot,yy 74,63 36,09

Para tragar as envoltorias, basta apenas a determinagao de alguns pontos das
curvas. Assim, sera demonstrado como foi tragada a envoltoria resistente, de forma

que o tragcado das demais envoltérias seja analogo.

Inicialmente deve-se determinar, como na tabela 8.1, alguns valores de Mg .,
de forma que os valores estejam compreendidos no intervalo [0; 89,28]. Nessa tabela,

foram considerados quatro pontos intermediarios:
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Tabela 8.1 — Valores de Mg, ,
MRd,x (kN.m)
0
0,2 x 89,28
0,4 x 89,28
0,6 x 89,28
0,8 x 89,28
89,28
Fonte: Elaborado pelo Autor.

Calculando os valores, resultam os indicados na tabela 8.2:

Tabela 8.2 — Valores de Mg, ,
MRd,x
0
17,856
35,712
53,568
71,424
89,28
Fonte: Elaborado pelo Autor. -

Para o calculo de Mg,,, basta isola-lo na expressao da envoltoria resistente

(8.111) em fung&o do valor de Mg, ,:

M 1,21/1,2
Mgy, = 1—( Rd"“) -231,63 (8.114)
Y 89,28 ’

Como exemplo, toma-se Mg, , = 17,856 kN.m:

1
17,856\ 2] /12
Mpa,y = [1 - < — ) l .231,63 - Mgy, = 203,291 kN.m (8.115)

Calculando os valores Mg, ,,, seréo obtidos os indicados na tabela 8.3:
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Tabela 8.3 — Valores de My, € Mg,
|V|Rd,x MRd,y

0 231,63
17,856 | 203,291
35,712 | 165,28
53,568 | 120,892
71,424 | 69,272
89,28 0

Fonte: Elaborado pelo Autor.
Plotando-se esses valores obtém-se a envoltéria indicada na figura 8.20:
Figura 8.20 — Envoltdria resistente parcial

Envoltdoria Resistente

250
—@— Envoltdria Resistente

200

MRd,y

100

50

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

|V|Rd,x

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Para obter a envoltéria resistente completa, basta rebater os valores simétricos

aos eixos Mg, . € Mgq .. Assim, resulta a envoltoria resistente representada na Figura

8.21:
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Figura 8.21 — Envoltdria resistente completa

300

Envoltdria Resistente

200

100
100 150

-100 -50

MRd,y
iR
Ul
o

-100
8200

-300

|V|Rd,x

Fonte: Elaborado pelo Autor.
Dessa forma, obtém-se a envoltéria resistente, a envoltéria minima e a
envoltéria minima com 22 ordem (figura 8.22). Também estdo indicados os pontos
referentes aos momentos fletores solicitantes nas secbes de topo, base e
intermediaria do pilar, cujas coordenadas estao representadas na Tabela 8.4.
Os eixos Mgpg, € Mgy, seréo substituidos por M, e M, com intuito de

generalizar os momentos fletores, ja que seréo inseridos valores de momentos fletores

solicitantes e resistentes.
Destaca-se que, como é possivel dispensar os efeitos de segunda ordem na

diregdo y, o calculo do momento fletor na seg¢ao intermediaria deve ser conforme
prescrito na expressao 8.116:
My ine = Qpy " Mygay = 0,4-47,10 = 18,84 kN.m (8.116)
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Porém, como o momento fletor calculado € menor que 0 momento minimo em

Y (M14ymin = 36,09 kN.m), considera-se para a seg¢&o intermediaria na direg¢éo y o

valor do momento minimo.

Tabela 8.4 — Momentos fletores solicitantes no pilar PO1

~ Mx,tot My,tot
Segao
(kN.m) (kN.m)
Topo 23,58 47,10
Base -11,79 -23,55
Intermediaria 74,12 36,09

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 8.22 — Envoltdria resistente, envoltorias minimas e solicitagdes no pilar P01
300
—@— Envoltdria Resistente

—@— Envoltoéria minima

Envoltéria minima com 22 ordem
—@— Solicitagdo Topo
—@— Solicitacdo Base
=—@— Solicitagdo Secdo Intermedidria

100 150

My

-150 -100

-300
Mx

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Analisando a Figura 8.22 verifica-se que o ponto de solicitagdo da secéao
intermediaria € o critico (esta mais proximo da envoltéria resistente). Assim, para

verificar a seguranga, pode-se, também, fazer o calculo analitico da segurancga:

Mde >a < Mde >a

—== | + 2 ) <1 (8.117)
(MRd,xx MRd,yy

Mde)l’z ( Mde )1'2

— —_— <1 8.118
(65,50 + 182,16 - ( )

(74’12)12 ( 36,09 )1'2 =0,907 <1 8.119
89,28 231,63/ = (8.119)

O fato de o ponto de solicitacdo da secdo intermediaria estar proximo da

envoltdria resistente indica que o pré-dimensionamento conduziu a um bom resultado.

Portanto, como a envoltéria resistente ultrapassa os momentos fletores
solicitantes nas segdes criticas e também as envoltérias de momento minimo e de

momento minimo com 2% ordem, a armadura da secao esta verificada.

8.14.3 Verificagao da excentricidade acidental

No item 8.14.2, as imperfeicbes geométricas locais foram verificadas pelo fato
de as envoltérias minimas de 12 e 22 ordem serem superadas por uma envoltéria

resistente.

No caso da excentricidade acidental, ndo ha os conceitos de envoltorias
minimas e de momento minimo. Assim, a consideragao das imperfeicbes geométricas
locais é feita por meio da adicdo de uma excentricidade acidental as excentricidades

solicitantes na sec¢éao intermediaria do pilar.

Destaca-se que a ABNT NBR 6118:2014 n&o apresenta as diretrizes para a
computacado da excentricidade acidental, assim, neste trabalho, sera efetuado uma
sugestdo de como essas excentricidades devem ser consideradas no

dimensionamento.
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Dessa forma, utilizando os itens 8.11 e 8.14, tém-se:

o Direcao x
€ax = 1,05cm = 0,0105 m;

Mg oty = 74,12 kN.m;

N, = 1203 kN;

My torine = Macorx + Ny - €qr = 74,12 + 1203 - 0,0105 = 86,75 kN.m  (8.120)

o Direcao y
ey = 1,08 cm = 0,0108m;

Mg totint = Xpy * Mygay = 0,4-47,10 = 18,84 kN.m;

N, = 1203 kN;

My torint = Magorine + Ny * €4y = 18,84 + 1203 0,0108 = 31,83 kN.m  (8.121)

Assim, resultam os momentos fletores solicitantes indicados na tabela 8.5:

Tabela 8.5 — Momentos fletores solicitantes no pilar PO1

- My tot My tot

Secao
(kN.m) (kN.m)
Topo 23,58 47,10
Base -11,79 -23,55
Intermediaria 86,75 31,83

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Utilizando a armadura pré-dimensionada anteriormente, ou seja, 12 barras de

20mm, tem-se para a envoltoria resistente a expressao:

Mpq x)1'2 ( Mpgq,y )1'2
— - =1 8.122
<89,28 + 231,63 ( )

Plotando os pontos de solicitagbes e da envoltoria resistente, obtém-se os

resultados indicados na figura 8.23:
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Figura 8.23 — Solicitagdes do pilar PO1 (excentricidade acidental)

300

—@®— Envoltdria Resistente

—@— Solicitagao Topo

—@— Solicitacdo Base

—@— Solicitacdo Secdo Intermediaria

Mx

-150 -100 100 150

-300

My

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Verifica-se que o ponto de solicitagdo da sec¢ao intermediaria ndo esta dentro
da regiao delimitada pela envoltéria resistente. Isso ocorre devido ao pre-
dimensionamento ser realizado com as solicitagbes de momento minimo (item 7.6.1
deste texto). Porém, para evitar novo pré-dimensionamento da armadura longitudinal,

serao efetuadas mudancas na armadura pré-dimensionada.

Assim, inicialmente opta-se por aumentar as bitolas das armaduras

longitudinais para que a verificagdo seja atendida.

Portanto, determinam-se os parametros da nova armadura: ¢ = 3,0 cm (classe

de agressividade Il), ¢; = 22 mm e ¢, = 6,3 mm.

Agindo de forma analoga ao que foi feito no item anterior, tem-se que para a

direcdo x utilizou-se a distribuicdo de armadura condizente com a figura 8.15 (eixo x),
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de forma que cada linha de armadura apresente A,/2 = 22,81 cm?® (ja que houve
aumento da bitola da armadura).

Figura 8.24 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

140

100

Momento (kMN.m)

20}

0 2 4 53 8 10
Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como resultado do programa determinou-se com precisdo o momento fletor
resistente no eixo x (figura 8.24) cujo valor é de:

Mga.xx = 101,32 kN.m (8.123)

Para a diregdo y utilizou-se a distribuicdo de armadura condizente com a figura

8.15 (eixo y), de forma que cada linha de armadura apresente A,/6 = 7,60 cm?.
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Figura 8.25 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo y)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

300}

250 |

200

150}

Momento {(kN.m)

100

50

0 2 4 6 8 10
Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como resultado do programa determinou-se com precisdo o momento fletor
resistente no eixo y (figura 8.25) cujo valor é de:

Mgayy = 267,85 kN.m (8.124)

Assim a nova expressao da envoltdria resistente € dada por:

Mpgg x )1'2 ( Mpgq,y )1'2
—_— + . =1 8.125
(101,32 267,85 ( )

Plotando novamente os pontos de solicitagcdo na nova envoltoria resistente,
obtém-se os resultados indicados na figura 8.26.
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Figura 8.26 — Solicitagdes do pilar PO1 (excentricidade acidental)

300

—@— Envoltdria Resistente

—@— Solicitagdo Topo
—@— Solicitagdo Base

—@— Solicitagdo Segdo Intermedidria

My

-150 - - 00 150

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Nessa figura, nota-se que o ponto de solicitagdo na segdo intermediaria fica
proximo da envoltéria resistente. A verificagdo da seguranga também pode ser feita

por meio do calculo analitico:

M a M a
Sax ) (S ) <1 (8.126)
MRd,xx MRd,yy
Mg 12 Mgg 1.2
» . < .
<101,32) + <267,85) =1 (8.127)
86,75 \ 31,83 \*?
(101 32) * (267 85) =0908<1 (8.128)

Portanto, como a envoltdria resistente ultrapassa os momentos fletores

solicitantes nas secdes criticas, a armadura da sec¢ao esta verificada.



184 |Pagina

8.15 METODO DO PILAR-PADRAO COM RIGIDEZ x APROXIMADA

Este processo aproximado recai na formulagdo direta dada a seguir, que

possibilita o calculo do momento fletor fletor total sem necessidade de iteracdes:

° Direcao x

a'Mé’tot-I_ b 'Md,tot-l_c = 0

h, = 0,19 m: altura da sec&o na direcdo considerada;

Ng4; = 1203 kN: forga normal de calculo;

Apx = 1,0,

Mld,Ax = 23,58 kNm,

Yox = 4,39 m: comprimento equivalente do pilar na diregao analisada.

~b=0,19%2-1203 — 1203 - 439
320

¢= —Ngg-h? ay My, =—1203-0,192-1,0 23,58 = —1024,04

a=5-h=5-019=095

2

)

-5-0,19-1,0-23,58 = —51,42

Obtém-se M, ., resolvendo a expresséo do segundo grau:

a'Mc%,tot + b'Md,tot +c=0

—b++vVb2—-4.a.c

Md,tot = 2a

51,42 + \/(—51,42)2 —4-0,95-(—1024,04)

* Maror = 2-0,95

Md,tot,x =

69,61 kN.m > Mg ., = 1,4 - 16,84 = 23,58 kN.m

(8.129)

(8.130)

(8.131)

(8.132)

(8.133)

(8.134)

(8.135)

(8.136)

(8.137)
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Para determinagao das envoltérias solicitantes calcula-se 0 momento minimo

com segunda ordem (M (ot min):

h, = 0,19 m: altura da se¢ao na diregao considerada;
Nsq = 1203 kN: forgca normal de calculo;

abx = 1,0,

Migx min = 24,90 kN.m: momento minimo;

o = 4,39 m: comprimento equivalente do pilar na diregao analisada.

a=5-h=5-0,19 = 0,95 (8.138)

b= R Neg— =2 _ 5-h-ay Migmn (8.139)

2

)

b= 2, _ :
~b=0,19°-1203 - 1203 320

—5-0,19-1,0-24,90 = — 52,68 (8.140)

c= —Ngqg-h?-ay My, =—1203-0,192-1,0 - 24,90 = —1081,36 (8.141)

Obtém-se M ot min r€solvendo a expresséo do segundo grau:

—b ++Vb? —4.a.c
Mg tot,min = 2 (8.142)
a
52,68 ++/(—52,68)2 — 4- 0,95 - (—1081,36)
“ Mg totmin = 5095 (8.143)
“ Mg tormin = 71,40 KN.m > Mgy min = 24,90 kN.m (8.144)
o Direcao y

Os efeitos de 2% ordem na dire¢do y ndo sédo computados, ja que Ay, > A,.
Portanto, ndo & necessario o calculo dos efeitos de 22 ordem, o que significa que pode
ser adotado, para o momento fletor total (M ,,), 0 momento fletor de 12 ordem (M, 4),

e para o momento total minimo (Mg ot min), © Momento Minimo (M 4 1uin)-
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8.15.1 Pré-dimensionamento

No pré-dimensionamento serdo avaliadas duas situagdes possivelmente
criticas, que ocorrem na se¢ao intermediaria. A primeira, com atuagédo do momento
fletor considerando efeito de 22 ordem na diregdo x e momento minimo na diregao y.

A segunda, com momento minimo com 22 ordem na dire¢ao x.

No primeiro caso, Mg o xx = 69,61 kN.m € o momento fletor total obtido com o
método da rigidez x aproximada na dire¢ado x € M, ;;,, = 36,09 kN.m € o momento

minimo na direcdo y, essa situagdo esta presente na figura 8.27. Com esses
momentos fletores, calcula-se a armadura. Serdo usados os abacos para flexado
obliqua de Pinheiro et. al. (2014).

Figura 8.27 - Pré-dimensionamento (12 situagéo)

12 Situagdo
Secdo Transversal

Direcdo x Direcdo y
X M d,tot,xx (kN rn) M d,min,yy (kNln)
69,61 36,09

v<

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Para escolha do abaco, d’ sera calculado para cobrimento ¢ = 3,0 cm (classe
de agressividade Il), ¢; = 20 mm = 2,0cm e ¢, = 6,3 mm = 0,63 cm, didmetros que

foram adotados para este exemplo. Resultam:

2,0
d =c +% +4, =30+ +063=463cm (8.145)
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d;—4’63—023~025 8.146

h, 19 T (8.146)
d, 4,63

2 =""=0,09=0,1 (8.147)
y, 50

Os adimensionais para uso do abaco sao (concreto C25):

_ Nsa _ 1203 = 0,709 8.148
VS A fa 19-50-25/14 (8.148)
M
voe, V- —"}(};’“‘ 0,709 -%
_ _ _ = 0,22 8.149
ﬂx hx hx 19 ( )
Md,t t,
_ve U N;y_0,709-§282_004 8.150
=", =", 50 (8.150)

Nas diregbes x e y adotaram-se valores de d’/h a favor da segurancga, ou seja,
os de maior valor. Porém, também, podem-se usar abacos com dois valores de d'/h

e fazer interpolagao.

Os abacos utilizados (PINHEIRO et al., 2014) foram 0 4A e 0 4B, com o arranjo
1 (dy/hy = 0,25 e d;/h, =0,1). Como v = 0,709 = 0,7, sera feita uma interpolagéo
entrev = 0,6 e v = 0,8 (figuras 8.28 e 8.29). Dessa forma, obtém-se a taxa mecanica
de armadura:
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Figura 8.28 — Abaco 4A (v = 0,6)

H. -:'* ':
i < = : el
Ti— . ; - dl, = B.18@h,
e fou Pa . " d. = B.25H,
‘.._1 # K
Byo — . ] i /R, = 220
u A Fuu by R : . tﬂ. i ien
¥ Rp—.. . . .
Ae Tos b Ry = hyhy
[ B
V= 8.2 [ L= 28
[ W H,.-""' t
"
[ B
Ny
B2
%% RS
F w7 ‘\"‘"‘_
aa
1
3 "*-.HL ]
0.3 o "'-.bh
'-!] "'-x‘-"'-.x"‘-..&"h
RN
. PR
T
sl 1 0.4 U o= 8.5
[ W] | M1 | Bl [N .1 B2 [ ] 4

Fonte: PINHEIRO et al., 2014, p. 22.

v=0,6->w=0,80

(8.151)



Figura 8.29 — Abaco 4B
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Fonte: PINHEIRO et al., 2014, p. 23.

v=08->w=090

(8.152)
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Assim, por interpolagcédo (média aritmética dos dois valores):

v=07-w=085 (8.153)

No segundo caso, Mg ot minxx = 71,40 kN.m € o momento fletor total obtido
com o método da rigidez aproximada sobre o0 momento minimo na direcéo x, essa
situacdo esta presente na figura 8.30. Com esse momento fletor, calcula-se a

armadura. Serdo usados os abacos para flexdo normal de Venturini (1987).

Figura 8.30 - Pré-dimensionamento (22 situagao)

22 Situagado

Secdo Transversal Direcdo x
M d,tot,min,xx (kN.l'H)
X A Jdot,min,x;
71,40
e

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Para escolha do abaco, d’ sera calculado para cobrimento ¢ = 3,0 cm (classe
de agressividade Il), ¢; = 20mm = 2,0cm e ¢, = 6,3 mm = 0,63 cm, didmetros que

foram adotados para este exemplo. Resultam:

2,
d’=c+%+¢t=3,0+ 5 +0,63 =463 cm (8.154)
L 203 23025 8.155
h, 19 7T (8:155)

Os adimensionais para uso do abaco sdo (concreto C25):
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y= Dt _ 1203 = 0,709 (8.156)
A foa  19-50-25/14
Md tot,x 7140
: V=R 0,709 - 2o
v-e )
w= L& Na 1203 _ ¢ 22 (8.157)

h, h, 19

O abaco utilizado (VENTURINI, 1987) foi o A-5 (com d./h, = 0,25). Dessa

forma, obtém-se a taxa mecanica de armadura (figura 8.31):
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Figura 8.31 — Abaco A-5
“ Ca-5040 T:I- = ] LS d'Jh = .25

Ea
-
|

&
L]
I
|

Fonte: VENTURINI, 1987, p. 50.

w = 0,75 (8.158)
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Portanto, a area de aco resultante do pré-dimensionamento é definida pelo

primeiro caso, resultando:

2,5
w A 0,85-19-50-
A, = —= Jea _ L4 _ 3316 cm? (8.159)
fyd 5_0
1,15

A area de aco deve ser maior que a minima:

0,15-Ng; _ 0,15-1203

Asmin = fra = 750/1,15 = 4,15 cm? > 0,004.4, = 3,8 cm? (8.160)

Portanto, a area de ago necessaria (33,16 cm?) € maior que a minima
(4,15 cm?).

A area de ago deve ser menor que a maxima:

Agmiax = 0,04 A, = 0,04-19 - 50 = 38 cm? (8.161)

Portanto, a area de ago necessaria (33,16 cm?® € menor que a maxima
(38 cm?).

Adotam-se 12 barras de 20 mm, com uma area efetiva de 37,70 cm? e taxa de

armadura (A cfetiva/Ac) igual a 3,97%.

Como no item 8.14.1 o valor de armadura obtido difere a do abaco utilizado
(@baco de 20 barras de armadura, figuras 8.28 e 8.29). Deve-se verificar se o0s
esforgos adimensionais (v , u, e u,) também s&o validos para o abaco de 12 barras.
Porém, como trata-se de um pré-dimensionamento, essa etapa sera suprimida do

trabalho.

Devido a configuracdo dos abacos de dimensionamento, deve ser adotada

armadura bilateral simétrica.

Neste caso, a armadura obtida € a mesma do método do pilar-padrao com
curvatura aproximada. Portanto, as condicbes de espagamento maximo e minimo ja

foram verificadas (item 8.14.1).
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8.15.2 Envoltorias

Conhecendo a armadura € possivel obter os momentos fletores resistentes de

calculo segundo cada um dos eixos, ou seja, para flexdo composta normal (Mg, ,, €
MRd,yy)-

Reforga-se o fato de que o vetor momento fletor resistente de um eixo é
perpendicular a ele. Porém, para a construcdo das envoltérias resistentes, o valor

correspondente do momento fletor resistente sera computado na direcao da flexao

(coincidente com o eixo).

O arranjo de armadura escolhido referente a cada eixo esta indicado na figura
8.32.

Figura 8.32 — Arranjo de armadura escolhido

x4 My ou X
F o [5] o [=] C7| ‘
L °| y ‘ MR(I.“
Q (o] (] Q
MRrdyy &
[2] [¢] [#] [#]
r My ouy

e | 9

L (o] (o] (+] (%]

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como o calculo dos momentos fletores resistentes utilizando abacos leva a
imprecisédo visual, serdo utilizados os diagramas momento fletor — forga normal —
curvatura correspondentes a distribuicdo de armadura relativa a cada eixo (figuras
8.33 € 8.34).

Para a dire¢ao x utilizou-se a distribuicdo de armadura condizente com a figura

8.32 (eixo x), de forma que cada linha de armadura apresente A,/2 = 18,85 cm?.
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Figura 8.33 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

120

100 |

Momento (kMN.m)

0 2 &4 B 8 10
Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como resultado do programa determinou-se com precisdo o momento fletor
resistente no eixo x, cujo valor é:

Mgaxx = 89,28 kN.m (8.162)

Para a diregao y utilizou-se a distribuicdo de armadura condizente com a figura

8.32 (eixo y), de forma que cada linha de armadura apresente A,/6 = 6,28 cm?.
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Figura 8.34 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo y)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

250 L

200

150

Momento [kMN.m)

100

0 2 4 6 8 10
Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como resultado do programa determinou-se com precisdo o momento fletor

resistente no eixo y, cujo valor é:

Mgayy = 231,63 kN.m (8.163)

Com esses valores, a envoltéria resistente da se¢cdo com 12 barras de 20 mm

€ dada pela expresséao:

1,2 1,2

Mpq x) ' ( Mpgq,y )
— —_— =1 8.164
(89,28 + 231,63 ( )

As envoltdorias de momento minimo e de momento minimo com 22 ordem sao

dadas pelas equacdes a seguir, respectivamente:
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2 2 2 2
(Mld,min,x ) + ( Mld,min,y > - 1> (Md,tot,x) + (Md,tot,y) -1 (8.165)
Mld,ml’n,xx Mld,min,yy 24,90 36,09
2

2 2 2
(Md,min,tot,x> + ( Md,min,tot,y > =1- (M) + (M) =1 (8.166)
Md,ml’n,tot,xx Md,min,tot,yy 71,40 36,09

Dessa forma, tragaram-se: a envoltéria resistente, a envoltéria minima e a
envoltéria minima com 22 ordem (figura 8.35). Também estdo indicados os pontos
referentes aos momentos fletores solicitantes nas sec¢des de topo, base e

intermediaria do pilar, cujas coordenadas estao representadas na Tabela 8.6.

Tabela 8.6 — Momentos fletores solicitantes no pilar PO1

~ Mx,tot |Vly,tot

Segao
(kN.m) (kN.m)
Topo 23,58 47,10
Base -11,79 -23,55
Intermediaria 69,61 36,09

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Figura 8.35 — Envoltdria resistente, envoltérias minimas e solicita¢gdes do pilar P01

300 -~ ;
—@— Envoltdria Resistente

—@— Envoltéria minima

Envoltéria minima com 22 ordem

—@— Solicitagdo Topo
—@— Solicitagdo Base

—@— Solicitagdo Secdo Intermedidria

My

-150 -100 100 150

-300
Mx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Analisando a figura 8.35 verifica-se que o ponto de solicitagcdo da secéao
intermediaria € o critico (esta mais proximo da envoltéria resistente). Assim, para

verificar a seguranga, pode-se realizar o céalculo analitico, como é indicado a seguir.

M a M a
Sax ) (24 ) <1 (8.167)
MRd,xx MRd,yy
MRd x)llz ( MRdy )1'2
d 2 <1 Nl
(89,28 + 231,63/ (8.168)
69,61\ 2 36,09 \ "2
(M) * (231 63) =0849 <1 (8.169)
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Como a envoltdria resistente ultrapassa os momentos fletores solicitantes nas
segOes criticas e também as envoltérias de momento minimo e de momento minimo

com 22 ordem, a armadura da sec¢ao esta verificada.

Percebe-se que o método do pilar-padrdo com rigidez k aproximada gera
resultados mais precisos se comparado com o método do pilar-padrao com curvatura
aproximada, ja que, com a mesma solicitacdo e a mesma armadura, a verificagao de

envoltéria de um leva a resultado (0,849) que é inferior ao do outro (0,907).

8.15.3 Verificagao da excentricidade acidental

No caso da excentricidade acidental, ndo ha os conceitos de envoltérias
minimas e de momento minimo. Assim, a consideragao das imperfeicbes geométricas
locais é feita com a adicdo de uma excentricidade acidental as excentricidades

solicitantes na sec¢é&o intermediaria do pilar.

Novamente destaca-se que a ABNT NBR 6118:2014 n&o apresenta as
diretrizes para a computacao da excentricidade acidental. Assim, neste trabalho, sera
efetuado uma sugestdo de como essas excentricidades devem ser consideradas no

dimensionamento.

Dessa forma, utilizando os itens 8.11 e 8.14, tém-se os resultados indicados a

seqguir.

o Direcao x
eqx = 1,05cm = 0,0105 m;

Mg iorx = 69,61 kN.m;
N, = 1203 kN;

My torint = Macorx + Ny - €qr = 69,61+ 1203-0,0105 = 82,24 kN.m  (8.170)
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o Diregéo y
eqy = 1,08 cm = 0,0108m;

Mg totint = Xpy * M1gay = 0,4-47,10 = 18,84 kN.m;

N, = 1203 kN;

My torint = Magorine + Ny * €qy = 18,84 + 1203 0,0108 = 31,83 kN.m  (8.171)

Assim, os momentos fletores solicitantes no pilar sao indicados na Tabela 8.7:

Tabela 8.7 — Momentos fletores solicitantes no pilar PO1

~ Mx,tot |Vly,tot

Segao
(kN.m) (kN.m)
Topo 23,58 47,10
Base -11,79 -23,55
Intermediaria 82,28 31,83

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Utilizando a armadura pré-dimensionada anteriormente, ou seja, 12 barras de

20 mm, tem-se para a envoltéria resistente a expressao:

]VIRd,x)l'2 MRd,y L2
<89,28 +(231,63) =1 (8.172)

Os pontos de solicitagdes e a envoltoria resistente estdo indicados na figura

8.36:
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Figura 8.36 — Solicitagdes do pilar PO1 (excentricidade acidental)

300

—®— Envoltdria Resistente
—@— Solicitagdo Topo
—@— Solicitagdo Base

—@— Solicitagdo Sec¢do Intermedidria

My

-150 -100 100 150

-300
Mx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como o ponto de solicitagdo intermediaria tangencia a envoltoria resistente,

verifica-se a seguranga por meio do calculo analitico:

M * M *
Sax ) (S ) <1 (8.173)
MRd,xx MRd,yy
Mg x 12 <M5dy 1.2
i v < .
(89,28) + 231,63) =1 (8.174)
82,24\ 12 31,83 \
(89 28) + (231 63) =0,998<1 (8.175)

Portanto, como a envoltéria resistente ultrapassa os momentos fletores

solicitantes nas seg¢des criticas, a armadura da secgao esta verificada.
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8.16 METODO DO PILAR-PADRAO ACOPLADO A DIAGRAMAS
MOMENTO FLETOR - FORCA NORMAL - CURVATURA

Em oposicdo aos dois métodos anteriores (método do pilar-padrdo com
curvatura aproximada e método do pilar-padrao com rigidez x aproximada), o método
do pilar-padréao acoplado a diagramas momento fletor — forca normal — curvatura é de

verificagao.

Assim, é necessaria uma armadura pré-selecionada para obter os momentos

fletores de segunda ordem que ocorrem na segao intermediaria do pilar.

Portanto, o pré-dimensionamento da secao é efetuado por um dos métodos
aproximados dos itens anteriores e o dimensionamento é feito por tentativas. A

armadura utilizada sera de 12 barras de 20 mm, determinada anteriormente.

o Direcao x

Com a distribuicdo da armadura na direcdo x indicada na figura 8.37 (duas
linhas de barras com A,/2 = 18,85 cm?), determina-se o diagrama momento fletor —

forga normal — curvatura relativo a figura 8.38.
Figura 8.37 — Distribuicdo da armadura na diregao x

A My ou X

»
MR xx

&<1F

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Figura 8.38 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

120

100 |

Momento (kMN.m)

0 : :

0 2 &4 B 8 10
Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Em seguida deve-se construir uma nova curva, obtida com 1,10 - f.; € Ngg/¥¢s3.
Com essa curva € efetuada a linearizagdo, com a determinagao da reta que liga a

origem ao ponto correspondente ao momento fletor resistente dividido por
(MRd/)/fs)-

Yr3
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Figura 8.39 — Linearizagao do diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

e « Diagrama com 1.1.fcd e Nd/1.1
2oL T Reta AB

e o Diagrama com 0.85.fcd

100 -

Momento (kN.m)

20 | -

0 2 it 6 8 10
Curvatura adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como resultado do programa, obteve-se o parametro El,,. relativo a tangente
da reta AB:

EL = Mga /Y3
see = 1/TCS

= 3808,75 kN.m? (8.176)
A forma adimensional da rigidez secante é dada pela expressao 8.177:

El M 1
Ksoe = 3sec — Rd/yf3 . - (8.177)
b-h 'fcd 1/rcs b-h 'fcd

h =h, =19 cm = 0,19 m é a altura da se¢ao na diregdo analisada;

b =h, =50 cm = 0,50m é a largura da se¢do na diregdo analisada;
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fea =22 =1,785714 kN/cm* = 17857,14 kN /m?.

Elee 3808,75
b-h3-f., 05-0,193-17857,14

KSBC -

= 62,19 (8.178)

O parametro k.. representa as caracteristicas da sec¢ao, sendo utilizado para
calcular o momento fletor total de uma secgao critica em analise, e sua expressao

quando utilizado o parametro ys; = 1,1 € dada por:

ap " Miga
Mg tor = P = Miga (8.179)

120 - 1,1 - Ksec/v

Dessa forma, pode-se obter o momento fletor solicitante total na segao

intermediaria do lance do pilar com:

Apx = 1,0,

Mld,A = 1,4‘ - 16,84 = 23,58 kNm,
A, = 80,0;

v= -t - 128 _700.

A - .50-22
cfed 195077

1,0 23,58
Mg ror = 50.02 =52,72kN.m = M4, = 23,58 kN.m (8.180)

1

120-1,1-6219/, o

& Mg orx = 52,72 kN.m (8.181)

Para determinagao das envoltérias solicitantes calcula-se 0 momento minimo

com segunda ordem (M ;¢ min):

abx = 0r4,
Migxmin = 24,90 kN.m (momento minimo);

A, = 80,0;
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Ng _ 1203

V= Ac-fed - 19.50_?_‘5l = 0;709
1,0 - 24,90
Hoasotmin = 80,02 = 55,67 kN.m = Mgy min (8.182)
1-— )
120-1,1- 62,19/0 209
MSd,tot,min = Mldx,min = 24,90 kKN.m .. MSd,tot,min = 55,67 kN.m (8.183)
i Direcao y

Os efeitos de 2% ordem na dire¢do y ndo sao computados, ja que iy, > A,.
Portanto, ndo € necessario o calculo dos efeitos de 22 ordem, o que significa que pode
ser adotado, para o momento fletor total (M ,,,), 0 momento fletor de 12 ordem (M, 4),

e para o momento total minimo (Mg o¢ min), © Momento minimo (M; 4 min)-

8.16.1 Envoltérias

Do item 8.15.2, cuja armadura analisada é de 12 barras de 20 mm, retira-se a

expressao da envoltdria resistente:

<MRd,x)
89,28

1,2 1,2

MRdy
— =1 8.184
* (231,63) ( )

As envoltdorias de momento minimo e de momento minimo com 22 ordem sao

dadas pelas equacdes a seguir, respectivamente:

2 2 2 2
(Mld,min,x) n ( Mld,min,y > 15 (Md,tot,x) n (Md,tot,y) -1 (8.185)
Mld,ml’n,xx Mld,min,yy 24,90 36,09

2 2 2 2
(Md,min,tot,x > n ( Mamin,tot,y > =1 (Md,tot,x) + (Md,toty) =1 (8.186)
Md,ml’n,tot,xx Md,m{n,tot,yy 55,67 36,09

Dessa forma, tragou-se a envoltéria resistente e a envoltéria minima. Também

estdo indicados os pontos referentes aos momentos fletores solicitantes nas se¢des
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de topo, base e intermediaria do pilar, cujas coordenadas estdo representadas na

Tabela 8.8.

Tabela 8.8 — Momentos fletores solicitantes no pilar PO1

- My tot My tot
Secao
(kN.m) (kN.m)
Topo 23,58 47,10
Base -11,79 -23,55
Intermediaria 52,72 36,09

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 8.40 — Envoltdria resistente, envoltérias minimas e solicitagdes do pilar P01

300

—®— Envoltdria Resistente
—®— Envoltdria minima
Envoltéria minima com 22 ordem
—@— Solicitagdo Topo
—@— Solicitacdo Base
—@— Solicitagdo Segdo Intermedidria

My

-150 -100 100 150

-300
Mx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Percebe-se que o ponto de solicitagdo critica (solicitagdo da segao

intermediaria) estd inserido na envoltéria resistente e, portanto, a armadura foi

verificada.
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Porém, percebe-se que a se¢ao esta superdimensionada, ja que o ponto critico

esta longe da envoltdria resistente.

Portanto sera adotada uma nova armadura, com 10 barras de 20 mm (4, =

31,42 cm?) e sera verificado se o dimensionamento torna-se mais eficaz.

8.16.2 Nova armadura (dez barras de 20 mm)

Para a nova armadura adotada tém-se cinco linhas de armadura distribuidas

na altura h,,, como indicado na figura 8.41.

Figura 8.41 — Secao pré-definida

hx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Deve-se verificar se a secao adotada atende aos requisitos de espacamentos
minimo e maximo das barras longitudinais. Assim, calculando-se o espagamento das

barras na diregéo de h, (direcéo x), tém-se:

ay=h,—2'd - a,=19-2-463=974cm (8.187)

E na diregéo de h,, (diregéo y).

hy—2-d' 50 — 2 - 4,63
= - q, = —

dy 4 y 4

= 10,185 cm (8.188)

Para o espagamento minimo, a, e a, devem ser iguais ou superiores a (0

agregado graudo considerado € a brita 2, com ¢,,,,,, = 25mm = 2,5cm):
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—2cm;
— didmetro da barra: ¢; = 20 mm = 2 cm,;

— 1,2 vez a dimensdao maxima caracteristica do agregado graudo:
1,2 “ Ppmaxr = 1,2 - 2,5cm = 3 cm.

Considerando o maior valor (3 cm), para se obter a distancia minima entre eixos

das barras deve-se somar ¢; = 2 cm, resultando 5 cm.

Portanto os espagamentos a, =9,74cm e a, =10,185cm atendem aos

requisitos de espacamento minimo.

Para o espagamento maximo, a, € a, devem ser menores ou iguais a duas

vezes a menor dimensao da se¢ao no trecho considerado, sem exceder 40 cm:
—2-h,<40cm - 2-19=38cm <40 cm.

Portanto os espagamentos a, = 9,74 cm e a, = 10,185 cm atendem também

aos requisitos de espagamento maximo.

. Direcao x

Com a distribuicdo da armadura na direcdo x indicada na figura 8.42 (duas
linhas de armadura com A,/2 = 15,71 cm?), determina-se o diagrama momento fletor

— forga normal — curvatura relativo a figura 8.43.
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Figura 8.42 — Distribuicdo da armadura na diregao x da secao

A Mx ou x

MRd,xx

Ld‘r
2

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 8.43 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Determinou-se com precisdo o momento fletor resistente no eixo x, cujo valor

Mggxx = 77,24 kN.m (8.189)
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Em seguida deve-se construir uma nova curva, obtida com 1,10 - f.; € Ngg/¥¢s3.
Com essa curva é efetuada a linearizagdo com a determinagao da reta que liga a

origem ao ponto correspondente ao momento fletor resistente dividido por

(MRd/st)-

Yr3

Figura 8.44 — Linearizagdo do diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

120 ...l e Diagrama com 1.1.fcd e Nd/1.1| -
— Reta AB

e o Diagrama com 0.85.fcd

100

Momento (kN .m)

200 -

Curvatura Adimensional Teta
Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como resultado do programa, obteve-se o parametro El,,. relativo a tangente
da reta AB:

EL = Mga /Y3
see ™ 1/rCS

= 3716,35 kN.m? (8.190)
A forma adimensional da rigidez secante é dada pela expressao 8.191:

” — EIsec — MRd/Vf3 . 1
see b'h3'fcd 1/rcs b'h3'fcd

(8.191)
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h =h, =19 cm = 0,19 m é a altura da se¢éo na diregdo analisada;

b =h, =50 cm = 0,50m € a largura da se¢ao na diregao analisada;
fog = % = 1,785714 kN/cm? = 17857,14 kN /m?.

Elee 3716,3464
b-h3-f., 05-0,193-17857,14

KSGC -

= 60,68 (8.192)

O parametro k.. representa as caracteristicas da sec¢ao, sendo utilizado para
calcular o momento fletor total de uma secgao critica em analise, e sua expressao
quando utilizado o parametro ys; = 1,1 € dada por:

ap " Miga
MSd,tot = 12 2 Mld,A (8.193)

1—
120-1,1 - Ksec/v

Dessa forma, pode-se obter o momento fletor solicitante total na secéo

intermediaria do lance do pilar com:

Apy = 1,0,
Myga = 1,4-16,84 = 2358 kN.m;
A, = 80,0;
_ Ng __ 1203
V= Acfed N 19'50-% B 0,709
1,0- 23,58
Mgg tor = 8002 =5439kN.m = Mz, = 23,58kN.m (8.194)

1

120-1,1- 6068/ _ o

o Mg rorx = 54,39 kN.m (8.195)

Para determinacao das envoltérias solicitantes calcula-se 0 momento minimo

com segunda ordem (Mg ¢ min):

abx = 0,4',

Migxmin = 24,90 kN.m (momento minimo);
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A, = 80,0;
N 1203
VT }id T 195025 0,709.
cJcC 1’_4
1,0 - 24,90
Msq totmin = 50.07 = 5744 kN.m = Mgy min (8.196)

1

Msg totmin = Mixmin = 2490 kKN.m . Msq tormin = 57,44 kN.m  (8.197)

o Diregéo y

Os efeitos de 2% ordem na diregdo y ndo s&o computados, ja que Ay, > A,.
Portanto, ndo € necessario o calculo dos efeitos de 22 ordem, o que significa que pode
ser adotado, para o momento fletor total (M ), 0 momento fletor de 12 ordem (M, 4),

e para o momento total minimo (Mg o¢ min), © Momento minimo (M; 4 min)-

Para a construgcédo da envoltéria resistente, deve-se, entretanto, determinar o
momento fletor resistente no eixo y. Com a distribuigdo da armadura na diregédo y da
segdo (cinco linhas de armadura com A,/5 = 6,28 cm?), indicada na figura 8.45,

determina-se o diagrama momento fletor — forgca normal — curvatura (figura 8.46).
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Figura 8.45 — Distribuicdo da armadura na direcao y

X‘

] ey
)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 8.46 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo y)

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Determinou-se com precisdao o momento fletor resistente no eixo y, cujo valor

Mgqyy = 207,05 kN.m (8.198)

8.16.3 Envoltoérias

Com os momentos fletores obtidos, a expressao da envoltdria resistente da

armadura de dez barras de 20 mm é:

1,2

MRd x)l'z MRdy ) '
. — =1 8.199
<77,24 + (207,05 ( )

As envoltdorias de momento minimo e de momento minimo com 22 ordem sao

dadas pelas equacbes a seguir, respectivamente:

2 2 2 2
(Mld,min,x> + <M1d,min,y > =1- (Md,tot,x) + (M) =1 (8.200)

Mld,ml’n,xx Mld,min,yy 24,90 36,09
2 M 2 2 M 2
(Md,min,tot,x) + ( d,min,tot,y > 15 (Md,tot,x) + ( d,tot,y) -1 (8.201)
Md,ml’n,tot,xx Md,ml’n,tot,yy 57:4’4 36:09

Dessa forma, tragou-se a envoltéria resistente e a envoltéria minima. Também
estdo indicados os pontos referentes aos momentos fletores solicitantes nas secoes
de topo, base e intermediaria do pilar, cujas coordenadas estdo indicadas na Tabela
8.9.

Tabela 8.9 — Momentos fletores solicitantes no pilar PO1

~ Mx,tot My,tot

Segao
(kN.m) (kN.m)
Topo 23,58 47,10
Base -11,79 -23,55
Intermediaria 54,39 36,09

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Figura 8.47 — Envoltdria resistente, envoltérias minimas e solicitagdes do pilar P01

250 —@— Envoltdria Resistente
—@— Envoltdria minima
Envoltéria minima com 22 ordem
—@— Solicitagdo Topo
—@— Solicitagdo Base
—@— Solicitagdo Secdo Intermediaria

My

-100 -80 80 100

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Verificando a segurancga por meio do calculo analitico:

M * M ¢
( Sd"“) +< 4y ) <1 (8.202)
MRd,xx MRd,yy
Mg x 12 <M5dy 1.2
' ' <1 8.203
(77,24) + 207,05) = ( )

77,24

54,39\ 2 36,09 \ "2
( ) + (207 05) ~ 0,780 <1 (8.204)

Portanto, como a envoltéria resistente ultrapassa o momento fletor solicitante

da secéo critica (secdo intermediaria), a armadura da seg¢ao esta verificada.
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Verifica-se que ainda é possivel diminuir a armadura da se¢ao, de forma que o
processo de dimensionamento seja iterativo até a busca da armadura que produza

esforcos proximos da envoltéria resistente.

Dessa forma, em busca da armadura que produza o dimensionamento mais

eficaz, adotam-se como nova armadura oito barras de 20 mm (4, = 25,13 cm?).

8.16.4 Nova armadura (oito barras de 20 mm)

Para a nova armadura adotada tém-se quatro linhas de armadura distribuidas

na altura h,, como demonstrado na figura 8.48.

Figura 8.48 — Sec¢ao pré-definida

hx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Deve-se verificar se a segao adotada atende aos requisitos de espagamentos
minimo e maximo das barras longitudinais. Assim, calculando-se o espagamento das

barras na direcao de h, (direcéo x), tém-se:

ay=h,—2-d - a,=19—2-463=974cm (8.205)

E na diregéo de h,, (diregéo y).

hy—2-d' 50 — 2+ 4,63
= - q, = —

i . = 13,58 cm (8.206)

a
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Para o espagamento minimo, a, e a, devem ser iguais ou superiores a (0

agregado graudo considerado é a brita 2, com ¢4, = 25mm = 2,5¢cm):
—2cm;
— didmetro da barra: ¢; = 20 mm = 2 cm;

— 1,2 vez a dimensdao maxima caracteristica do agregado graudo:
1,2 - ¢ppmar = 1,2 -2,5cm = 3 cm.

Considerando o maior valor (3 cm), para se obter a distancia minima entre eixos

das barras deve-se somar ¢; = 2 cm, resultando 5 cm.

Portanto os espagamentos a, =9,74cm e a, =13,58cm atendem aos

requisitos de espacamento minimo.

Para o espagamento maximo, a, € a, devem ser menores ou iguais a duas

vezes a menor dimenséo da secao no trecho considerado, sem exceder 40 cm:
—2-h,<40cm - 2-19=38cm <40 cm.

Portanto os espagamentos a, = 9,74 cm e a,, = 13,58 cm atendem também aos

requisitos de espacamento maximo.

° Direcao x

Com a distribuicdo da armadura na direcdo x indicada na figura 8.49 (duas
linhas de barras com A,/2 = 12,56 cm?), determina-se o diagrama momento fletor —

forga normal — curvatura relativo a figura 8.50.
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Figura 8.49 — Distribuicdo da armadura na direcao x

A Mx ou X

k<"’

MRd,xx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 8.50 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Determinou-se com precisdo o momento fletor resistente no eixo x, cujo valor

Mgarx = 65,50kN.m (8.207)
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Em seguida deve-se construir uma nova curva, obtida com 1,10 - f.; € Ngg/¥¢s3.
Com essa curva € efetuada a linearizagdo, com a determinagao da reta que liga a

origem ao ponto correspondente ao momento fletor resistente dividido por
(MRd/st)-

Yr3

Figura 8.51 — Linearizagdo do diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo x)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

e o Dijagrama com 1.1.fcd e Nd/1.1
B ... — Retd AB

¢ # Dijagrama com 0.85.fcd

Meomento (kN.m)

Curvatura Adimensional Teta

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como resultado do programa, obteve-se o parametro El,,. relativo a tangente
da reta AB:

Bl = Mga/Yr3
sec — 1/rCS

= 3742,44kN.m? (8.208)
A forma adimensional da rigidez secante é dada pela expressao 8.209:

EIsec MRd/)/f3 1
= = . 2
fsec b-h3- fcd 1/rcs b-h3- fcd (8 09)
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h=h, =19 cm = 0,19 m € a altura da secéo na direcdo analisada;
b =h, =50 cm = 0,50 m € a largura da se¢éo na dire¢ao analisada;
fea =22 =1,785714 kN/cm* = 17857,14 kN /m?.

 Elge 37424430
Ksec = ) h3 £, 0,5-0,193-17857,14

= 61,11 (8.210)

O parametro k... representa as caracteristicas da sec¢ao, sendo utilizado para
calcular o momento fletor total de uma secgao critica em analise, e sua expressao
quando utilizado o parametro ys; = 1,1 € dada por:

ap " Miga
Msg tor = P = Miga (8.211)

1—
120-1,1 - Ksec/v

Dessa forma, pode-se obter o momento fletor solicitante total na segao

intermediaria do lance do pilar com:

Apx = 1,0,

Mld,A = 23,58 kNm,

A, = 80,0;
v=-d = 1208 _ (709,
Ac-fed 19-50-1’;4
1,0 - 23,58
Msqcor = 50,02 = 5390 kN.m = M4, = 23,58 kN.m (8.212)

1

120-1,1- 6011/ o

% Mg torx = 53,90 kN.m (8.213)

Para determinagao das envoltérias solicitantes calcula-se 0 momento minimo

com segunda ordem (M ;¢ min):
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abx = 0I4!
M axmin = 24,90 kN.m (momento minimo);
A, = 80,0;
y= Na _ 1203 _ y-ng
B Ac-fed N 19-50-?:—2 o )
1,0 - 24,90
Msatotmin = 8002 = 56,92kN.m = M;gxmin (8.214)

1

120-1,1- 601t/ 0 o

MSd,tot,min 2 Mldx,min = 24,90 kNm o MSd,tot,min = 56,92 kNm (8215)

J Direcéoy

Os efeitos de 2% ordem na dire¢do y ndo sdo computados, ja que Ay, > A,.
Portanto, ndo é necessario o calculo dos efeitos de 22 ordem, o que significa que pode
ser adotado, para o momento fletor total (M ;,,), 0 momento fletor de 12 ordem (M, 4),

e para o momento total minimo (Mg ot min), © Momento Minimo (M 4 1uin)-

Entretanto, para a construcdo da envoltdria resistente, deve-se determinar o
momento fletor resistente no eixo y. Assim, obtém-se o diagrama momento fletor —
forca normal — curvatura (figura 8.53) referente a distribuigdo de armadura na diregcéo

y (quatro linhas de armadura com A,/4 = 6,28 cm?), como indicado na figura 8.52.
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Figura 8.52 — Distribuicdo da armadura na direcao y

A

|. I :
L.l Y
MRayy %

= oy
)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 8.53 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (eixo y)

Fonte: Elaborado pelo Autor.



224|Pagina
Determinou-se com precisdao o momento fletor resistente no eixo y, cujo valor

Mgayy = 182,16 kN.m (8.216)

8.16.5 Envoltorias

Com os momentos fletores obtidos, a expressao da envoltdria resistente da

armadura de oito barras de 20 mm é:

1,2

]VIRd,x)l'2 MRd,y ' _
<65,50 +(182,16) =1 (8:217)

As envoltdorias de momento minimo e de momento minimo com 22 ordem sao

dadas pelas equacbes a seguir, respectivamente:

2 2 2 2
(Mld,min,x) n ( M1d,min,y > 15 (Md,tot,x) + (Md,tot,y) —1 (8218)
Mld,ml’n,xx Mld,min,yy 24'90 36,09
2

2 2 2
(Md,min,tot,x > + ( Md,min,tot,y > =1- (M) + (M) =1 (8.219)
Md,ml’n,tot,xx Md,min,tot,yy 56,92 36,09

Dessa forma, tragou-se a envoltéria resistente e a envoltéria minima. Também
estdo indicados os pontos referentes aos momentos fletores solicitantes nas se¢des
de topo, base e intermediaria do pilar, cujas coordenadas estdo indicadas na Tabela
8.10.

Tabela 8.10 — Momentos fletores solicitantes no pilar P01

~ Mx,tot |Vly,tot

Segao
(kN.m) (kN.m)
Topo 23,58 47,10
Base -11,79 -23,55
Intermediaria 53,90 36,09

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Figura 8.54 — Envoltdria resistente, envoltérias minimas e solicitagdes do pilar P01

250 —@— Envoltdria Resistente
—@— Envoltéria minima

Envoltéria minima com 22 ordem
200 —@— Solicitagdo Topo

—@— Solicitacdo Base
—@— Solicitagdo Sec¢do Intermediaria

My

-80 80

-200

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Nessa figura, nota-se que o ponto de solicitagdo na segdo intermediaria fica
proximo da envoltéria resistente. A verificagdo da seguranga também pode ser feita

por meio do calculo analitico:

M * M ¢
( Sd"“) +< 54y ) <1 (8.220)
MRd,xx MRd,yy
Mde)l'Z < Mgg )1'2
—4x) 4 ' <1 8.221
(65,50 182,16 ( )

) ~0935<1 (8.222)



226 |Pagina

Portanto, como a envoltéria resistente ultrapassa os momentos fletores

solicitantes nas secdes criticas, a armadura da sec¢ao esta verificada.

8.16.6 Verificagao da excentricidade acidental

No caso da excentricidade acidental, ndo ha os conceitos de envoltdrias
minimas e de momento minimo. Assim, a consideragao das imperfeicbes geométricas
locais € feita com a adicdo de uma excentricidade acidental as excentricidades

solicitantes na sec¢ao intermediaria do pilar.

Novamente destaca-se que a ABNT NBR 6118:2014 n&o apresenta as
diretrizes para a computacao da excentricidade acidental. Assim, neste trabalho, sera
efetuado uma sugestdo de como essas excentricidades devem ser consideradas no

dimensionamento.

Para a verificacdo da excentricidade acidental sera utilizada a armadura de dez

barras de 20 mm. Dessa forma, utilizando os itens 8.11 e 8.16.3, tém-se:

o Direcao x
€ax = 1,05cm = 0,0105 m;

Md,tot,x = 54,39 kN.m,
N, = 1203 kN;

My torint = Maorx + Na - €qx = 54,39 + 1203 -0,0105 = 67,02 kN.m  (8.223)

o Direcéo y
ey = 1,08 cm = 0,0108m;

Mg totint = Qpy - Mygay = 0,4+ 47,10 = 18,84 kN.m;
N, = 1203 kN;

M

totint = Maorine + Ny * €qy = 18,84 + 1203 0,0108 = 31,83 kN.m  (8.224)
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Assim, os momentos fletores solicitantes no pilar sdo os indicados na Tabela
8.11.

Tabela 8.11 — Momentos fletores solicitantes no pilar P01

- My tot My tot

Secao
(kN.m) (kN.m)
Topo 23,58 47,10
Base -11,79 -23,55
Intermediaria 67,02 31,83

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Utilizando a armadura de dez barras de 20 mm, tem-se para a envoltéria

resistente a expressao:

1,2 1,2

MRd,y _
+ (207’05) =1 (8.225)

<MRd,x)
77,24

Plotando os pontos de solicitagbes e da envoltéria resistente tem-se a figura
8.55.
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Figura 8.55 — Solicitacées do pilar P01 (excentricidade acidental)
250 —@— Envoltdria Resistente
—@— Solicitacdo Topo

—@— Solicitagdo Base

—@— Solicitagdo Secdo Intermedidria

My

-100 -80 80 100

-250
Mx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como o ponto de solicitacdo intermediaria tangencia a envoltoria resistente,

verifica-se a seguranga por meio do calculo analitico:

Mde ¢ Mde “
- — ] <1 8.226
(MRd,xx> * MRd,yy N ( )
Mde)LZ ( Mde )1'2
. — 27 <1 227
(77,24 + 207,05 - @8 )
67,02\ /36,09 \*?
(—77 24) + (207 05) =0966<1 (8.228)

Portanto, como a envoltéria resistente ultrapassa os momentos fletores

solicitantes nas secoes criticas, a armadura da secao esta verificada.
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8.17 METODO GERAL

A aplicagdo do método geral em uma flexdo obliqua é realizada através da
analise do pilar nas duas diregdes separadamente, calculando os efeitos de 22 ordem
e das imperfeicbes geométricas de forma isolada, e depois, ao final, & feita a
composic¢ao dos esforgos obtidos para o dimensionamento das armaduras através das
envoltoérias resistentes (KIMURA, 2010).

Pode-se dizer, portanto, que sera realizada a analise de duas flexdes

compostas normais, que serao juntadas no final para o dimensionamento.

A utilizacdo do método geral neste exemplo sera realizada de maneira
separada para as diregcdes x e y, de forma que serdo calculadas duas deformadas,
uma para cada diregao, utilizando para isso o processo de Engesser- Vianello, que

utiliza a analogia de Mohr.

Como o processo do pilar-padrao acoplado a diagramas momento fletor — forga
normal — curvatura, o método geral é de verificagdo, sendo necessaria, portanto, uma

armadura pré-definida, para que se possa executar o0 processo.

A armadura pré-definida sera de oito barras de 20 mm, definida no item 8.16.4.

o Direcao x

Para a direcao x, o pilar sera dividido em cinco elementos:

2,. 439
Ax = ? = T = 87,80 cm (8229)

Com essas divisdes, € necessario calcular os pesos elasticos correspondentes
ao diagrama de momentos fletores do pilar. Com a teoria da Analogia de Mohr,
verifica-se a necessidade da mudanga das condi¢gbes de apoio da viga analoga. Para
0s pesos elasticos € necessario que se aplique um carregamento de sentido contrario

ao do diagrama de momentos fletores do pilar, como indicado na figura 8.56.



230|Pagina

Figura 8.56 — Analogia de Mohr — Pesos elasticos

ea=1,40 cm
Na=1203 kN
ﬁ 1684 kN.cm ' Ws
E 5 5
S r 49 g9 We
2
O|C£ 3 O 3 .4&
<
2¢ 26 W2 Viga Andloga
1¢ Wig g
0 Wo
Yy 842 kN.cm 0(i g
Ni=1203 kN Diagrama de Diagrama de
Momentos Pesos
L Fletores Eldsticos

es=0,70 cm

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Na primeira iteracédo, apenas sera considerado o momento fletor de 12 ordem.
Deve-se, portanto, determinar os momentos fletores de cada sec¢ao (obtidos por meio
de semelhanca de triangulos) e sua respectiva curvatura no diagrama momento fletor
— forga normal — curvatura, presente na figura 8.57. Os resultados estédo indicados na
tabela 8.12.
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Figura 8.57 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (oito barras de 20 mm)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Deve-se transformar a curvatura adimensional em curvatura real:

1 0

7 1000-h (8.230)
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Tabela 8.12 — Subdivisdes, momentos fletores e respectivas curvaturas

Subdivisdo 0 1 2 3 4 5
Momento -842 -336,79 168,42 673,61 1178,81 1684
Fletor (kN.cm)
Curvatura 0,394 0,158 0,079 0,315 0,553 0,792
Adimensional
Curvatura 0,02074 0,00831 0,00416 0,01658 0,02911 0,04168
(1/cm)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Com os valores da tabela 8.12, é possivel calcular os valores dos pesos

elasticos:

1
W1'103= _>
r/q

W3'103 =

W4_' 103 -

(
(
w100 = (
(
(
(

W5'103 =

Ax

-—=0,02074 -
2

-Ax = 0,00831

Ax = 0,00416 -

Ax = 0,01658 -

Ax = 0,02911
Ax

> = 0,04168 -

87,80

= 0,91
2

-87,80 = 0,73
87,80 = 0,36
87,80 = 1,46
-87,80 = 2,56
8780 _ ..

2 I

(8.230)

(8.231)

(8.232)

(8.233)

(8.234)

(8.235)

Os momentos fletores M’; gerados pelo carregamento W; fornecem a

deformada y;, como indicado na figura 8.58. Os calculos estdo presentes na tabela

8.13.
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Tabela 8.13 — Primeira iteragao

Secdo (kl\Tém) 1/rx10® Wix10®* M'i=vyi
0 -842 0,02074 0,91 0
1 -336,79 0,00831 0,73 0,0639
2 168,42  0,00416 0,36  0,1919
3 637,61 0,01658 1,46 0,2883
4 1178,81 0,02911 2,56  0,2566
5 1684 0,04168 1,83 0

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Figura 8.58 — Diagrama de pesos elasticos e deformada correspondente

1 W
; 5

44 Wi M's = ys

3 U] V3

2 o2 y?
Wi.g 1 yi

Py

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Na segunda iteragdo surgem os momentos fletores de 22 ordem, ou seja:

Myq = Ng - y; (8.236)

E, portanto, define-se o momento fletor total:

Mtd - Mld + MZd (8237)

Os calculos da segunda iteragao estao indicados na tabela 8.14.
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Tabela 8.14 — Segunda iteragao

Secdo (kI\Y;m) Mz (kN.cm) Mt (kN.cm) 1/rx10® Wix10® M'i=yi
0 -842 0 -842 0,02074 0,91 0
1 -336,79 76,89 -259,90 0,006421 0,56 0,1375
2 168,42 230,89 399,31 0,009842 0,86 0,3244
3 637,61 346,87 984,48 0,024263 2,13 0,4355
4 1178,81 308,63 1487,44 0,036789 3,23 0,3596
5 1684 0 1684 0,04168 1,83 0

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Prosseguindo de forma analoga nas demais iteragdes, procura-se a
convergéncia dos resultados, que é obtida apds 12 iteragdes. Os resultados estédo

indicados na tabela 8.15.

Tabela 8.15 — Décima segunda iteracao

Secio (km;m) (kmczm) (kmctm) 1/rx10° Wix10® M'i=yi
0 -842 0 842 002074 0,91 0
1 336,79 317,45 19,34 0,000526 0,05  0,2644
2 168,42 639,79 80821 0,019895 1,75  0,5328
3 637,61 778,12 141573 0,035 3,07  0,6479
4 1178,81 592,35  1771,16 0,043895 3,85  0,4931
5 1684 0 1684  0,04168 1,83 0

Fonte: Elaborado pelo Autor.

o Direcao y

Para a diregcao y, o pilar sera dividido em cinco elementos:

ey 470
Ax = — = = 94 cm (8.238)

Com essas divisdes, € necessario calcular os pesos elasticos correspondentes
ao diagrama de momentos fletores do pilar. Com a teoria da Analogia de Mohr,

verifica-se a necessidade da mudanga das condi¢gbes de apoio da viga analoga. Para
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0Ss pesos elasticos € necessario que se aplique um carregamento de sentido contrario

ao do diagrama de momentos fletores do pilar, como indicado na figura 8.59.

Figura 8.59 — Analogia de Mohr — Pesos elasticos

ea=2,80cm
Na=1203 kN
2 3364 kN.cm
5
5 49
< T
(@)
|>|< 30
<
29
1e
0 T
y 1682 kN.cm
Nia=1203 kN Diagrama de
Momentos
L Fletores
es=1,40 cm

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Sl

Diagrama de
Pesos
Eldsticos

Na primeira iteracédo, apenas sera considerado o momento fletor de 12 ordem.

Deve-se, portanto, determinar os momentos fletores de cada segao (obtido por meio

de semelhanca de tridangulos) e sua respectiva curvatura no diagrama momento fletor

— forga normal — curvatura, presente na figura 8.60. Os resultados estao indicados na

tabela 8.16.
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Figura 8.60 — Diagrama momento fletor — forga normal — curvatura (oito barras de 20 mm)

Diagrama Momento Fletor - Forca Normal - Curvatura

200

— 150

E

=

=

2

=

£ 100}

=]

=

50 |
0 L I 1 I
0 2 4 5] 8 10
Curvatura Adimensional Teta
Fonte: Elaborado pelo Autor.
Tabela 8.16 — Subdivisdes, momentos fletores e respectivas curvaturas
Subdivisdo 0 1 2 3 4 5
Momento -1682 -672,82 336,37 1345,58 2354,79 3364
Fletor (kN.cm)
Curvatura 0,226 0,107 0,054 0,213 0,373 0,533
Adimensional

Curvatura 0,00452 0,00214 0,00108 0,00426 0,00746 0,01066

(1/cm)

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Com os valores da tabela 8.16, & possivel calcular os valores dos pesos
elasticos:
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1 Ax 94
W, - 103 = (—) .= =0,00452 - — = 0,21 (8.239)
/g 2 2
1
w103 = ;) -Ax = 0,00214-94 = 0,20 (8.240)
1
1
W,-103 = (;) -Ax = 0,00108-94 = 0,10 (8.241)
2
1
W;-103 = (;) -Ax = 0,00426-94 = 0,40 (8.242)
3
1
W, -103 = (;) -Ax = 0,00746-94 = 0,70 (8.243)
4
. (1 Ax 94
W - 103 = (—) == =0,01066 - — = 0,50 (8.244)
/s 2 2

Os momentos fletores M'; gerados pelo carregamento W, fornecem a

deformada y;. Os calculos estdo presentes na tabela 8.17.

Tabela 8.17 — Primeira iteragao

Secio (km;m) 1/rx10° Wix10® Mi=yi
0 1682  0,00452 0,21 0
1 672,82 0,00214 020  0,0188
2 336,37 0,00108 0,10  0,0564
3 134558 0,00426 0,40  0,0846
4 2354,79 0,00746 0,70  0,0752
5 3364  0,01066 0,50 0

Fonte: Elaborado pelo Autor.
Na segunda iteragéo surgem os momentos fletores de 22 ordem, ou seja:

MZd = Nd Vi (824‘5)

E, portanto, define-se o momento fletor total:

Mtd = Mld + M2d (8246)
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Os calculos da segunda iteragao estao indicados na tabela 8.18.

Tabela 8.18 — Segunda iteragao

Secdo (km;m) Mz (kN.cm) Mt (kN.cm) 1/rx10®  Wix10? M'i = yi
0 -1682 0 1682  0,00532 0,25 0
1 672,82 22,62 650,20  0,00206 0,19 0,0206
2 336,37 67,85 404,22 0,00128 0,12 0,0583
3 1345,58 101,77 1447,35 0,00458 0,43 0,0853
4 2354,79 90,47 2445,26 0,00774 0,73 0,0746
5 3364 0 3364 0,01066 0,50 0

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Prosseguindo de forma analoga nas demais iteragdes, procura-se a
convergéncia dos resultados, que é obtida apds quatro iteragdes. Os resultados estao

indicados na tabela 8.19.

Tabela 8.19 — Quarta iteragéo

Secdo (km;m) Mz (kN.cm) Mt (kN.cm) 1/rx10®  Wix103 M'i = yi
0 -1682 0 -1682 0,00532 0,25 0
1 -672,82 24,94 -647,88 0,00206 0,19 0,0207
2 336,37 70,33 406,70 0,0013 0,12 0,0585
3 1345,58 102,82 1448,40 0,00458 0,43 0,0855
4 2354,79 89,83 244462  0,00774 0,73 0,0747
5 3364 0 3364 0,01066 0,50 0

Fonte: Elaborado pelo Autor.

A rapida convergéncia € devida ao fato de que ndo é necessario computar os

efeitos de segunda ordem na diregao y (4,,, > A,), de forma que os momentos fletores

de segunda ordem sao inexpressivos, e podem ser desprezados.
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8.17.1 Envoltérias

Como a armadura pré-selecionada e dimensionada foi de oito barras de 20 mm,

do item 8.16.5, a expressao da envoltéria resistente é:

1,2

Mpq x)1'2 ( Mpgq,y )
- —_— =1 8.247
<65,50 + 182,16 ( )

Os valores calculados pela Analogia de Mohr s&o caracteristicos. A tabela 8.20

apresenta os momentos fletores nas dire¢cées x e y com os valores de calculo.

Tabela 8.20 — Valores de calculo dos momentos fletores das secoes

Segao Msd,x Msd,y
0 -11,79 -23,55
1 -0,27 -9,07
2 11,31 5,69
3 19,82 20,28
4 24,80 34,22
5 23,58 47,10

Fonte: Elaborado pelo Autor.

A figura 8.61 apresenta a envoltéria resistente e os momentos fletores das

segoes.
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Figura 8.61 — Envoltdria resistente e solicitagbes das sec¢des

250 —@— Envoltdria Resistente
—@—Secdo 0

200 —@—Secdo 1

—@— Segdo 2

—@—Secdo 3

—@— Secdo 4

—8—Secdo 5

80

-200

-250
Mx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Diferentemente dos métodos anteriores, nos quais era possivel computar os
efeitos de 2% ordem diretamente no momento minimo (quando fosse necessario), no
método geral a analise é feita se¢ao por segado. Assim, é intuitivo perceber que nao
ha envoltéria minima de 22 ordem, e a consideragdo do momento minimo sera feita

Segao por secao.

Pela definicdo, o0 momento minimo € o minimo valor de momento fletor que
deve ser considerado no dimensionamento de uma peca. Dessa forma, quando, na
distribuicdo de momentos fletores da peca, houver momentos fletores menores que o
momento minimo, 0 momento minimo € que devera ser acrescidos dos momentos

fletores de 22 ordem, como indicado nas tabelas 8.21 e 8.22.



o Direcao x

Tabela 8.21 — Consideragdo do momento minimo

Segéo Maid,x M1d,min,x Ma2d,x Msd,x
0 -11,79 -24,90 0 -24,90
1 -4,72 -24,90 4,44 -20,46
2 2,36 24,90 8,96 33,86
3 8,93 24,90 10,89 35,79
4 16,50 24,90 8,29 33,19
5 23,58 24,90 0 24,90

Fonte: Elaborado pelo Autor.

o Direcao y

Tabela 8.22 — Consideragao do momento minimo

Segéo Maid,y Ma1d,min,y Mad,y Msd,y
0 23,55  -36,09 0 -36,09
1 -9,42 -36,09 0,35 -35,74
2 4,71 36,09 0,98 37,07
3 18,84 36,09 1,44 37,53
4 32,97 36,09 1,26 37,35
5 47,10 36,09 0 47,10

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Assim, a tabela 8.20 pode ser reescrita como indicado na tabela 8.23.

Tabela 8.23 — Valores de calculo dos momentos fletores das sec¢oes

Secao Msd,x Msd,y
0 -24,90 -36,09
1 -20,46 -35,74
2 33,86 37,07
3 35,79 37,53
4 33,19 37,35
5 24,90 47,10

Fonte: Elaborado pelo Autor.

A envoltoria de momento minimo é dada pela expressao indicada a seguir:



242 |Pagina

2 2 2 2
(Mld,min,x ) + ( Mld,min,y ) - 1> (Md,tot,x) + (Md,tot,y) -1 (8.248)
Mld,ml’n,xx Mld,min,yy 24,90 36,09

Dessa forma, tracaram-se a envoltoria resistente e a envoltéria minima, e
indicaram-se os momentos fletores solicitantes nas se¢des, como pode ser visto na
figura 8.62.

Figura 8.62 — Envoltdria resistente, envoltrias minimas e solicita¢cdes do pilar P01

250 —@— Envoltdria Resistente
—@— Envoltdria minima
—@—Secdo 0

200 —e—Secio 1

—@— Se¢do 2

—@— Secdo 3

—@—Secdo 4

—@— Sec¢ao 5

My

-80 80

-200

-250

Mx

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como todos os pontos de solicitacbes das sec¢des e a envoltéria minima estéo

envolvidos pela envoltéria resistente, a armadura esta verificada.
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8.17.2 Verificacao da excentricidade acidental

No caso da excentricidade acidental, ndo ha os conceitos de envoltérias
minimas e de momento minimo. Assim, a consideracao das imperfeicbes geométricas
locais é feita por meio da adigdo de uma excentricidade acidental as excentricidades

solicitantes nas secdes do pilar.

Novamente destaca-se que a ABNT NBR 6118:2014 ndo apresenta as
diretrizes para a computagao da excentricidade acidental. Assim, neste trabalho, sera
efetuado uma sugestdo de como essas excentricidades devem ser consideradas no

dimensionamento.

Para a verificagao da excentricidade acidental sera utilizada a mesma armadura
anterior, ou seja, oito barras de 20 mm. Dessa forma, utilizando o item 8.11 tém-se os

resultado indicados nas tabelas 8.24 e 8.25.

° Direcao x
€ax = 1,05cm = 0,0105m

Tabela 8.24 — Consideragao da excentricidade acidental

Secao M2d,x Nd eax Msd,x
0 -11,79 1203 -0,0105 -24,42
1 -0,27 1203 -0,0105 -12,90
2 11,31 1203 0,0105 23,95
3 19,82 1203 0,0105 32,45
4 24,80 1203 0,0105 37,43
5 23,58 1203 0,0105 36,21

Fonte: Elaborado pelo Autor.

o Diregao y
Cay = 1,08 cm = 0,0108m
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Tabela 8.25 — Consideragao da excentricidade acidental

Secdo Mad,y Nd eay Msd,y

0 -23,55 1203 -0,0108 -36,54
-9,07 1203 -0,0108 -22,06
5,69 1203 0,0108 18,69
20,28 1203 0,0108 33,27
34,22 1203 0,0108 47,22
47,10 1203 0,0108 60,09

u A W N B

Fonte: Elaborado pelo Autor.

As solicitagcdes das sec¢des sao mostradas na Tabela 8.26.

Tabela 8.26 — Valores de calculo dos momentos fletores das segbes

Secdo Msd,x Msd,y
0 -24,42 -36,54
1 -12,90 -22,06
2 23,95 18,69
3 32,45 33,27
4 37,43 47,22
5 36,21 60,09

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Utilizando a armadura de oito barras de 20mm, tem-se para a envoltéria

resistente a expressao:

1,2 1,2

MRdy
—_— =1 8.249
+ (182,16) ( )

<MRd,x)
65,50

Plotando os pontos de solicitagbes e da envoltéria resistente tem-se a figura
8.63.
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Figura 8.63 — Solicitagdes do pilar P01 (excentricidade acidental)
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Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como o ponto de solicitacdo da secao 5 esta proximo da envoltoria resistente,

verifica-se a seguranga por meio do calculo analitico:

Mde ¢ Mde “
: —1] <1 8.250
(MRd,xx> * MRd,yy N ( )
Mde 12 Mde 12
» J < .
(65,50) + <182,16) =1 (8:251)
36,21\ 2 60,09 \ 2
(65 50) + <182 16) =0,755<1 (8.252)

Portanto, como a envoltéria resistente ultrapassa os momentos fletores

solicitantes em todas as se¢des do pilar, a armadura da secio esta verificada.



246 |Pagina



Pagina | 247

9 Conclusoes

Apresentam-se as conclusdes que foram obtidas durante a evolugdo do
trabalho, no que diz respeito aos conceitos e métodos presentes na ABNT NBR
6118:2014.

Inicialmente, foi definido o estado-limite ultimo de instabilidade e verificada a
importancia do seu estudo. A analise n&o linear do comportamento do concreto (ndo
linearidade fisica) aliada com a analise da deformada da estrutura (n&o linearidade
geométrica) definem os tipos de ruina no estado-limite ultimo: esgotamento da
capacidade resistente da secdo ou a instabilidade do equilibrio. Verifica-se a

necessidade dessa definigdo nos textos referentes ao estudo de pilares.

No estudo das excentricidades, define-se excentricidade inicial (e;) como sendo
aquela obtida com a relagao entre o momento fletor solicitante inicial e a forga normal
atuante na peca. Essa excentricidade € utilizada para o calculo da esbeltez limite (item
15.8.2 da ABNT NBR 6118:2014). Porém, a expresséo indicada na norma apresenta
e;, que foi definido neste texto como sendo excentricidade de 12 ordem (soma da
excentricidade inicial com a excentricidade acidental), ao invés de e;. Assim,

recomenda-se cuidado ao utilizar essa expressao da esbeltez limite.

Ainda sobre as excentricidades iniciais, a ABNT NBR 6118:2014 apresenta o
processo do modelo classico de viga continua para determinagdo das solicitagcbes
iniciais dos pilares. Frisa-se a necessidade de adaptagdes, ja que, nesse processo,
pilares de extremidade e intermediarios estdo submetidos, respectivamente, a uma
flexdo composta normal e uma compressao centrada. Na realidade, todos os pilares
estdo submetidos a flexdo composta obliqua, mesmo que os momentos fletores

iniciais sejam pequenos.

Em relagcdo as imperfeicobes geométricas locais, necessita-se de estudo
apurado sobre qual vertente € a indicada para a correta modelagem: momento minimo
ou excentricidade acidental, e como a excentricidade acidental deve ser considerada
no dimensionamento. Como demonstrado no exemplo de aplicacéo, verifica-se que,
em certos casos, o dimensionamento utilizando a excentricidade acidental produziu
resultados maiores se comparados com as envoltérias minimas geradas com o

momento minimo. Porém, como a ABNT NBR 6118:2014 n&o apresenta diretrizes
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para o uso da excentricidade acidental, foi efetuada uma sugestdo de como devem
ser computados esses efeitos neste texto, de maneira que possam haver corregdes

futuras realizadas pela norma.

Quanto ao estudo dos efeitos locais de 22 ordem, verifica-se a importancia dos
diagramas momento fletor — forga normal — curvatura, ja que as expressdes dos
meétodos aproximados derivam do comportamento ou do estudo da linearizagao deles,
proposta por Frangca (1991). Por isso, apresenta-se, no Apéndice A, o

equacionamento e um algoritmo para obtengédo desses diagramas.

No texto foram apresentados dois métodos que podem ser utilizados para a
determinacao da deformada da estrutura para o Método Geral. Verifica-se que, para
pilares biapoiados, o Processo de Engesser-Vianello é o mais indicado, e, para pilares
engastados na base e livres no topo, o mais indicado é o Processo das Diferengas
Finitas. Isso se deve ao fato de a deformada de pilares engastados na base e livres
no topo ser simétrica (como demonstrado na figura 7.26, a flecha do ponto 1’ é igual

a do ponto 1), facilitando o uso do segundo processo.

Foi definida uma nova convencao de eixos e de dimensdes da sec¢ao, no item
8.1. Acredita-se que com esse novo sistema, as duvidas sejam sanadas, quanto ao
calculo do momento minimo (item 11.3.3.4.3) e do momento fletor resistente de

pilares, em qualquer posicao.

Para o pré-dimensionamento foram propostas duas situagdes consideradas
criticas para o dimensionamento. Como comprovado no exemplo de aplicagao, o pré-
dimensionamento foi eficaz para a analise de momento minimo, porém, é necessario

a criagao de novas situacodes criticas para a analise das excentricidades acidentais.

A obtencdo dos momentos fletores resistentes da se¢ao por meio de abacos
gera resultados préximos dos obtidos por métodos numéricos (erros da ordem de 5%,
gerados pela imprecisao de leitura no abaco). Porém, para uma analise mais precisa,
recomenda-se o uso de outros métodos. Ha no texto dois algoritmos para obtengao
do momento fletor resistente, um por meio dos diagramas momento fletor — forca
normal — curvatura (Apéndice A), o outro com o uso da expressao exata dos abacos

de flexdo composta normal, construidos por Venturini (1987) (Apéndice B).
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Para o exemplo de aplicacdo, foi utilizado o modelo classico de viga continua
para obtengdo dos esforcos solicitantes iniciais do pilar, para mostrar como € o
procedimento. Porém, esse método € discutivel para edificios de varios pavimentos
por ndo considerar agdes horizontais, como as do vento. Recomenda-se, portanto, o

uso do modelo de pértico espacial, no qual, é realizada a analise global do edificio.

Os resultados obtidos no exemplo de aplicagao estdo presentes nas tabelas
9.1,9.2,9.3e94.

Tabela 9.1 — Exemplo de aplicagdo (momento minimo)

Imperfeigoes
geométricas locais:
momento minimo

Md,tot,x Md,tot,y Armadura

(kN.m) (kN.m) escolhida Secdo Critica Verificagdo

Método do pilar-
padrdo com 74,12 36,09 Doze barras Intermedidria 0,907
curvatura de 20 mm

aproximada

Método do pilar- Doze barras
padrao com rigidez 69,61 36,09 de 20 mm Intermediaria 0,849
"kapa" aproximada

Método do pilar-
padrao acoplado a

diagramas 53,90 36,09 Oitobarras — \  edidria 0,935
momento fletor — de 20 mm
for¢a normal —
curvatura
Método Geral 35,79 37,53 Oito barras 3 0,634
de 20 mm

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Tabela 9.2 — Exemplo de aplicagédo (momento minimo)

- . M tot x Redug¢ao em
Imperfeigées geométricas .
. . relagao ao
locais: momento minimo (kN.m) .
anterior (%)
Método do pilar-padrdo com
. 74,12 -
curvatura aproximada
Mé ilar- a
.et.odo:io pi fr padr.ao com 69,61 6,62
rigidez "kapa" aproximada
Método do pilar-padrao
acoplado a diagramas 53,90 2257
momento fletor — forga normal
— curvatura
Método Geral 35,79 -33,60

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Tabela 9.3 — Exemplo de aplicagéo (excentricidade acidental)

ImperfeigGes

geométricas locais: M totx My, tot,y Armadura Secio Critica  Verificacio
excentricidade (kN.m) (kN.m) escolhida ¢ ¢
acidental

Método do pilar-
Doze barras

padrdo com 86,75 31,83 Intermediaria 0,908
curvatura de 22 mm
aproximada
Método do pilar- Doze barras
padrao com rigidez 82,24 31,83 Intermediaria 0,998
de 20 mm

"kapa" aproximada

Método do pilar-
padrao acoplado a

diagramas 67,02 3183 Dezbarrasde | o o edidria 0,966
momento fletor — 20 mm
for¢a normal -
curvatura
Método Geral 36,21 60,09 Oito barras 5 0,755
de 20 mm

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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Tabela 9.4 — Exemplo de aplicagéo (excentricidade acidental)

My, tot,x Redugdo em
relagao ao
anterior (%)

ImperfeigGes geométricas
locais: excentricidade acidental  (kN.m)

Método do pilar-padrdo com

. 86,75 -

curvatura aproximada

M.et.odo:io pllfr-padr.ao com 82,24 5,20
rigidez "kapa" aproximada
Método do pilar-padrao
acoplado a diagramas 67,02 1851
momento fletor — forga normal
— curvatura

Método Geral 36,21 -45,97

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Para o exemplo de aplicagao, foram considerados os efeitos locais de segunda
ordem somente na direcdo x, devido a consideravel esbeltez nessa diregao
(A, = 80,0). Essa esbeltez é proxima do limite permitido para os métodos aproximados
(A4 < 90), de forma que os resultados exagerados dos métodos aproximados (tabelas

9.2 e 9.4) ficam justificados.

E perceptivel que os resultados obtidos pela verificacdo das imperfeicdes
geomeétricas pela excentricidade acidental, neste exemplo de aplicagdo, sdo maiores
que os obtidos pela verificagdo por momento minimo. Assim, sdo necessarios mais
estudos sobre qual modelo deve ser utilizado e como devem ser considerados os
efeitos das excentricidades acidentais, ja que a NBR 6118:2014 permite o uso de

ambos.
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O método aproximado do pilar- padrao com curvatura aproximada, apesar da
extrema facilidade de aplicagdo, foi o que apresentou o pior resultado para a
consideragao dos efeitos locais de 22 ordem. Por ser o primeiro método de calculo
criado para dimensionamento de pilares, ndo apresenta o refinamento necessario

para a analise em 22 ordem.

O método aproximado do pilar-padrdao com rigidez k aproximada gerou
resultados da ordem de 6% mais econdmicos que o do pilar-padrdao com curvatura
aproximada. Apesar de se obter a mesma armadura, quando foi utilizado o momento
minimo, a verificacdo de um (0,849) foi menor que a do outro (0,907), indicando que
houve refinamento da formulacdo. E indicado para o calculo manual, sem a
necessidade de uso computacional, ja que apresenta metodologia proxima a do

método do pilar-padrdo com curvatura aproximada.

Destaca-se que as situagdes criticas definidas para o pré-dimensionamento
sdo utilizadas apenas nos métodos aproximados. Para o método geral e o método do
pilar-padrao acoplado a digramas momento fletor — forga normal — curvatura, é
necessaria armadura pré-definida, pois sdao métodos de verificacdo. Assim,
recomenda-se 0 uso das armaduras dimensionadas por um dos meétodos

aproximados, para posterior refinamento por um dos métodos mais precisos.

O método aproximado do pilar-padrao acoplado a diagramas momento fletor —
forga normal — curvatura apresentou resultados da ordem de 20% mais econdmicos
que o método do pilar-padrao com rigidez k aproximada. Esse fato mostra a
importancia do refinamento da nao linearidade fisica, ja que a rigidez k € obtida do
diagrama momento fletor — forga normal — curvatura da secé&o pré-definida. O
dimensionamento com esse método € iterativo, sendo necessaria a construgao dos
diagramas momento fletor — forga normal — curvatura para a analise dos efeitos de 22

ordem, sendo, portanto, necessario o uso computacional.

No dimensionamento pelo método do pilar-padrdao acoplado a digramas
momento fletor — forca normal — curvatura, destacam-se alguns fendmenos
importantes. Quando houve diminuicdo da armadura de dez barras de 20 mm para
oito barras de 20 mm , a rigidez secante aumentou de 60,68 para 61,11. Esse
resultado causa estranheza ao leitor, pois com a diminuicdo da armadura houve

aumento da rigidez da sec¢do. Porém, o método utiliza a inclinagdo da reta AB para
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obtencao da rigidez secante. Assim, dependendo do comportamento do diagrama

momento fletor — forga normal — curvatura, tais resultados podem ser obtidos.

O método geral apresentou os resultados mais econdmicos de todos os
métodos (da ordem de 40% mais econdmico se comparado com o método do pilar-
padrao acoplado a diagrama momento fletor — forga normal — curvatura), mostrando a
importancia do refinamento da ndo linearidade geométrica. Porém, seu uso é
trabalhoso, pois é necessario o diagrama momento fletor — forga normal — curvatura
da secao, e a subdivisdo do pilar em elementos para aplicagdo dos processos (das
diferencas finitas ou de Engesser-Vianello) para obtencédo da deformada de segunda
ordem. Apesar de ser complexo, € possivel verificar em qual secdo ocorre 0 maximo
momento fletor total (1% ordem + 22 ordem). Verifica-se, também, se existe uma

posicao de equilibrio deformada.

Essas foram as questbes abordadas neste trabalho. Como sugestdo para
trabalhos futuros, recomenda-se o estudo apurado das imperfeicbes geométricas
locais, definindo qual modelo deve ser utilizado para o dimensionamento de pilares, e
como devem ser considerados os efeitos das excentricidades acidentais. Sugere-se
também, a comparagao dos resultados teéricos obtidos neste trabalho com resultados

experimentais, obtidos em ensaios de laboratorio.
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APENDICE A

Neste apéndice apresenta-se a deducéo das equacdes das deformacdes e das
forcas resultantes do concreto e do aco em fungao da curvatura adimensional 6, além
do algoritmo para determinagcdo dos diagramas momento fletor — forga normal —

curvatura.

As deducgdes do equacionamento sdo conforme Santos (1994) e o algoritmo

para a determinagdo dos diagramas, conforme Ribeiro (2011).
A.1 HIPOTESES BASICAS

As hipoteses basicas para a determinagcdo do equacionamento e para o
desenvolvimento do método para obtencédo dos diagramas sao as mesmas expostas

no item 4 deste trabalho.
A.2 CURVATURA ADIMENSIONAL

A grandeza curvatura apresenta dimensdo: pode ser expressa em m™!, de
forma que apresente resultados da ordem de 10~> m~1. E conveniente, portanto, a

definicdo de uma curvatura adimensional (SANTOS, 1994). Assim define-se:

1
6 =1000-h-~ (A.1)

Nessa expressdo, h € a altura da segdo em analise e r o raio de curvatura

relativo a diregéo longitudinal da peca.
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A.3 EQUAGOES DE DEFORMAGOES EM FUNGAO DA CURVATURA

Aplicando a expressdo da curvatura na fibra superior da secao e na fibra da
linha neutra, nos dois diagramas genéricos de deformacgdes da figura A.1, conclui-se

que:

Figura A.1 — Diagramas genéricos de deformacgdes

Ec Ec

Fonte: Elaborado pelo Autor.

1 -0 g
_ = == A.2
T X X ( )
E, portanto:
6 =1000-h- = 6 x A3
= . —_— =
x  %¢T 1000 (A-3)
Ou utilizando ¢, em %o:
6-x
E = T (A 4)
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Procedendo de forma analoga é possivel determinar as demais deformacoes
pertinentes para analise do estado-limite ultimo: fibra superior do concreto, fibra
inferior do concreto, armadura das n linhas e na fibra a 3/7 de h (quando o concreto
pertencer até a classe C50), lembrando que é prudente tomar, para o calculo da
curvatura, a fibra da linha neutra, pois sua deformacao € nula. Assim, tem-se para as

deformacdes as expressdes presentes na tabela A.1

Tabela A.1 — Expressoes para o calculo das deformagdes em fungéo da curvatura

Deformacgao Expressdes
) . 0-x
No concreto (fibra superior) g = =
No concreto (fibra inferior) = 6 - (9;1— h)
No aco (armadura qualquer) = 0 - (xh— dy)
3
Nafibraa%h cs =9 [x—(7 h)]
(71) h

Fonte: Elaborado pelo Autor.

A.4 ESTADO-LIMITE ULTIMO

As deformagdes calculadas devem respeitar o E.L.U. (Estado-limite ultimo) de

ruptura. Dessa forma, para concreto até classe C50, € necessario exigir que:

a) & < 3,5%o;
b) Eci < 3,5%0;
C) &y < 10%o0;

d) S(gh) < 2%o.

7

A.5 ESFORCO RESISTENTE DA ARMADURA

Para determinacéo dos esforcos resistentes da armadura, é necessario analisar

a secao (linhas de armadura) e o diagrama tensdo — deformagéo do ago. Uma das
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hipéteses basicas de dimensionamento € a de que a resisténcia do concreto a tragao
seja nula, portanto todo o esforgo de tragao é absorvido pela armadura de ago. Dessa
forma, analisando a figura A.2, que apresenta um diagrama genérico de deformagéo

que pode ocorrer na sec¢ao, conclui-se que a forca R, é dada por:

Figura A.2 — Diagrama genérico de deformagdes

. i

Secao Transversal Corte Lateral

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Ry = Ag - 05q (A.5)

Para obter o valor g,; é necessario computar a deformacao presente na fibra
da armadura de ago e, através do diagrama tensdo — deformacgao, extrair a tenséo

atuante.
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Figura A.3 — Diagramas tensdo — deformacao para agos de armadura passiva

97\

Compressao

f\ 7|

- Sud

8_1‘(! Smf 8_q

P = fl d
Tracao

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014.

Assim, analisando o diagrama tensao — deformacgao do ago presente na figura

A.3, conclui-se que ha dois casos possiveis a serem considerados:

J Comportamento linear para &5 < €,,4:

Es
Osq = fyd ’ Z (A.6)
Y

o Patamar de escoamento para & > &,4:

Osa = fyd (A7)

Resumidamente, tém-se, para a armadura de aco, os esforgos resistentes
presentes na tabela A.2. As sec¢des analisadas apresentarao n linhas de armadura,

portanto havera n esforgos resistentes.
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Tabela A.2 — Esforgos resistentes da armadura de ago

Esforgos resistentes da armadura de ago Expressoes

leg] > |£yd| Ry = Ag 'fyd

Armadura de Aco

< A f 5
|55|— |EYd| Rs As fyd £ya

Fonte: Elaborado pelo Autor.

A.6 ESFORCO RESISTENTE DO CONCRETO

Santos (1994) apresenta o equacionamento segundo a NB-1/78, norma vigente
na época do langamento desse livro. O equacionamento € semelhante ao da ABNT
NBR 6118:2014 para concretos de classe até C50. Dessa forma, o equacionamento

sera realizado conforme esse autor propde.

A.7 DEFORMAGAO &, NA FIBRA GENERICA

Figura A.4 — Deformacao genérica €',

Ec

v

Eci

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 8.3.6.

Da figura A.4, por semelhanga de tridngulos, conclui-se que:



De forma que:

o &, = Encurtamento maximo (na borda superior);
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(A.8)

o &1 = Deformagado na borda 1 (borda inferior), que pode ser positivo ou

negativo;

o e, = Deformagao numa fibra genérica, a distancia y da borda superior.

A.8 TENSAO o, NA FIBRA GENERICA

Procedendo de forma analoga a determinacdo do esforco resistente da

armadura de ago, com a deformacgdo presente na fibra genérica de concreto, é

possivel, através do diagrama tensdo — deformacédo, obter a tensdo atuante no

concreto.

Figura A.5 — Diagrama tensao — deformacao idealizado

GcA

f‘(‘ A ____________ e T

0,85 fc'd = T/: """""

8{'_’

Fonte: Adaptado da ABNT NBR 6118:2014, item 8.2.10.1.

. Para concretos de classe até C50:

ECZ = 2,0 %0

Ecu = 3,5 %o

(A.9)

(A.10)

De acordo com o diagrama da figura A.5 (Concretos de classe até C50):
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e Para0 < ¢, < 2%o

!

’ Sé ’ & 1
0'c=085 feg |1 |1-%) [=085 fra 7 (4—e)  (A1D)

) Para ¢, > 2%o

0,85 -
0. =085 f.4 = y—fc" (A.12)
C

A.9 ENCURTAMENTO MiNIMO

E necessaria para dedugdo das expressdes a consideracdo de um

encurtamento minimo &,.

Figura A.6 — Encurtamento minimo ¢,

Ec Ec

< |
Ee1<0 ; \8c0=8c1>0

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1994, p. 87.

A figura A.6 mostra que:

. £, = 0 quando (x < h) (A.13)

(x—h)
X

quando (x > h) (A.14)

i Eco = &1 = &
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Ou seja, ¢, € nulo quando a linha neutra esta dentro da secgéo, e

£co = €1 quando a linha neutra esta fora da segéo.

A.10 RESULTANTE R.. E BRAGCO DE ALAVANCA a

A resultante de compressado R.. no concreto e sua posicdo a podem ser
determinadas através das integrais definidas pelas equag¢des A.15 e A.16,onde b é a
largura da segéo no nivel y, e dy é a largura da area elementar no mesmo nivel,

conforme demonstrado na figura A.7.

Figura A.7 — Resultante R.. e sua respectiva posi¢cao

Oc<Odu

2 N =L

b T X g Rec
LN .

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1994, p. 88.

x h
Rcc:f o.*b-dy ou f o, b-dy (A.15)
0 0

x h
Rcc-a=fac’-b-y-dy ou fac’-b-y-dy (A.16)
0 0

Conforme se trate de x < h ou x > h, respectivamente.
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A.11 OUTRAS RELAGOES

Conforme definido em A.4:

6-x

Com o emprego da relagdo A.17, e com a definicdo de encurtamento minimo

dado por A.13 e A.14, é possivel determinar que:

J o= Oparae. < 0 (A.18)
. Eo =& —0Oparag. > 0 (A.19)

Isolando y em A.8, e considerando A.17, chega-se a:

y = g- (e — &) (A.20)

Derivando A.20 em relagéo a ¢/, tem-se:

@ gy =t (A.21)
del 0 o ¢

A.12 DIVISAO DO ESTUDO EM DOIS CASOS

Analisando as integrais A.15 e A.16, g é fungéo de ¢/, y e dy também o séo,
conforme explicitado em A.20 e A.21. Quanto a b, como o trabalho utiliza se¢des

retangulares, o parametro é constante em toda secgao.

Pode-se entao trabalhar com a variavel ¢, em substituicao a variavel y, ou seja,
integrar de ¢, a €., ao invés de integrar de 0 a x ou de 0 a h. Dessa forma o problema

fica reduzido a dois casos, conforme explicitado na figura A.8.



Pagina | 269

Figura A.8 — Casos a considerar

Caso 1

Ec< 2%0 Oc<Ocd Ec< 2%o0 Oc< Ocdd
4 & A
h h
X
J \ A
';' Eco
. SN S L N __________ |

Caso 2

;'i Eco

_________________________________________

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1994, p. 89.

o Caso 1: ¢, < 2%o0
. Caso 2: . > 2%o
Naturalmente as expressdes de R.. e a conterdo €., que valera zero (quando

x < h)ou g, — 6 (quando x > h).
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A.13 SEGCAO RETANGULAR

° Caso 1

Sendo ¢, < 2%o, o, € dado por A.11. Como a secdo é retangular, b é

constante e dy é dado por A.21. Aplicando A.15 e integrando de ¢, a ¢, tem-se:

£co 8’2 h
1 c ’
RCC = f Ocd <€C - T) ‘b (— 5) dSC (A 22)
&c

De acordo com A.16 e levando em conta A.20 e A.21:

R -a—jgwa -<4Eé_£é2>-b-h-(e e’)( h)de’ (A.23)
= d —_— - - —_ .
cc . C 4 0 c c 9 c

c

e Caso2

Como g, > 2%o, a integral A.15 sera dividida em duas partes: de ¢, a 2 e de 2

a &.,, com o emprego de A.11 e A.12, respectivamente:

2 hy €co 4l — eéz hy |,
R = f Ocqa" b+ (— 5) de, + f Oa \ =) b - (—5> de,  (A.24)
¢ 2

E para o calculo do braco de alavanca:

Sl
~
L]
a
M
as
I
e
~—~——
U
)
s

2 h
Rcc'a:fo-cd'b'_
£

c

£co 48,0_56’*2)
o ().
2 ‘ 4

(e —€0) (— g) de, (A.25)

| s

A tabela A.3 apresenta as integrais desenvolvidas de forma que ¢, vale zero

quando x < he ¢, — 6 quando x > h.
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Tabela A.3 — Esforgos resistentes do concreto e respectivos bragos de alavanca

Condicdes Expressoes
g &2
R.e = O_Cd'b'x'<?c_1€_2>
& < 2%o0
_x (B—¢)
x<h GRS

0 €2 0 67
RCC:GCdbh SC+T —————

4 2 12
0 < 2%0 e et (e =007 (e = 0)"
L _&h M3 6 3 16
x>h 6 0% e +£_i_g_e_2
¢ 4 4 2 12
2
RCC = acdbx <1 — 3_86)
& > 2%o
x<h _ (3e& —4e. +2)
~ e3¢, - 2)
126, —8— (e, — 0)*(6—¢,+ 6
P e )
& > 2%o0
x>h h{ [24€2 — 16 — (e, — 6)%(16 — 3¢, + 39)]}
a=-{e. —
01  4[12e,—8— (e, — 0)*(6 — g, + 0)]

Fonte: RIBEIRO, 2011, p. 61.

A.14 ALGORITMO DE OBTENGAO DO DIAGRAMA MOMENTO FLETOR -
FORCA NORMAL - CURVATURA

A ABNT NBR 6118:2014 n&o apresenta um algoritmo para o calculo dos
diagramas. E necessaria consulta a bibliografia complementar. O algoritmo varia

dependendo da obra consultada, mas os passos sao basicamente os mesmos. Os
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trabalhos de Fusco (1981), Franga (1984), Araujo (1984), Stissekind (1987) e Santos
(1987) apresentam algoritmos para a determinagao dos diagramas, porém, neste

trabalho sera utilizado o algoritmo proposto por Ribeiro (2011).

Conforme explicitado por Ribeiro (2011), o processo adotado, para uma segao
transversal retangular com armadura simétrica disposta em faces opostas, deve ser

realizado da seguinte forma:

a) Adota-se para curvatura adimensional 6 = 0;

b) Arbitra-se a profundidade da linha neutra, representada por x,
inicialmente x = 0, e nas etapas seguintes x = x + Ax;

c) Calculam-se as deformagdes no concreto (&,.), no aco das armaduras (&g,,)

€ na sec¢ao transversal (S(gh)) pelas expressdes da Tabela A.1;

7

d) Calculam-se as forgas resultantes no concreto (R ..), pelas expressdes da
Tabela A.3, e no ago das camadas de armadura (R ,), pelas expressdes
da Tabela A.2;
e) Calcula-se o valor do esfor¢o normal atuante na sec¢ao, pela expressao:
Natuante = Rec + Rs1 + Rz -+ Rgpy (A.26)

f)  Verifica-se se Ngyante = N4 €, caso contrario, adota-se um novo valor
para a profundidade da linha neutra (x = x + A4x), e se repetem as fases
do processo;

g) Quando a igualdade for verificada (N tyante = Ng), calcula-se o valor da
distancia (a) entre a forga resultante no concreto e o centroide da secéo
transversal pelas expressdes da Tabela A.3;

h) Determina-se o momento fletor atuante (M):

h h h h
M= Rsl-(E—d1)+Rsz-(E—d2)+---+Rsn-(§—dn)+RCC-<E—a> (4.27)

i) Repete-se 0 mesmo processo para os demais valores de 6, fazendo-se
6 = 0 + 46.
O valor d,, é a distancia da enésima linha de armadura até o topo da secéo,

como demonstrado na figura A.9.
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Figura A.9 — Distancias da armadura até o topo da secao

6 |Ldi|g,

O O d.?

dn-l

Fonte: Elaborado pelo Autor.

d!i

A determinagéo do diagrama momento fletor — forca normal — curvatura é feita

por meio de célculo iterativo. Logo, o célculo manual é inviavel. E necessario, portanto,

0 uso de programas computacionais.
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APENDICE B

No presente apéndice esta apresentado o equacionamento e o algoritmo
necessario para a geragao das curvas (N,, M,,) que serdo apresentadas na forma

adimensional (v, u).

Essas curvas sao utilizadas no dimensionamento de pec¢as submetidas a flexao
composta normal, com a construcdo de abacos de dimensionamento, em fung¢ao do

arranjo de armadura e de sua taxa mecéanica.

Também sera apresentado um algoritmo para obtengao da taxa mecénica de
armadura (com disposicdo pré-definida), sem a necessidade dos abacos de

dimensionamento.

As dedugdes e 0 equacionamento sdo conforme prescrito por Venturini (1987),

sendo validos para concretos de classe até C50.

O item B.4 trata dos valores limites adimensionais para a integracdo do

diagrama tensao-deformagao do concreto, e esta conforme prescrito por Paula (1988).

B.1 HIPOTESES BASICAS DO ESTADO-LIMITE ULTIMO

Para a determinacdo do estado-limite ultimo de uma pega é necessaria a
caracterizacao de seus materiais constituintes. Dessa forma, para o concreto armado,
assume-se que os diagramas tensdo — deformagdo dos materiais concreto e aco

sejam conforme prescrito nos itens 3.1.3 e 3.2.2, respectivamente.

Com relagao aos limites para as deformagdes, tem-se o conceito de dominios

de deformagdes (item 4 deste texto), que apresenta os valores maximos permitidos.

Os dominios de deformacgbes subdividem-se em seis. Porém, existem trés
valores de deformagdes considerados limites (para concretos de classe até C50):
—3,5 %0 € —2%o0 para o concreto e 10%o para o ago. Dessa forma, os dominios de

deformagdes podem ser divididos em trés regides bem caracterizadas.
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Assim, a partir dos valores limites (—3,5 %0, —2%0 € 10%o0), definem-se as
regides |, Il e Ill indicadas na figura B.1. A regido | corresponde ao limite de
deformagédo 10%o no ago e abrange os dominios 1 e 2. A regido Il € caracterizada

pela deformacdo —3,5 %o no concreto e engloba os dominios 3, 4 e 4a. E a regido Il

€ definida pela deformagao —2%o no concreto a 3/7 h, coincidindo com o dominio 5.

Figura B.1 — Regides de deformagbes Ultimas

Alongamento Encurtamento
ee ol lg]
I
II
d
[11
L I e s

10 %o

Fonte: Adaptado de VENTURINI, 1987, p. 6.

B.2 COMPATIBILIDADE DE DEFORMAGOES

Admitindo valida a hip6tese da conservagcao da secao plana e considerando
que uma das deformagdes definidas (regides |, Il ou lll) seja imposta, as outras
deformacbes da secdo podem ser determinadas em fungdo da posicao da linha

neutra.

B.2.1 Regiaol

A regiao | é caracterizada pela deformacao ultima da armadura tracionada

como sendo &, =10%0 = 0,01. Dessa forma, a expressdo que relaciona a
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deformagéao ¢ de um ponto genérico distante y do centro geométrico da peca € dada

pela expressao B.1, obtida com base na figura B.2.

Figura B.2 — Deformacgdes da regiao |

dl [l | 'xl

d’I O e ©0

Fonte: Adaptado de VENTURINI, 1987, p. 7.

& Esu

Y=Y h-d —x

Analisando a figura B.2, conclui-se que:

h
X=E+y0
Substituindo B.2 em B.1, obtém-se:
h Xy
e==¢ .—y—x+7 - &= h_h 2
su h_d/_x su £+£_
h' h

Ec2

(B.1)

(B.2)

(B.3)

(B.4)

(B.5)

(B.6)
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Substituindo-os na expressao de &, essa deformagao pode ser colocada na

forma:

Bi—(By+05)
Br—146

£ = &gy (B.7)

A relagao B.7 permite o calculo dos valores das deformagdes no ago e no

concreto para qualquer posigéo (5, ), desde que se conhega a posigéo da linha neutra
(Bx)-

A deformacéao ¢.,, que se encontra no ponto mais afastado da segdo, com y =

—h/2ou B, = —1/2, deve obedecer aos limites da regi&o |, assim:
&2 < 0,01 (B.8)
&, = —0,0035 (B.9)

Substituindo B.8 em B.7 verifica-se que essa condi¢ao implica em dizer que [

pertence ao campo real. Introduzindo a desigualdade B.9 em B.7, obtém-se:

0,01 -——=—— > —0,0035 (B.10)

Simplificando B.10, em termos de g, tem-se:

Brx <0,259-(1-9) (B.11)

Para valores de 3, acima do indicado em B.11, as deformacgdes nao pertencem
mais a regiao |. Nesses casos, devem-se obter as equacdes de compatibilidade para

a regiao Il ou regiéo lll.
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B.2.2 Regiaoll

A regiao Il é caracterizada pela deformacgao ultima do concreto, presente na
fibra mais comprimida da peg¢a, como sendo ¢.,, = —3,5%0 = —0,0035. Assim, a

expressao de compatibilidade fica definida por B.12, com base na figura B.3.

Figura B.3 — Deformacgdes da regido I

Ecuz = -0,0035

d’I e o o i
. o h/Z X
. JU T | yo i
h /2 €
d;I g 1 /g_gﬂ

Fonte: Adaptado de VENTURINI, 1987, p. 8.

e _ —0,0035
y—Yo 05-h+y,

(B.12)

Com os valores dados por B.2, B.3 e B.4, substituindo em B.12, obtém-se:

. — + 0,5
ezgcuz-ﬁx (ﬁy, ) (B.13)
Bx
O valor de € deve obedecer aos seguintes limites:
& <0,01 (B.14)

€120 (B.15)
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Quando a condigéo B.14 ndo é atendida, o caso em analise pertence a regido
I. Caso a condicdo B.15 nao seja atendida, o problema deve ser equacionado com as

relacdes da regiao lll.

Para a condigdo B.14, tem-se (nesse caso y é a disténcia do centro geométrico

da peca até a linha de armadura):

h
y 2~ ¢
By=2 - p=t— > p=05-0 (B.16)

Para a condigcao B.14, tem-se (nesse caso y € a distancia do centro geométrico

da peca até a borda menos comprimida):

h
y 2
.Byzﬁ —>ﬂy=ﬁ—> By = 0,5 (B.17)

Substituindo B.16 e B.17 em B.12, e utilizando as condi¢cbes B.14 e B.15,

obtém-se o seguinte intervalo de variagao para S, dentro da regiao Il:

0259-(1-68)< B, <1 (B.18)
B.2.3 Regido lll

Essa regidao corresponde ao dominio 5. Assim, as deformagdes ficam em
funcao do valor ¢.,5 fixado para o ponto situado a 3/7h da borda mais comprimida.

A figura B.4 mostra o diagrama de deformacgdes para a regido lll, e a expressao B.19

fornece a deformagao para qualquer ponto y da secéao, obtida com base na figura B.4.
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Figura B.4 — Deformagdes da regiao I

dil: — T ' A

o 0] o h ih
‘. s 7> 7 4 0002
(8] o 1 X y

d'I © o o yO
Eci i ;”
\ S 4 y
Fonte: Adaptado de VENTURINI, 1987, p. 10.
e=—0002-2 —3y0) (B.19)
X — 7 ‘h

Com os valores dados por B.2, B.3 e B.4, substituindo em B.19, obtém-se:

e = —0002-52~ G J; 05) (B.20)
Bx —=

Para que o estado de deformacéo da pega pertenga a regiao lll, basta que se

verifique a condig¢ao:

€1 =0 (B.21)

Calculando a deformagéao ¢, na fibra mais tracionada, utilizando B.20 com y =
h/z ou B, = 1/2 e impondo a desigualdade B.21, obtém-se o seguinte intervalo para

By na regiao lll.

gL =1 (B.22)
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B.2.3 Expressao unica para as trés regioes

As equagdes B.7, B.13 e B.20 representam as condi¢gdes de compatibilidade
para as trés regides de deformagdes. Como as trés equacgdes correspondem a retas,
busca-se uma expressdo genérica que expresse por uma unica expressao essas

condicdes e que dependa apenas de dois valores caracteristicos da regiao.

Assim, escolhe-se como pardmetros indicadores da regido os valores de
deformagdes ultima ¢,: 0,01 (Regiao ), -0,0035 (Regiao 1) e -0,002 (Regiao Ill); e uma
constante adimensional S, obtida a partir da distancia do ponto do valor ultimo até a

borda mais comprimida dividida por h. Assim, a seguinte expressao para ¢ pode ser

escrita:
‘= + 0,5
E=¢&, P ,('By - ) (B.23)
x — Px0
Considerando as trés regides, os valores de ¢, e S,, sao:
a) Regiaol:
& = & = 0,01 (B.24)
Bro=1—6 (B.25)
b) Regiao Il
&y = €cuz = —0,0035 (B.26)
Bio =0 (B.27)
c) Regiaolll:
&y = Ecuz = —0,002 (B.28)

Bro=3/7 (B.29)
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B.3 EQUAGOES DE EQUILIBRIO — SEGAO RETANGULAR

No item B.2 foram obtidas as equagdes para o calculo das deformagdes em um
ponto genérico de uma pega qualquer de concreto armado, a partir dos valores limites
definidos pela ABNT NBR 6118:2014 para concretos de classe até C50. Com as
deformacgdes, € possivel obter as tensdes atuantes utilizando para isso os diagramas
tensdes-deformacgdes dos materiais constituintes da peca (definido nos itens 3.1.3 e
3.2.2 deste texto). A partir dos valores das tensdes, € possivel obter os esforgos

resistentes da sec¢ao.

Dessa forma, com base na figura B.5, é possivel equacionar:

Figura B.5 — Sec¢éo retangular. Tensdes, deformacgdes e resultantes

ez 0,85 fed
d’ I ® ® Es3 4%
Es2 Y3 -
(o] @ —
h yi ,V‘?T Rs2
ysi| yo¥ v Rsi
. - Vs1 ~Esi >
’ - . Esi Rs1
d’| Il
| | Ect
bw
Geometria Deformagdo Tensbées  Resultantes
Fonte: Adaptado de VENTURINI, 1987, p. 12.
N
Np = R; + Z Ry; (B.30)
i=1
N
Mp=Mc+ ) Ry ¥a (B.31)
i=1

De forma que N seja o numero de linhas de armadura da segédo e R, € M, sejam
as resultantes da forca e de momento fletor do concreto, respectivamente, e sdo dadas

pelas equacgdes:



284|Pagina

. =j 0. - dA (B.32)
AC

M,=| y-o,-dA (B.33)
AC

As resultantes de tensdo na armadura séo fungao da tenséo gy;, € da area de

cada barra Ag;, assim, obtém-se:

N
Ny =f ac-dA+Zasi-Asi (B.34)
AC i—
=1
N
Me= | yeoda+ ) yaeouAg (8.35)
AC —

=1

Como a secgéo é retangular, as integrais de area estdo em func¢do da variavel

y, assim B.34 e B.35 ficam dados por:

N
Yo
N, = hbw-ac-dy+Zasi-Asi (B.36)
2 i=1
Yo N
MR:fhbw'y'ac'dy+zysi'asi'Asi (B.37)
2 i=1

Com as equacdes B.36 e B.37 é possivel obter os esforgos resistentes em uma
secao de concreto armado com geometria e caracteristicas dos materiais definidas.
As equacgdes estdo em fungao da posi¢cao do eixo neutro y, e das tensdes o, e ay;.
Assim, os valores de N, e My sao dependentes da posi¢gao deformada a ser imposta,

e, portanto podem-se obter pares (Ni, My) para qualquer posigao do eixo neutro.

Percebe-se, portanto, que com as equagdes B.36 e B.37 é possivel tracar as

curvas (N, M,), porém, & conveniente exprimir essas expressdées com valores
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independentes das dimensdes da peca h e bw e da tensdo de calculo f,.,, portanto,

essas equacdes devem ser adimensionalizadas.

B.4 EQUAGOES ADIMENSIONAIS

Antes de definir as equagdes adimensionais deste item, recomenda-se ao autor
rever o item 3.1.3 deste texto, nele estido presentes as equacdes de tensdo do
concreto. Como o equacionamento sera definido para concretos de classe até C50,

obtém-se as seguintes equacoes:

o.= —0,85"f., para — 0,002 > ¢, > —0,0035 (B.38)
o, = 850 f.;-[1+250-¢.]" ¢, para0 > ¢, = —0,002 (B.39)
o.,=0 parag, =0 (B.40)

O sinal negativo das equagdes € para caracterizar as tensdes e deformacdes
de compressao, de modo que as equagdes geradas sejam consistentes, evitando-se

0 uso de casos particulares.

A expressao B.39 difere da expressao 3.4, ja que na expressao 3.4 utilizam-se
deformagdes em valores por mil (%) € na expressao B.39 empregam-se deformacgdes

em valores reais.

A expressdao B.40 indica que a resisténcia do concreto a tragdo sera

desprezada no equacionamento.

Analisando a figura 3.1, percebe-se que o concreto apresenta um diagrama de
tensdes com duas partes bem definidas: uma parte parabdlica, e uma parte retangular.
Dessa forma, separam-se as integrais B.36 e B.37 em dois termos. Assumindo que o
trecho parabdlico seja definido entre os valores y; e y, e o trecho retangular seja valido

de y, e ys, e substituindo o valor de g, conforme B.38, B.39 e B.40, obtém-se:
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Y1
Ng :850'fcd'bw'f (1+250'£c)'€c'dy - 0;85'fcd'bw'(y2_y3)
Y2

N
+) oy Ay (B.41)
i=1

Y1
MR=850'fcd'bw'f Y'(1+250'gc)'gc'dy - 01425'fcd'bw'(y22_y32)
Y2

N
+Zysi'asi'Asi (B-42)
i=1

Deve-se observar que os limites y,, y, € y; ndo devem, em modulo, ser maiores

que h/z, de maneira a se ter integracdo apenas sobre as dimensdes reais da peca.

Para colocar as equacdes em termos adimensionais, necessita-se definir:

Ng

U= (B.43)
Ac 'fcd
M
p=—=x_ (B.44)
A h 'fcd

Dividindo as equagdes B.41 e B.42 por A, f.4 € A. " h- f,4 respectivamente,

obtém-se:
N
Bl w
v=850- (1+250-£) e -dB, — 085 (B—fs) + —-Zasi ‘1 (B.45)
B2 fyd o
i=1
B1
u==850-| B,-(1+250-¢) e.-dB, — 0425-(B,°—Bs°)
B2
N
w
+_'Zasi'nsi'ﬁsi (3-4‘6)
fyd

i=1
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A taxa mecéanica de armadura w € seja dada por:

fyd " As
w=-=—— B.47
fea " Ac ( )
E as coordenadas adimensionais das posi¢gdes das barras fi;:
y .
Boi == (B.48)

As expressodes B.45 e B.46 podem ser transformadas substituindo-se o valor

de ¢, pela expressado de compatibilidade B.23, obtendo-se:

& Br—(By +05 Bi— (B, +05
v=50- | (1+250-a Ao )>'g”' B i
w N
085 (B2 —f2) + 5 ) o (B.49)
yé =
_gso- [ p,- B (B +05)\ B (B +05)
u =850 jz By <1+250 &y 5~ Bl > &y B — Bl g,
N
= 0425+ (8,7 = B%) +—— ) oy s+ B (8.50)
yd

i=1

Integrando B.49 e B.50 e substituindo os limites g, e ,, obtém-se:

850 - ¢, {zso-su [(ﬁf - B3)

V= e B = Bl T (Bx —0,5) - (B = B5) + (Bx — 0,5)%*(B; — B2)
2 _ p2
- (512—52) + (Bx — 0,5)(B; — ﬂz)} —0,85(B; — B3)
© N
+fy—dz Osi *Msi (B.51)

i=1
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- ;:g _ {—(ﬁfg— B, (g — o5y BEZED) : £3)
ﬁiSOZO[ 28, - 05 L2 ﬁ2)+ 5 — o5y PLF2) — p)
+J£—%Ei4}—OA2M&f—ﬁf)
fyd i Osillsi Psi (B.52)

As equacdes B.51 e B.52 sao expressdes que permitem a determinacédo dos
esforgos adimensionais em uma sec¢ao retangular de concreto armado. As equacgdes
sao independentes e formam um sistema nao linear que resolvido fornece a taxa de
armadura (w), para uma disposi¢cao de barras previamente fixada. Outro parametro
que também sera obtido na resolugao desse sistema € a posi¢ao da linha neutra (B;)

indicando em qual dominio o estado-limite ocorre.

B.5 DEFINIGAO DOS VALORES LIMITES ADIMENSIONAIS PARA INTEGRAGAO
DO DIAGRAMA DE TENSOES DE COMPRESSAO NO CONCRETO

Nas integrais B.41 e B.42, os limites de integragao y,, y, € y; representam os
valores que definem os trechos do diagrama tens&o-deformagédo do concreto, de
forma que o trecho parabdlico seja definido entre os valores y, e y, e o trecho

retangular seja valido de y, e ys.

Quando as equagdes foram colocadas em forma adimensional, os parametros
Y1, V2 € y3 transformaram-se em f;, B, e f3 (limites adimensionais de integragao),
sendo:

Br = (B.53)

B2 = " (B.54)
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Bs ==~ (B.55)

Logo, percebe-se que esses limites sdo dependentes da regido de deformagao

(Figura B.1) em que a pecga se encontra.

B.5.1 Regiaol

A regiao | é definida para valores de posi¢céo da linha neutra conforme dado em

B.10, que por comodidade sera expresso em B.56 com a inclusdo de outro limite:

—0 < BL < 0,259 (1—06) (B.56)

Como § (d'/h) sempre é positivo e menor que um, conclui-se que para a regiao
I, a posicao da linha neutra varie de um valor negativo até o limite 0,259 - (1 — §), que
sempre € positivo. Assim, pode-se dividir B.56 em dois intervalos pertinentes para a

analise dos valores limites adimensionais:
—0<B, <0 (B.57)

0<pB.< 0259-(1—96) (B.58)

Para o limite B.57, a posi¢ao da linha neutra € sempre negativa (Figura B.6),
ou seja, ndo ha compresséo na pega. Assim, os valores y;, y, € y3;, que definem o
diagrama tensao-deformacao do concreto, estardo presentes em um ponto, que por
definicdo, sera o ponto extremo no qual supostamente haveria compresséo na peca,

ou seja:

Vi=Y2=YV3=—75 (B.59)

Portanto, com B.53, B.54 e B.55, para o limite B.57 da regiao |, tém-se:
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1
31=.32=ﬁ3=—§ (B.60)

Essa situacao esta presente na figura B.6.

Figura B.6 — Limites adimensionais para integracdo do diagrama de tensées no concreto

) Oad =0
h 1 By B1=P2=Ps
721 72

| .ol C.G.
h 1
Yo | 2 ye) | By

1

A4

FONTE: Adaptado de PAULA, 1988, p. 60.

Para o limite B.58, a posi¢cao da linha neutra se encontra dentro da secao, ou
seja, ha compresséao na pecga. Portanto os valores 3; e 8, assumirao valores variaveis.
Como o valor p5 representa o inicio do diagrama retangular de tensées, foi visto na
figura B.6 (e nas proximas figuras) que ele sempre assumira o valor da expresséo
B.61:

B3 =—5 (B.61)

As tensdes de compressao no concreto se distribuem uniformemente até que
a fibra, distante 3/7 a partir da borda mais comprimida, alcance a deformacao ¢, =
—0,002 (PAULA, 1988). Dessa forma, o maximo valor permitido para a ordenada

adimensional g, (Figura B.7) é de:
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3
B> = B3 +7 (B.62)

Figura B.7 — Limites adimensionais para integracdo do diagrama de tensdes no concreto

?

i ;n B’X €c=3,5 %o Ocd = 0,85ﬁd
(-)
h 1
72 2 Y& | By
1

FONTE: Adaptado de PAULA, 1988, p. 60.

Substituindo a expresséo B.61 na expressao B.62, conclui-se que:

1+3 ! B.63
= —— —_ - [ p— .
Bo=—35+5 - b (B.63)

Como so interessa a integral dentro da segéo, pode-se dizer que o valor minimo

permitido para a ordenada adimensional S, (Figura B.8), é de:

pr=—5 (B.64)

’ 3,5 %0
x 4 Bee 2% T ; :
- 0 _B X
h, |1 By ?
220 i i N = -
1 11 1 /71 " 71 C.G.
h 1
/2 /2 V) | By
1
v

FONTE: Adaptado de PAULA, 1988, p. 60.
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Dessa forma, pode-se dizer que o intervalo de variagdo da ordenada

adimensional 3, é de:

[
N =

< B < —— (B.65)

Respeitando-se o limite dado por B.65, a expressao de 5, € dada através da
expressao B.23 utilizando o parametro B.24 e o parametro B.25 e, como S, representa
a ordenada adimensional que representa a mudanga no diagrama tensao-deformacéao
do concreto, deve-se utilizar para ¢ a deformacao de —0,002, correspondente a essa

mudancga, assim:

—0,002 = 0,01 -
Br—(1-6)
“ P=12-B +02:6 - 07 (B.66)

Para a ordenada adimensional B,, que representa o final do diagrama
parabdlico, analisando as figuras B.6, B.7 e B.8 percebe-se que sua posigao coincide
com a posicao da fibra com deformacgao nula. Assim, basta impor na expressao B.23,

utilizando os parametros B.24 e B.25, deformacgéo igual a zero:

M D)
~ Bi=pBL.— 05 (B.67)

De forma que, como visto na figura B.6, quando a linha neutra da secao se
encontra fora da secao, e a se¢ao esteja inteiramente tracionada, ; assume seu valor

minimo dado por:

(B.68)

=
(=Y

v

|
N =
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Porém, quando a seg¢ao encontra-se inteiramente comprimida (linha neutra fora

da secéo, representado na figura B.9), ;, assume seu valor maximo dado por:

N =

pr = (B.69)

Figura B.9 — Limites adimensionais para integragdo do diagrama de tensdes no concreto

’
x A

P €c=3,5 %o Ged = 0,85fcd

h 1
Vo | /2 ye) | By

FONTE: Adaptado de PAULA, 1988, p. 62.

Assim, 3, € dado pela expressao B.67, de forma que se respeite:

[
N| =
N| =

< B < (B.70)

B.5.2 Regiaoll

A regido Il é definida para valores de posigao da linha neutra conforme dado

em B.17, que por comodidade sera expresso em B.71:

0259-(1-8)< B <1 (B.71)

Com os conceitos dados em B.4.1, pode-se dizer que para a regiao ll:
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1
ﬁ3=—§ (B.72)
By =pB,— 0,5 (B.73)
! < < ! B.74
-5 = B < > (B.74)

Para obter a ordenada adimensional 3, referente a regiao Il, basta utilizar a
expressao B.23 com os parametros B.26 e B.27 e utilizar para € a deformagao de
—0,002:

. — + 0,5
0,002 = —0,0035 - 2= (,ﬁz )
.Bx -0
s~ B, =0,42857143 -6, — 0,5 (B.75)
De forma que se respeite:
! < < ! B.76

B.5.3 Regiao lll

A regiao lll é definida para valores de posig¢ao da linha neutra conforme dado

em B.22, que por comodidade sera expresso em B.77:

g, =1 (B.77)

Com os conceitos dados em B.4.1, pode-se dizer que para a regiao Il

B3 =—= (B.78)

Br=p",— 05 (B.79)
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< B < (B.80)

|
N| =
N =

Para obter a ordenada adimensional 3, referente a regiao Il deve-se analisar
a figura B.9. Percebe-se que para valores de ', = 1, a ordenada adimensional g, &

constante e assume o valor de:

By = —— (B.81)

B.6 ALGORITMO PARA A CONSTRUGAO DAS CURVAS (v, , u,) (ABACOS DE
DIMENSIONAMENTO)

Para a constru¢cdo das curvas adimensionais (v, ,u,) € necessario o
conhecimento prévio de alguns parametros referente a armadura da secéo, tais como:

taxa mecanica de armadura (w), disposigao das barras e tipo de aco.

Basicamente o algoritmo consiste em calcular diversos pares (v, , 1, ) a partir

de valores de B, mantendo fixo o valor de w. Portanto, deve-se proceder:

a) Parametros de entrada;
Inicialmente devem-se determinar os parametros de entrada da se¢cao em

analise para a determinagao das curvas:

o fyk € aresisténcia caracteristica do acgo;

o fer € a resisténcia caracteristica do concreto a compressao;

° h é a altura da secéao transversal;

J b,, é a base da sec¢édo transversal.

o & é o parametro relativo a posigao da barra longitudinal da segéao, e

seu calculo é indicado no proximo item.
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b) Arbitra-se o parametro de entrada §;

O parémetro § é dado por:

§=— (B.82)

Porém, para a determinacao de d’ é necessario o conhecimento prévio de
alguns dados sobre a armadura. O parametro d’ é a distadncia do centro de
gravidade da armadura longitudinal até a face mais préxima desta, e, portanto,

€ dado por:

d'=c+¢,+¢/2 (B.83)

Como as curvas (v, , u,,) estdo em fungao da taxa mecéanica de armadura
w, ndo se tem conhecimento das bitolas da armadura longitudinal, deve-se,

portanto, arbitrar um valor para § para a geragao das curvas.

c) Calculam-se a posicao e as taxas relativas das armaduras;
A posicado das armaduras € pré-definida e, para o calculo das curvas
(vy ,1y), devem estar presente em sua forma adimensional. Como exemplo

considere a figura B.10:



Figura B.10 — Exemplo de arranjo de armadura

As2

/]

@] (77T

de e

bw Asi

FONTE: Elaborado pelo Autor.
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Analisando a figura B.10 é perceptivel que a posi¢ao das armaduras é

dada por:
Bs1=05— 6

Ps» = 6 —0,5

E as taxas relativas das armaduras sao dadas por:

— L
st Asl + ASZ
— Asz
T2 = 4+ g

(B.84)

(B.85)

(B.86)

(B.87)

Assim, conclui-se que dependendo do arranjo e das taxas relativas de

armadura os parametros adimensionais de posicdo e taxa de armadura

variarao.
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d) Adota-se para taxa mecanica de armadura w = 0;

e) Arbitra-se a profundidade da linha neutra 3, e nas etapas seguintes g, =
Bx + ABx;
Deve-se arbitrar inicialmente S, ~ —oo, porém, para evitar demasiado

tempo de processamento, é suficiente arbitrar inicialmente 5, = —5.

f) Determinam-se as ordenadas adimensionais de integragcao do concreto;
As ordenadas adimensionais de integracdo do concreto sdo conforme

expresso no item B.4 deste texto. De forma que, dependendo da posicéo da

linha neutra (regido |, regido Il e regido lll) as ordenadas adimensionais

assumam um equacionamento.

g) Determinam-se as tensdes atuantes nas armaduras;

As tensdes atuantes nas armaduras sao dependentes das deformacoes
que estas apresentam. Assim, para a determinacdo das deformacdes das
armaduras, deve-se utilizar a expressao B.23, com os parametros adequadas

a cada regiao, portanto:

o Regiao |
Bx — (Bs +0,5)
g =0,01- B.88
; B (1-0) (5-59)
o Regiao Il
. —(Bs + 0,5
g, = —0,0035 - bx (ﬁﬁi ) (B.89)
X
o Regiao
. —(Bs + 0,5
g, = —0,002 - b= s ) (B.90)

, 3
:Bx_7
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Bs é dado conforme expresso em c).
De forma que:

—0,01 < & < 0,01 (B.91)

Com as deformacgdes, utilizando o diagrama tensao-deformacgao do aco,

€ possivel retirar a tensdo atuante nas armaduras. Assim:

o Para |&| < g)4:

SS
Osq = fyd T (B.92)
Eyq
J Para &g > ¢4:
Osq = fyd (B.93)
o Para g, < —gy4:
Osq = _fyd (B.94)

£y4 € a deformagéo de escoamento correspondente ao tipo de ago adotado.

h)  Calcula-se o par de esfor¢os resistentes (v, , iy);
Utilizando as equacdes B.51 e B.52, calcula-se v, e u, respectivamente,

respeitando os parametros definidos para as regides I, Il e Il
i) Repetem-se as fases do processo até g, = oo;
Sendo suficiente a consideracao de S, = 15.

i) Repete-se o0 mesmo processo (a partir do item €) para os demais valores

de w, fazendo-se w = w + Aw.
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Nessa fase é possivel a determinagao de variadas curvas (v, , 4,) para
varias taxas de armadura w. Venturini (1987) gera curvas até a taxa mecanica
de armadura w = 1,80, sendo o suficiente para a maioria dos casos de

dimensionamento devido a restricdo de armadura maxima.

B.7 ALGORITMO PARA A DETERMINAGAO DA TAXA MECANICA DE
ARMADURA w PARA O DIMENSIONAMENTO

Para o dimensionamento de uma secdo deve-se procurar fazer o par de
esforgos resistentes ser igual aos valores dos esforgos solicitantes adimensionais,

garantindo-se o equilibrio no estado-limite ultimo (VENTURINI, 1987).

Com dados como: for¢ga normal adimensional solicitante (vy), momento fletor
adimensional solicitante (u;), disposi¢cao das barras e tipo de ago, € possivel verificar

se o par (vy, ) € proximo do par (v, , 4, ), €m uma varredura entre as curvas (v, , iy,)-

Portanto, parece ser possivel obter a taxa mecénica de armadura w (com certa
precisao) sem a necessidade do uso de abacos de dimensionamento ou construgao

das curvas (v, , 1, ). Assim, deve-se proceder:

a) Parametros de entrada;
Inicialmente devem-se determinar os parametros de entrada da se¢ao em

analise:

o fyk € aresisténcia caracteristica do aco;

° us € o esforco momento fletor solicitante adimensional a que a pega
esta submetida;

o v, € 0 esforgo normal solicitante a que a pecga esta submetida;

o 6 € o parametro relativo a posi¢ao da barra longitudinal da secéo.
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b) Arbitra-se o parametro de entrada &;
Assim como explicitado no item B.5 (item b) as curvas (v, , 1, ) estdo em
funcado da taxa mecanica de armadura w, e, portanto, ndo se tem conhecimento

das bitolas da armadura longitudinal, assim, deve-se arbitrar um valor para §.

c) Calcula-se a posicao e as taxas relativas das armaduras;
Proceder conforme o item B.5 (item c), lembrando que as taxas relativas

e a posigao das armaduras sao dependentes do arranjo pré-definido.

d) Adota-se para taxa mecénica de armadura w = 0;

e) Arbitra-se a profundidade da linha neutra g;;
Deve-se arbitrar inicialmente B, ~ —oo, porém, para evitar demasiado

tempo de processamento, é suficiente arbitrar inicialmente g, = —5.

f) Determinam-se as ordenadas adimensionais de integragcao do concreto;

g) Determinam-se as tensdes atuantes nas armaduras;

h) Calcula-se o par de esforgos resistentes (v, , u,);

i)  Verifica-se se v, = v, e u, = us;
A verificagdo se os esforcos resistentes sdo proximos dos esforcos

solicitantes deve ser feita mediante uma tolerancia pré-definida. Dessa forma,

indica-se como condigdo de parada do lago (iniciado no item e) a expressao

B.95:

Au'u

Vu

—| <0001 e 1-—

Vs

1—

< 0,001 (B.95)

Hs

Assim, caso as duas condigbes de B.95 sejam atendidas, o lago iniciado

no item e pode ser finalizado.
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j) Casov, #vgeu, # ug, adotar 8, = By + ABy;
Caso nao se encontre a condigao proposta do item i, o processo deve ser

reinicializado a partir do item f, com g, = B, + A4f;.

k) Caso B, = o, repete-se 0 mesmo processo, para os demais valores de
w, fazendo-se w = w + Aw;
Nessa fase é suficiente dizer que se [, = 15, o0 processo deve ser
inicializado a partir do item e, com uma nova taxa mecanica de armadura

w=w +Aw.

) Casov, = v e u, = us seja atendido obter a taxa mecéanica de armadura
w correspondente.
Apo6s o fim do lago, obtido no item i, deve-se retirar a taxa mecanica de

armadura w correspondente a essa situacéao.

Assim, obtém-se a taxa mecanica de armadura w sem a necessidade do uso

de abacos de dimensionamento.
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ANEXO A

No presente anexo estdo apresentados os fundamentos e as diretrizes do

estado-limite ultimo de instabilidade conforme prescrito por Santos (1987).

A.1  EQUILIBRIO ESTAVEL E EQUILIBRIO INSTAVEL

Os conceitos de equilibrio estavel e de equilibrio instavel podem ser mais bem
analisados por meio do esquema da figura A.1, na qual pequenas esferas podem
ocupar diversas posi¢cdes em uma superficie irregular. Com uma pequena perturbagéo
no sistema em equilibrio, sera analisado o efeito dessa perturbacéo, definindo os

conceitos de equilibrio estavel e de equilibrio instavel.

Figura A.1 — Posigbes de equilibrio

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 11.

Pela figura A.1 percebe-se que as esferas A e C estdo em equilibrio estavel, ou
seja, qualquer perturbacao, seja ela pela direita ou pela esquerda, faz com que as

esferas voltem a posigdo inicial.

As esferas B e D estdo em equilibrio instavel dos dois lados, pois qualquer
perturbacado que leve essas esferas para a direita ou para a esquerda faz com que o

equilibrio ndo mais seja na posigdo inicial.
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A esfera E esta em equilibrio instavel de um lado, pois quando a esfera sofre
uma perturbagao que a leve para a esquerda, a esfera volta para a posicao inicial.
Porém, quando uma perturbacao leva a esfera para a direita, a esfera ndo volta mais

para a posicao inicial.

A posicao da esfera F é dita de equilibrio indiferente, pois ela pode rolar para

qualquer um dos dois lados, e cessada a perturbagao ela para.

Dessa forma, o equilibrio estavel é estavel quando, dada uma pequena
perturbacio, o corpo tende a voltar a posicao inicial. Em contrapartida, o equilibrio é

instavel quando isso ndo ocorre (SANTOS,1987).

A.2 TIPOS DE INSTABILIDADE

Para conceituar os diversos tipos de instabilidade que podem ocorrer em um
pilar, define-se um modelo tedrico proposto por Santos (1987, apud LIMA, 1975).
Trata-se de um modelo de representacdo de um pilar por uma barra reta e rigida, de
comprimento [, livre no topo (com excentricidade e ou sem excentricidade) e articulada
na base, com uma mola de constante K, como representado na figura A.2. Verifica-se
que se a barra indeformavel girar de um angulo 6, a mola sofrera uma deformacao e
reagira com um momento fletor M;. Essa reac&o representa o momento fletor interno
ou momento fletor resistente da barra. Verifica-se ainda que a forgca F, quando ocorre
a deformacgéao de angulo 6 da barra, apresenta um momento fletor M., que representa

o momento fletor externo devido ao bragco a ou ao bragco a + e.

O material da mola pode ser elastico-linear, ou seja, o momento fletor interno
pode ser proporcional a deformacgao 6, ou elastico-nao linear, no qual ndo ha essa
proporcionalidade (ndo linearidade fisica). Dessa forma, pode ser feita a analise de
quatro casos possiveis. Porém, como o foco do trabalho é a flexdo composta obliqua
em pilares de concreto armado, sera analisada apenas a compressao excéntrica com

material elastico-nao linear, caso mais proximo dessa solicitacao.
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Figura A.2 — Modelo Tedrico

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 12.

A.3 COMPRESSAO EXCENTRICA E MATERIAL ELASTICO-NAO LINEAR
DA MOLA

As deducgdes a seguir sdo indicadas por Santos (1987). O equilibrio do modelo
s6 sera atingido quando houver igualdade entre o momento fletor externo e o momento
fletor interno. Dessa forma, analisando a configuragdo da estrutura deformada
presente na figura A.2, conclui-se que o momento fletor externo pode ser dado pela

expresséao por A.1:

M, =F-(a+e-cosf) (A.1)

Utilizando a relagao trigonométrica, pode-se adotar (Expressao A.2):

a=1-sen@ (A.2)
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E, assim, o momento fletor externo fica expresso por:

M, =F-(l-senf + e - cos0) (A.3)
Ou ainda por:
M, = F -+/l1? + e?-sen(6 + ¢) (A.4)
Em que:
@ = arctg % (A.5)

A condig¢ao para que ocorra a compressao excéntrica é a de:

7T< <7T A.6

O material da mola é suposto elastico-n&o linear. Portanto o momento fletor
interno n&o é proporcional a deformacao 6, € um caso de nao linearidade fisica. Assim,

define-se o momento fletor interno genérico em A.7:

M;=K-0-(1-62) (A.7)

Analisando a fungao adotada para o momento fletor interno, verifica-se que ela

se anula para 8 = 0 e para 6 = 1. Calculando sua derivada obtém-se:

dM,
—l=K-(1-3-62 A
o= K- (136 (4.8)

Igualando essa derivada a zero, tem-se o ponto onde ocorre o maximo da

funcdo. Resulta:

K-(1-3-62)=0 - 9:? (A.9)
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Assim, com as informacdes obtidas, € possivel plotar os graficos de momento
fletor externo e de momento fletor interno. Ambos estao presentes na figura A.3 (sem
escala).

Figura A.3 — Gréaficos de momento fletor externo e de momento fletor interno
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Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 24.

As figuras A.4, A.5 e A.6 representam os trés casos possiveis da superposi¢céo

dos graficos das fungdes.

Figura A.4 — Graficos de momento fletor externo e de momento fletor interno — Primeiro caso
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Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 24.

Figura A.5 — Graficos de momento fletor externo e de momento fletor interno — Segundo caso
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Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 24.
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Figura A.6 — Graficos de momento fletor externo e de momento fletor interno — Terceiro caso
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Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 24.

O primeiro caso esta representado na figura A.4, no qual se verificam duas
configuracdes de equilibrio (momento fletor externo igual ao momento fletor interno)
indicadas pelos pontos A e B. Lembrar que 6 representa a inclinacdo do eixo do pilar

em relagao a posicao vertical.

A situacao do ponto A configura um equilibrio estavel. Afinal, supondo-se uma
perturbagdo 6 >0 e 6 < 6,, o momento fletor externo (Expressdo A.1) supera o
momento fletor interno (Expressdao A.7) fazendo com que a barra tenda a ser
derrubada, de forma que o angulo 6 aumente até que o equilibrio seja atingindo na
posicao A, pois o esforgo da mola (momento fletor interno), que é restaurador (tende
a fazer com que a barra volte a vertical), iguala o momento fletor externo, proveniente

da forca aplicada.

Caso seja efetuada uma perturbagdo 6 > 0 e 6 > 6,, 0 momento fletor interno,
que é restaurador, supera o momento fletor externo. Dessa forma, o esfor¢go da mola

faz com que o equilibrio seja alcangado na posigao 6,, indicada pelo ponto A.

A situagao do ponto B configura um equilibrio instavel, ja que, supondo uma
perturbacdo 6 > 0e 6 < 6',, o momento fletor interno supera o momento fletor externo
até que a mola faga com que o equilibrio seja atingido na posi¢gdo B, quando o

momento fletor externo se iguala ao interno.

Porém, caso seja efetuada uma perturbacédo 8 > 0e 6 > 6',, o momento fletor
externo supera o momento fletor interno, e, assim, ndo ha como o sistema voltar a

posicao de equilibrio representada pelo ponto B.
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O segundo caso esta representado na figura A.5, para o qual ha apenas uma

configuragéo de equilibrio, indicada pelo ponto C.

A situacado do ponto C configura um equilibrio instavel. Afinal, efetuada uma
perturbacdo 8 >0e 6 > 6', = 8,, 0 momento fletor externo supera o momento fletor
interno e o sistema n&o tem a capacidade de voltar a posigcao de equilibrio original. A

mesma analise vale paraocasoemque 8§ >0e 6 <0’y = 6,.

O terceiro caso, representado na figura A.6, configura uma situagdo na qual

nao ha equilibrio.

Assim, o primeiro caso é o de interesse, ja que é possivel alcangar uma posigéo
de equilibrio estavel. Para analisar a situagao de equilibrio do ponto A, deve-se igualar

as fungdes de momento fletor externo e de momento fletor interno. Assim:

M,=M; - F-yJl2+eZ-sen(By+¢) =K 0y-(1—6,°) (A.10)

Rearranjando a expressao, obtém-se:

F-l 1 0o (1—6,%)
K~ ViZte? sen(f+¢)

(A4.11)

Da expresséo A.11, ttm-se como parametros constantes: [, K, e e ¢. Assim,
pode-se determinar uma relagdo entre as variaveis F e 6,, ja que a cada valor de F

correspondem duas posi¢des de equilibrio: 6, e 8.

Analisando as figuras A.4 a A.6, verifica-se que a expressao A.11 é uma funcao
de segundo grau em 6,, sendo possiveis as seguintes solugdes: dois valores
diferentes para 6, (6, e 8',) , dois valores de igual amplitude para 6, (6, = 8',) ou

nenhum valor para 6,.

Como a expressao A.11 é implicita, € compreensivel que quando se assume
um valor para F -1/ K, pode-se obter valores de 6, dependentes do valor inicial

adotado para este.
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Assim, conforme se varia o pardmetro F -1/ K, o sistema pode assumir o
primeiro caso (Figura A.4) e passar para o segundo caso (Figura A.5), ou ainda

assumir terceiro caso (Figura A.6).

Resolvendo numericamente a expressdo A.11, pode-se tabelar F-1/ K em
funcado de a/ [, utilizando as relagbes A.2 e A.5. Serdo considerados os trés valores

da excentricidade e indicados a seguir, com os correspondentes valores de ¢:

e=021 - ¢ =arctg(0,2) =0,1974 (A.12)
e=01-1- ¢ =arctg(0,1) = 0,0997 (A.13)
e=0,05-1 - ¢ =arctg(0,05) = 0,0500 (A.14)
a) e=02-1
Tabela A.5 — Dados referentesae = 0,2 - 1
F-l/K 0, e’ a/l a'/l

0,000 0,000 1,000 0,000 0,841
0,100 0,022 0,950 0,022 0,813
0,200 0,050 0,893 0,050 0,779
0,300 0,086 0,827 0,086 0,736
0,400 0,136 0,747 0,136 0,679
0,500 0,213 0,638 0,211 0,596
0,587 0,412 0,412 0,400 0,400

Fonte: Elaborado pelo Autor.

by e=01-1:

Tabela A.6 — Dados referentesae = 0,11

F-l/K| 6, 0, a/l | '/l
0,000 0,000 1,000 0,000 0,841
0,100 0,011 0,953 0,011 0,815
0,200 0,025 0,901 0,025 0,784
0,300 0,043 0,843 0,043 0,747
0,400 0,067 0,776 0,067 0,700
0,500 0,101 0,696 0,101 0,641
0,600 0,157 0,592 0,156 0,558
0,700 0,310 0,387 0,305 0,377
0,703 0,348 0,348 0,341 0,341

Fonte: Elaborado pelo Autor.
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C) e =0,05-1:

Tabela A.7 — Dados referentes a e = 0,05 [

F-l/K 0, e’ a/l a/l
0,000 0,000 1,000 0,000 0,841
0,100 0,006 0,955 0,006 0,816
0,200 0,013 0,905 0,012 0,787
0,300 0,0214 0,850 0,021 0,751
0,400 0,0334 0,789 0,033 0,710
0,500 0,0502 0,718 0,050 0,658
0,600 0,0758 0,633 0,076 0,592
0,700 0,121 0,523 0,121 0,499
0,796 0,2878 0,288 0,284 0,284

Fonte: Elaborado pelo Autor.

Como previsto, os resultados indicados nas tabelas mostram que para
pequenos valores de F, ha duas solugbes: 6, e 8', para o equilibrio. Com o
crescimento de F chega-se a um ponto em que 6, e 6, coincidem, havendo apenas
uma posigcao de equilibrio. A partir desse ponto, ndo se encontra mais solugéo, ou

seja, o equilibrio torna-se impossivel.

Analisando a figura A.4, verifica-se que a solugao 6, gera um equilibrio estavel
(analise ja efetuada neste mesmo item), e a solugao 8', gera um equilibrio instavel. A

solugédo 6, = 0’ , representada pela figura A.5, gera equilibrio instavel. Com essas

informacdes, € possivel plotar o grafico da figura A.7.

Examinando a figura A.7 pode-se chegar a algumas conclusdes: para cada
valor de F a barra da figura A.2 assume um valor de 8 correspondente ao equilibrio
estavel. Caso a barra ndo se rompa antes (esgotamento da resisténcia do material),
o carregamento pode atingir um valor limite. A partir desse ponto, o equilibrio deixa de
ser estavel e passa a ser instavel, ou seja, ndo é possivel atingir o equilibrio. Trata-
se, portanto, de um ponto limite. A carga correspondente a esse ponto € chamada de
carga critica. Esse fenbmeno € conhecido como “instabilidade na flexdo composta” e
define o estado-limite ultimo de instabilidade que ocorre em pilares de concreto

armado submetido a uma flexao.
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Figura A.7 — Equilibrio instavel e estavel para diferentes excentricidades

La/l

Equilibrio estavel:
Equilibrio instavel: - - - - --

Fonte: Adaptado de SANTOS, 1987, p. 26.



