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APRESENTACAO

Esta publicacdo tem o objetivo de servir como notas de aula na disciplina 2123 — Estruturas de Concreto
I, do curso de Engenharia Civil da Universidade Estadual Paulista — UNESP, Campus de Bauru/SP.
Encontram-se publicadas no YOUTUBE 15 videoaulas da apostila, no canal “Paulo Sergio Bastos”.

O texto contém duas partes: Flexdo Composta e Pilares. Na primeira parte sdo apresentadas as
formulacGes da Flexdo Composta para o dimensionamento de elementos de secdo retangular, com énfase a
Flexdo Composta Normal. A segunda parte apresenta prescri¢des contidas na NBR 6118/2014 (“Projeto de
estruturas de concreto — Procedimento”) para o dimensionamento de pilares de Concreto Armado.

O dimensionamento dos pilares é feito segundo dois métodos com base no pilar padrdo: a) com
curvatura aproximada; b) com rigidez aproximada; considerando o momento fletor minimo ou a
excentricidade acidental. Sdo estudados os pilares de secdo retangular e de nds fixos (contraventados), com
indice de esbeltez maximo até 90. A apresentacdo do dimensionamento dos pilares é feita conforme a
cléssica divisdo em pilares intermediarios, de extremidade e de canto.

Para fins didaticos os calculos de dimensionamento sdo apresentados de maneiras diferentes,
explicitando os momentos fletores atuantes ou as excentricidades, bem como com a equacgdo direta da
norma. Conhecendo os diferentes modos o estudante podera escolher aquele de sua preferéncia, inclusive
elaborar roteiros simples e objetivos. Varios exemplos numéricos estdo apresentados para cada um dos trés
tipos de pilares.

Criticas e sugestdes serdo bem-vindas.
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PARTE | - FLEXAO COMPOSTA

1. INTRODUCAO

Esta Parte | do texto apresenta o dimensionamento de pegas solicitadas a Flexdo Composta Normal e
Obliqua, conforme as prescricdes da NBR 6118, Os parametros aplicados sdo aqueles da norma referentes
apenas para os concretos do Grupo | de resisténcia (do C20 ao C50).2

A Flex&o Composta Normal e Obliqua aplica-se no dimensionamento de pilares, tirantes, vigas e lajes.
As vigas por exemplo, sdo comumente solicitadas & flexdo simples, no entanto, existem situacdes em que
também atuam forgas normais, como em muros de arrimo, estruturas de edificios analisadas na forma de
porticos planos ou espacial sob acdo do vento, projetos de estruturas industriais com maquinas ou
equipamentos que induzem forgas nas vigas, etc.

2. CONCEITOS INICIAIS

Para o estudo da Flexdo Composta é necessario o conhecimento de alguns conceitos basicos, como 0s
dominios de deformacdes e os diagramas tenséo x deformac&o do concreto e do ago.

2.1  Diagrama Tensdo-Deformacao do Concreto

Para o dimensionamento de secdes transversais de pecas de concreto no Estado-Limite Ultimo, a NBR
6118 (item 8.2.10.1) indica os seguintes diagramas o X &:

a) concretos do Grupo | (C20 ao C50)
O diagrama chamado parédbola-retangulo é composto por uma pardbola do 2° grau com vértice na

deformacdo de encurtamento de 2 %o e ordenada 0,85f, , e de uma reta entre as deformagdes 2 %o e 3,5 %o
(Figura 1). A equacdo da parébola é:

2
Gog = 0,85 1—[1— 5 ZCO 2) Eq. 1

com fy sendo a resisténcia de célculo do concreto a compressao (fo/ vc) € & a deformacdo de encurtamento
no concreto.

4 Oc

0,854

parabola

Ec

»

2 %o 3,5 %

Figura 1 — Diagrama o x ¢ a compressao para concretos do Grupo | (C20 ao C50).

! ASSOCIA(;AO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. Projeto de estruturas de concreto — Procedimento, NBR 6118. ABNT,
2014, 238p.

2 Para os concretos do Grupo Il alguns pardmetros devem ser alterados, relativos principalmente ao diagrama tensdo x deformagao do
concreto.
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b) concretos do Grupo Il (C55 ao C90)

O diagrama parabola-retangulo é composto por uma parabola do 2° grau com vértice na deformagio €, €
ordenada 0,85f , € de uma reta entre as deformagdes &, € g, (Figura 2).

A O¢

0,85f

pardbola

€
€2 Ecu

Figura 2 — Diagrama o x & & compressdo para concretos do Grupo 1 (C55 ao C90).?

A equacdo da parabola é:

n 4
Ocq = 0,85fcd{1—[ —g—cj ] ,com n=14+234 [M} Eq. 2
802 100
£c2 = 2,0 %o + 0,085 %o (fy — 50)° Eq. 3
4
€0y = 2,6 %0+ 35 %o (90— fey) Eq. 4
100

Os diagramas parabola-retangulo podem ser substituidos por um diagrama chamado retangular
simplificado (Figura 3), com altura y e tensdo de compressao o :

y =0,8x — para os concretos do Grupo | (f,x < 50 MPa);

y =[0,8 — (f,x« —50)/400] x =~ — para os concretos do Grupo Il (f,c > 50 MPa).

gcu = 3,5 %0 ch ch
0,85f 0,85f4
2 %o oy
o

R

I

Figura 3 — Diagramas o x ¢ parabola-retangulo e retangular simplificado para distribuicdo de tensdes de
compressdo no concreto, para concretos do Grupo | de resisténcia (f, < 50 MPa) e secao retangular.

No caso da largura da se¢do, medida paralelamente & linha neutra, ndo diminuir da linha neutra em
direcdo a borda comprimida, a tenséo é:

® 0 coeficiente 0,85 da tensio 0,85f4 deve ser corrigido conforme a Eq. 6 ou Eq. 7.
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0.85f¢ic — para os concretos do Grupo | (fi < 50 MPa);
Ye Eqg. 6

Geg = 0,854 =

0o =[1—(Fy —50/200)]085f,y4 — para os concretos do Grupo Il (fy > 50 MPa).

Em caso contrério, isto é, quando a se¢ao diminui, a tensao é:

6.9 =0,9-0,85f4 — para 0s concretos do Grupo | (f < 50 MPa);
Eq. 7
0cq =091 (f, —50/200)]0,85f 4 — para os concretos do Grupo Il (fy > 50 MPa).

2.1 Diagrama Tensdo-Deformacéao do Aco

A NBR 6118 (item 8.3.6) permite, para calculo nos Estados-Limites de Servico e Ultimo, utilizar o
diagrama o x ¢ simplificado mostrado na Figura 4, para acos com ou sem patamar de escoamento (agos
encruados a frio). As deformag6es Ultimas (g,) sdo limitadas a 10 %o (10 mm/m) para a tra¢ao (alongamento),
e 3,5 %o para a compressdo (encurtamento). A deformacéo de inicio de escoamento do aco (&y4) é dada por:

f

. L ,com tg o = E, = 21.000 kN/cm? = 210.000 MPa Eq. 8
OO E
S
A GS
2
s
3,5 %0 Eyd ’ Es
gyd 10 %o
3
g
o
IS
3
fycd

Figura 4 — Diagrama o x ¢ para agos de armadura passiva.

A deformagcdo de inicio de escoamento de calculo (gyq) € 1,04 %o para 0 aco CA-25, 2,07 %o para o CA-
50 e 2,48 %o para o CA-60. Quaisquer deformacdes menores que a de inicio de escoamento resultam tensdes
menores que a maxima permitida (f,q), portanto, contra a economia, de modo que procura-se sempre aplicar
a tensdo maxima fyq .

2.2 Solicita¢6es Normais
a) Tragdo e Compressdo Simples

Na tracdo e compressdo simples’ a forca normal N é aplicada no centro de gravidade (CG) da seco
transversal, e a tensdo normal de tragdo ou de compressdo é constante em todos os pontos da secao

4 Também recebem os nomes de centrada, uniforme ou axial.
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transversal, isto &, a tensdo é uniforme (Figura 5). A tracdo simples corresponde ao dominio reta a e a
compressdo simples a reta b.

CG X

Figura 5 — Solicitacfes de tracéo e compressao simples.
b) Flexdo Composta

Na flexdo composta ocorre a atuacdo conjunta de forca normal (N) e momento fletor (M); para forca de
tracdo tem-se a flexo-tracao e para compressao a flexo-compressao. Ha dois casos (Figura 6):

- Flexdo Composta Normal (ou Reta): além da for¢a normal existe um momento fletor, em uma direcéo
(M = e, . N), como mostrado na Figura 6a;’

- Flexdo Composta Obliqua: além da forca normal existem dois momentos fletores, relativos as duas
direcOes principais da secdo (Mx=¢e,. N e My =e, . N), Figura 6b.

- y ) y
A
My A
N
h, R hy X
& N
L 77\ hy
a) Flexdo Composta Normal;
) y i y
s ex r s
. w}
A /.
ey] &N " X
hy v 7 X hy ——>> |
N M,

b) Flexdo Composta Obliqua.

Figura 6 — Tipos de flexdo composta, explicitadas por meio da excentricidade da forga normal
e pelos momentos fletores.

Neste texto, a notacdo utilizada para momento fletor, momento de inércia e indice de esbeltez, é relativa & direcdo da secdo
transversal (X ou y), e ndo em torno de um eixo, 0 que em nada altera os resultados numéricos, pois é apenas uma questdo relativa a
convencao adotada. Basta trocar, por exemplo, M, por M, , € My por M, .
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Como serd apresentado adiante, os pilares sdo classificados em funcdo do tipo de solicitagdo a que é
submetido: a) pilar intermedidrio (Compressdo Simples); b) pilar de extremidade (Flexdo Composta
Normal); c) pilar de canto (Flexdo Composta Obligua).

2.3 Dominios de Deformacdes

No item 17.2 a NBR 6118 “estabelece critérios para a determinacéo dos esforcos resistentes das secdes
de vigas, pilares e tirantes, submetidas a forca normal e momentos fletores.”, e apresenta os dominios de
deformacdes (Figura 7). As deformagdes limites (ou Ultimas) sdo de 3,5 %o (para os concretos do Grupo I de
resisténcia) para o encurtamento no concreto comprimido ¢ 10 %o para o alongamento da armadura
tracionada. Como 3,5 %o e 10 %o sdo valores Ultimos, diz-se que o “Estado-Limite Ultimo é caracterizado
quando a distribuicdo das deformacfes na se¢do transversal pertencer a um dos dominios.”

0 2 %o 3.5 %o
-
B
d A
/ 3h7
X2lim
)
hf d s { c
()
- @ X3lim
Qo
g
< A 5 o
vy A As
x i
10 %o €y 0 2 %o
Alongamento J Encurtamento

Figura 7 — Diagramas dos dominios de deformacdes (com deformacdes dos concretos do Grupo I).

Com os seguintes valores:
a) Xaiim = 0,26d, € Byaiim = X/d = 0,26 (X2im depende apenas da altura Gtil d);
b) para os concretos do Grupo | e ago CA-50 tem-se: Xgjim = 0,63d, € Bx3im = 0,63 (Xaim depende do concreto
e do aco).

2.3.1 Retaae Dominiol

Reta a (Figura 8):

LN
Solicitacdo: tracéo simples _
(o5 X=-o 10 %
Posicdo da LN: x =— o0 bo 0
Duas armaduras tracionadas A; € A’ com _
deformacdo de alongamento g = €’s = 10 A & |

%o, € tensdo Gsg = 6sg = fyq

& |
Elemento: tirante F cG qﬁ

As | & ]

10 %o

Figura 8 — Tracéo simples representada pela reta a.
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Dominio 1 (Figura 9).

Solicitacdo: flexo-tragdo com pequena
excentricidade

Posicdo da LN: —o0 <x <0

Duas armaduras tracionadas (As e A’). 3
Deformacdo de alongamento na armadura As

mais tracionada fixa &, = 10 %o.
F G)|

Elemento: tirante

Figura 9 — Tragdo ndo uniforme no dominio 1.

2.3.2 Dominio 2

0<g<3,5%

= = /
A,s e A,s A’s X (+) % g’s

CG C d
T ou ou h
e v
10 %o
LF | L—»

Figura 10 — Casos de solicitacéo e diagrama genérico de deformacdes do dominio 2.

Solicitacdo: flexdo simples e flexo-tracdo ou flexo-compressdo com grande excentricidade (Figura 10)
Posicdo da LN: 0 < X < Xpjim

Uma armadura tracionada (As) e outra comprimida (A’s). Deformacdo na armadura tracionada fixa
g = 10 %o. Deformacgéo de encurtamento na fibra mais comprimida de concreto 0 < g < 3,5 %o. O
dominio 2 pode ser subdividido em 2a e 2b em func¢do da deformacdo na borda comprimida, com 0 <
gc < 2 %o para 0 subdominio 2a (& Pyzatim = Xzaiim/d = 0,167), e 2 < & < 3,5 %o para o subdominio 2b
(Figura 11).

Elemento: viga, laje e pilar

7 | 2% 3.5 %0
:UT A’s /
2a
- 5 2b
3 4
\\
\ 4 AS 4a
) |
10 %o Eyd 0

Figura 11 — Dominio 2 e subdominios 2a e 2b.
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No subdominio 2a a deformag¢do na armadura comprimida (A’s) € muito pequena e pode ser ignorada
(Figura 12). O subdominio 2b demarca a posicao da LN em que a armadura comprimida passa a ser eficiente
(Fusco, 1981).°

Subdominio 2a 3.5% Subdominio 2b
0<g <2 %o\i 2%0 G°ﬂ = 0,85:cd
l // 2<¢,<3,5 %0

r' N X < X . i

2 T A's alim N e’s=0 X < X2lim 0’8XI

© T ) LN 8’5 T

o

v AS 85210 %o &= 10 %o

Figura 12 — Deformagdes nos subdominios 2a e 2b.

2.3.3 Dominio 3

=
A’s e A’s A’s
M
T ou ou @
e A, A A
LF .

Eyd < Esg <10 %0
Figura 13 — Casos de solicitacéo e diagrama genérico de deformac6es do dominio 3.

Solicitagdo: flex&o simples e flexo-tracdo ou flexo-compressdo com grande excentricidade (Figura 13)
Posicdo da LN: Xpjim < X < X3jim

Uma armadura tracionada (As) e outra comprimida (A’s). Deformacao de encurtamento fixa €. = 3,5 %o no
concreto da borda comprimida. Deformagéo na armadura tracionada g,q < &5 < 10 %o € tensdo oy = fyg
Elemento: viga, laje e pilar.

¢ outro aspecto é que no subdominio 2b ja existe alguma plastificacdo do concreto por microfissuragdo interna do concreto
comprimido, ainda ndo iniciada no subdominio 2a.
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2.3.4 Dominio 4

F
- I
e A% A’

M X
ou C LN
As As « &

A

0<&gq< €yd

Figura 14 — Casos de solicitacédo e diagrama genérico de deformacdes do dominio 4.

Solicitagdo: flexdo simples e flexo-compressdo com grande excentricidade (Figura 14)

Posigdo da LN: Xgim <x <d

Uma armadura tracionada (As) e outra comprimida (A’s). Deformagdo no concreto da borda
comprimida fixa g = 3,5 %o. Deformagéo na armadura tracionada 0 < & < g4 (cOntra a economia)
Elemento: viga, laje e pilar

2.3.5 Dominio 4a

Solicitagdo: flexo-compressdo com pequena
excentricidade (Figura 15)

Posicdo da LN: d < x < h (passa no : £ = 3,5 % ve
cobrimento da armadura menos comprimida ~ = 7
AS) S :
Duas armaduras comprimidas (As e A’), F
com tensdo oy = 0 na armadura A . e% X -
Deformagdo no concreto da borda
comprimida fixa g; = 3,5 %eo.
Elemento: pilar

As LN

Figura 15 — Solicitacéo e diagrama genérico de
deformagdes do dominio 4a.
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2.3.6 Dominio5e Retab
Dominio 5 (Figura 16):
Solicitagdo: flexo-compressdo com pequena 2 %0 < £, < 3.5 %o

excentricidade Y
Posicdo da LN: h < x < + o (fora da secdo A €s

3h/7

transversal)

Duas armaduras comprimidas (As e A’). L
Caracterizado pelo ponto C a 3h/7. cG @ F
Deformagdes no concreto em funcdo da S f X h
posicdo da LN: na borda mais comprimida
2 < g < 3,5 %o; na borda menos comprimida
0 <& <2 %o A &
Elemento: pilar

v LN

Figura 16 — Compressdo ndo uniforme no dominio 5.

Reta b (Figura 17):
Solicitagdo: compresséo simples Ecq = 2%o
Posicdo da LN: x =+
Duas armaduras comprimidas (As e A’). A o,
Secdo transversal inteiramente comprimida,
deformacdes &, = & = €’s = 2 %o, ¢ tensdes F —
Osd = O'sd ]
Elemento: pilar
As Y
0

2%0

Figura 17 — Compresséo simples na reta b.

2.4 Hipdteses Basicas

As hipoteses basicas consideradas no dimensionamento de vigas a Flexdo Simples sdo também
consideradas na FCN, como: a se¢do permanece plana ap6s a deformacédo, existe aderéncia entre 0 ago e 0
concreto, a resisténcia do concreto a tracdo é desprezada, o diagrama retangular simplificado com altura y
pode ser adotado para a distribuicdo de tensdes de compressdo no concreto (Figura 3), a tensdo no aco pode
ser obtida com o diagrama o x ¢ (Figura 4), e o Estado-Limite Ultimo é caracterizado em um dos dominios
de deformacgdes (Figura 7).

3. FLEXAO COMPOSTA NORMAL

Na Flexdo Composta Normal (FCN) atuam os esforcos solicitantes momento fletor (M) e forca normal
(N), com a flexdo em torno de um eixo principal de inércia da secao (ver Figura 6a).

Neste estudo sdo apresentadas as equacdes para dimensionamento de pecas submetidas a forca normal de
tracdo e de compressdo, com casos que abrangem todos os dominios de deformacdes, da reta a a reta b.
S&o equacdes aplicadas no dimensionamento de tirantes, pilares, vigas e lajes.” Aqui sera estudada apenas a

" Este texto toma como base 0s seguintes autores: Pinheiro (1994), Fusco (1981) e Santos (1983).
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secéo retangular, com armaduras distribuidas em duas faces opostas (A, e A’;).2 A divisdo do estudo é feita
do seguinte modo:’

a) tracao simples e flexo-tracdo com pequena excentricidade (duas armaduras tracionadas);

b) flexo-tracdo e flexo-compressdo com grande excentricidade (uma armadura tracionada e outra
comprimida);

¢) flexo-compressé@o com pequena excentricidade (duas armaduras comprimidas).

3.1 Tracédo Simples e Flexo-Tracédo com Pequena Excentricidade

Na tracao simples e na flexo-tragcdo com pequena excentricidade o esfor¢o solicitante predominante é a
forca normal (N). Como o momento fletor (M) é de pequena intensidade, as duas armaduras séo tracionadas
(As e A’)."° A secdo transversal encontra-se inteiramente tracionada e fissurada, e ndo existe contribuicdo do
concreto. O Estado-Limite Ultimo (ELU) é caracterizado pela deformagdo plastica de 10 %o na armadura
mais tracionada (As), Figura 18.

] LN________ -
X < O—I
A : - ° ° r' N r' N s ’
A’ R’ A €’ o'
N
=
S
v o cG__ | I =l 4 2,07 %o| p/ CA-50 fya
r N ko]
(b
- @
Ng
A R o v =L A L £ = 10 %o fiq
b (e) (o)
(Dominio 1)

Figura 18 — FCN em tirante de se¢do retangular com duas armaduras tracionadas (dominio 1).

A armadura A’ estara tracionada com a linha neutra (LN) posicionada até o cobrimento d’, portanto, no
intervalo — oo < x < d’. Fazendo By = x/d™ tem-se: — o0 < Bx < d’/d. Os dominios possiveis sdo a reta a, 1 e
2a’ (quando 0 < x < d’). A tensdo na armadura mais tracionada (As) € oy = fy4 . Para a solugdo dos problemas
existem infinitas soluges, no entanto, como solugdo econdmica procura-se fazer &’s > g4 , €
consequentemente ¢’y = fyq . A posicéo da LN fica entdo determinada com ¢ e €’s , conforme mostrado na
Figura 18.

As equacdes surgem da andlise de equilibrio das forgas normais que ocorrem na se¢do. Com 0 somatorio
de forcas normais tem-se:
Ng=R + R’ ,eCOmMORs=Afyg ¢ Rs=A50y:

Ng = A fyd + A’ 0’y Eq. 9

Fazendo somatdrio de momentos fletores em h/2 tem-se:

¢ De modo geral, a armadura A, representa a armadura tracionada, e A’s a armadura comprimida. No entanto, dependendo do caso de
solicitacdo, As pode representar a armadura menos comprimida, e A’ a menos tracionada, como sera apresentado nos trés diferentes
casos de solicitagdo.

% Santos (1983, p.502) apresenta que os processos mais frequentes na literatura técnica internacional dividem a FCN em trés partes:
a) tracdo simples e flexo-tracdo com pequena excentricidade (dominio 1);

b) flexdo simples e flexdo composta com grande excentricidade (dominios 2, 3 e 4);

c) flexo-compressao com pequena excentricidade (dominios 4a e 5).

Essa divisdo é seguida de modo semelhante por Fusco (1981).

100 notagdo A’ indica a armadura menos tracionada.

1 Neste caso, a posi¢do x da LN é a distancia entre a fibra menos tracionada e a LN, e d é a distancia entre a fibra menos tracionada
e 0 CG da armadura mais tracionada (A).
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Nge+R’s (W2-d)-Rs(h/2—-d’)=0 , 8 como Ny e = My, substituindo Rse R’ :
Mg = (Asfya— A’s 7). (N2 —-d°) Eq. 10

Com semelhanca de triangulos € definida a equacdo de compatibilidade de deformacdes:

= - gy=¢& Eqg. 11

3.1.1 Exemplo

Calcular as armaduras As e A’ para uma se¢do transversal retangular submetida a flexo-tracdo, com forca
normal N, = 1.000 kN e momento fletor My = 10.000 kN.cm. Considerar: concreto C35 ; ago CA-50 (fy4 =
43,5 kN/cmz) ; secdo retangularb=25cme h=80cm;d=76 cm;d’ =4 cm; ys =y, = 1,4 (Figura 19).

< A A
) |-o o o
A A
S | Nic =
£ © 1.000 kN
8 1 CG
© IS
1 I &)
= o
o W
~ ®
T\rl ® A’s ° v A,S
v ©
T b=25

Figura 19 — Flexo-tracdo com pequena excentricidade em secéo retangular.

Resolugéo

A excentricidade da forca normal é: e = M, / N = 10.000/1.000 = 10,0 cm, pequena relativamente a altura
da peca, e o problema é de dimensionamento de tirante sob flexo-trac&o com pequena excentricidade,'” com
duas armaduras tracionadas. LN no intervalo — co < x < d’ (dominio 1 - ver Figura 9, ou subdominio 2a’),"* e
infinitas solugBes caso ndo se fixe a posicdo x da LN. A deformacgdo na armadura mais tracionada As € g =
10 %o (Figura 20), e tenséo oy = fyq = 435 MPa, de modo que a solugdo econémica é aplicar na armadura
menos tracionada também a maxima tenséo que 0 ago pode resistir: 6’sq = f,g = 435 MPa, ou seja, €’s > gyq (=
2,07 %o para o ago CA-50, ver Figura 4).

Posicdo da LN com &’s=2,07 %o e &5 = 10 %o (EQ. 11):

= — X=-14,79cm
76—X

€' N 2,07 10
4—x

Equacionamento para calculo das armaduras (Eq. 9 e Eq. 10), com y¢= 1,4:
Ng = A fyd + A’ 67y

Md = (AS fyd — A’s G,Sd) . (h/2 — d,)

12 Esta hipotese estara correta se resultar o dominio 1 ou subdominio 2a’.
13 No dominio 1 a LN encontra-se no intervalo — o < x < 0, e no subdominio 2a’ esta no intervalo 0 < x < d’, ou seja, encontra-se

passando no cobrimento da armadura A’ .
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1,4.1000= A, 435+ A’ 435

50 A +A =3218 A, = 20,56 cm?
- -
1,4.10.000= (A, 435- A 43,5)(?—4] A, —A' =894 A, =1162 cm?
A i &= 10 %o T
o
S o L A=
2
7 ; @ 20,56 cm
| 2 e ] Nqg =
4 f .::L
o 8’5 = 8yd
= =2,07 %o
A’s
f T x=- 14,791 N A=
= it b 11,62 cm2

Figura 20 — Soluc&o numérica adotada para o tirante.

Comparando com o valor absoluto de x para a LN (|- 14,79 cm|), valores menores proporcionam
armaduras A’s maiores que a calculada, pois resultam deformagdes &’ < g, , € valores maiores para x nao
alteram a armadura A’ , pois resultam sempre tensdes c’ss = fq , correspondente ao trecho de plastificagéo
do aco (Figura 4)."

3.2 Flexo-Compresséo e Flexo-Tragédo com Grande Excentricidade

Na flexdo composta com grande excentricidade a for¢ca normal (N) é de baixa intensidade e o esfor¢o
predominante é o0 momento fletor (M), o que resulta uma armadura tracionada (As) e outra comprimida (A’s),
Figura 21 e Figura 22. Os casos de solicitacdo sdo a flexo-tragdo e flexo-compressdo com grande
excentricidade. Os dominios de ocorréncia sdo 3, 4, e o 2b’ (aquele com d’ < x < Xgjm)."

A linha neutra (LN) encontra-se dentro da secdo transversal, entre as armaduras, no intervalo entre
d’ <x<d (oud’/d < By <1). OELU é caracterizado pela deformagdo de alongamento no ago de 10 %o no
subdominio 2b’, e pela deformagao de encurtamento no concreto de 3,5 %o nos dominios 3 e 4.

O problema é indeterminado e admite infinitas solugdes (infinitos valores possiveis para X), uma vez que
existem duas equacOes de equilibrio e trés incognitas (geralmente x, As e A’). A solugdo mais econdmica é
adotar x no limite entre os dominios 3 e 4 (X = Xajim , OU Byxaiim), O que corresponde a deformacédo de inicio de
escoamento (eyq) na armadura tracionada (As) e 0 maximo encurtamento no concreto (e = 3,5 %o). No
entanto, no caso de vigas e lajes'® deve também ser analisada a relacdo entre a posicdo x da linha neutra e a
altura atil d, pois a NBR 6118 (item 14.6.4.3) apresenta limites para condigdes de ductilidade, afirmando que
“a capacidade de rotacdo dos elementos estruturais é fungcdo da posi¢éo da linha neutra no ELU. Quanto
menor for x/d, tanto maior sera essa capacidade”. E para “proporcionar o adequado comportamento ductil
em vigas e lajes, a posi¢do da linha neutra no ELU deve obedecer aos seguintes limites:

a) x/d < 0,45 para concretos com fy < 50 MPa (Grupo I);
Eqg. 12
b) x/d < 0,35 para concretos com 50 < fg < 90 MPa (Grupo II).

“Esses limites podem ser alterados se forem utilizados detalhes especiais de armaduras, como, por
exemplo, os que produzem confinamento nessas regides.”

As equacles de equilibrio sdo divididas conforme a forca normal seja de compressdo ou de tracéo,
conforme mostrado a seguir.

¥ Em Fusco (1981) e Santos (1983) séo encontrados outros exemplos resolvidos, bem como equagdes adimensionais.

15 A divisdo do dominio 2 nos subdominios 22’ ¢ 2b’ tem a finalidade de separar os casos de duas armaduras tracionadas (2a’) e uma
comprimida e outra tracionada (2b’).

18 0 limite x/d nio é imposto aos pilares.
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3.2.1 Flexo-Compressao
Conforme o equilibrio das forg¢as normais mostradas na Figura 21 tem-se:
Ng=R;+R’s—Rs
Resultante de compresséo no concreto:
R.=b.0,8x 0,85f = 0,68b X fq
Ng = 0,68b X foq + A’ 6°sg — A Gag Eq. 13
Substituindo x = d By :
Ng=0,68b d By foq + A’ 0"sg — As Osg Eq. 14
Fazendo somatorio de momentos fletores em h/2 tem-se:
Nge =R (h/2-0,4x) + Rs (/2 - d’) + R’s (h/2 - d*)
e substituindo R, Rse R’s e Ngy.e=Mjy:
Mg = 0,680 X fog (W2 — 0,4X) + (As 6sq + A’s 67sg) (W2 — ) Eqg. 15

Substituindo x = B4 d e alterando a equagdo fica:

My =0,34b d? Bx fea (h/d —0,8B4) + (As 05g + A’s 675g) (/2 —d") Eqg. 16
—> Nq
(compressao) _0,85f
} | €= 3,5 %o
r' N B ry : A <
:UT— ° A,S L4 S’s e A’S R’S g §
X < RC y'y g
© LN v cc___ | ‘1\
A\ 4 1 <>l<:.
o
N N
e =
l As &s A Rs
A4 - e o o o { >
%T b

Figura 21 — Flexo-compressao com grande excentricidade em se¢éo retangular no dominio 3 ou 4.

3.2.2 Flexo-Tragdo

Na flexo-tragdo basta substituir Ng por (— Ng) na Eq. 13 (ou Eq. 14), e ndo h4 alteracdo na Eq. 15 (ou Eq.
16), ou conforme a Figura 22:

_Nd= Rc+ R’S_RS
—Ng=0,68b x feqg+ A’s 6°sqg — As Oy Eq. 17

- Nd = 0,68b d BX fcd + A’S G,sd - AS Csd Eq 18
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Mg = 0,68b X fog (/2 — 0,4%) + (A Ggg + A’ 0°sg) (W2 — ) Eq. 19
Mg = 0,34b 02 By fog (/d — 0,88,) + (As 0s + A’ 5°g) (/2 — d) Eq. 20
. 0,85fq R
| &= 3,5 %o ) ]
A : : : “é A A ’ / A
S A’ . R’ "d € X
% - R, X =)
Yy QQ ________ e} v LN .
o l AS Rs o v 85
» F
i
Ny (tragdo) !

Figura 22 — Flexo-tragdo com grande excentricidade em se¢do retangular no dominio 3 ou 4.

3.2.3 Equacbes de Compatibilidade

As equacOes de compatibilidade para os dominios 2b’, 3 e 4 s&o:

& _ €'s _ &
d-x x-d Eq. 21
&  _ €' _ &
1-Bx g & Bx Eq. 22
X d

com &= 10 %o para o subdominio 2b’ e &.= 3,5 %o para os dominios 3 e 4.
A Tabela 1 resume as equagdes de compatibilidade para a Flexdo Composta com Grande Excentricidade.
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Tabela 1 — Resumo de equacdes para a Flexdo Composta com Grande Excentricidade.
(Fonte: Adaptada de Fusco, 1981).

Dominio imv?)gltz\s/eilo Variaveis calculadas a partir det?a/fr:iarll\;lﬂ?as a
postas p do valor de x (ou B) . .
dominio partir das anteriores

R , x—d' x—d'
Zb g =10 %o 83=85d_x =10d_x
d’ <x<0,26d ou _ , B,—d/d . B,—d/d 0w
d’/d<[3x<0,26 Gsd—fyd Eg=¢&g ):(I__BX =10 ):(I__BX
y zgcd;x =3’L__)d;x
3 _ _ Osd = fyd
& =sclﬁBX =3,51BBX
0,26d < x < 0,63d VTR
ou gy=¢; =35
0,26 < Bx < 0,63 X X -
e Bx—d'/d_BSBX—d‘/d sd
g = 3,5 %o s— ¢ By e By
Geg = 0,85 gszgcd;xzasd;x
_ _ Osg < fyd
4 sszsclﬁBX:&SlBBX
0,63d <x <d TR
ou gy=¢, =35
0,63 <By<1,0 X X o'
e . S
e = e, By Bd /d :3’5[3)( Bd /d
X X

3.24 Exemplo1

Calcular as armaduras As e A’s para uma se¢do transversal retangular submetida a flexo-compressao,
com forga normal de compressdo Ny = 2.000 KN e momento fletor My = 100.000 kN.cm. S&o conhecidos:
concreto C30 ; ago CA-50 (f,q = 43,5 kN/cm?) ; segdo retangular b=25cmeh=80cm;d=76 cm; d’ = 4
cm ;v =7v. = 1,4 (Figura 23).

Nq - 0,85f
| [ &6 = 3.5 %o
y — 4 I P 7' 7y
Il ed .’ ] o 5 ~ R’ 8,
© | A’ 2 As s s y
1 — X g
o Rc
5§ 2
S Il v CG Y
2 : v |t _ LN |
=
-
o L,. A . A R, &
v 2 4

T b=25

Figura 23 — Flexo-compressdao com grande excentricidade em secdo retangular, nos dominios 3 e 4.

Resolucéo
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A excentricidade da forca normal é: e = My / Ng = 100.000/2.000 = 50,0 cm, grande relativamente a altura
da peca, e o problema é de flexo-compressdo com grande excentricidade, com momento fletor
preponderante. O problema admite infinitas solu¢des, em funcdo da posicdo x adotada para a LN, com uma
armadura comprimida e outra tracionada. A posi¢do da LN ¢é d” < x < d, nos dominios 2b’, 3 e 4, sendo o 3 0
dominio econdmico. Assim, uma solucdo econdémica € com a LN no limite entre os dominios 3 e 4:

X = Xatim , COM & = 3,5 %o, & = &g =2,07 %o € G5 = fyqg=43,5 kN/cm? (para 0 aco CA-50). Portanto:
Xaiim = 0,63d = 0,63 . 76 = 47,88 cm — By = Praim= 0,63

As deformages nas armaduras, com g; = 3,5 %o, Sd0 (Eq. 21 ou Eq. 22):

B o % - s _ 89 — €5=3,21 %0 (armadura comprimida)
d-x x-d x 4788-4 4788

e’s = 3,21 %o > &yq = 2,07 %o, de modo que ¢’y = fyg = 43,5 kN/cm?. E apenas como comprovacao:

€& &5 & N &s _ 3% — &=2,07%0 (armadura tracionada)
d-x x-d x 76-4788 4788

Equacdes para a flexo-compressdo (Eq. 14 e Eq. 16):

Ng = 0,68b d By fea + A’s 0”°sg — As Osg

Mg = 0,34b d? By fog (h/d — 0,8B,) + (As 0sg + A’ 675g) (W2 — d)
Substituindo as variaveis pelos valores numéricos:

2.000=0,68.25.76. 0,63% + A5 435-A; 435

100.000=0,34. 25. 762 0,63?'—0(3—2 —08. 0,63] (A, 435+A, 435) (8—20 - 4J
{A'S ~A, =588 A, =17,38cm?  (armaduratracionac)
%
A's+A;=4064 A, =2326cm?  (armaduracomprimida

Outras solucbes também econémicas sdo possiveis com diferentes valores para x no dominio 3, e que
proporcionam outros pares de armadura A, e A’ "

3.25 Exemplo 2

Calcular as armaduras A e A’ da peca do exemplo de Fusco (1981, p.57), de secdo retangular submetida
a flexo-compressdo, com forca normal de compressdo Ny = 500 kN e excentricidade e = 80 cm. Séo
conhecidos: concreto C25 ; ago CA-50 (f,q = 43,5 kN/cmZ) b=25cm;h=70cm;d=65cm;d =5¢cm;

vs = 7. = 1,4 (Figura 24).

Y comalLNx= Xoiim = 0,26d = 19,76 cm, as armaduras resultam A, = 9,84 cm? e A’ = 39,27 cm?, 0 que representa um acréscimo
de 8,5 cm? de armadura relativamente aos resultados com X = X . No equilibrio de forgas, a armadura A’ e 0 concreto comprimido
se contrapdem a forca Ny e a armadura A , € o aumento da armadura A’ ocorre porque a diminui¢do de x acarreta uma menor

contribuicdo do concreto comprimido.



UNESP, Bauru/SP Parte | — Flexdo Composta 17

Nd A »
0,85
| 5 35
- 8 €= ,5 00
1 Llfl) . L] I A, * Ra 8’
= A’s @ s ) ) x
— o
R Xl ©
IS [T9)
S I L I | !
'F © LN v
=
Ue)
||l A | A, R &s
e o o 5
A\ 4 = /
T | b=2s

Figura 24 — Flexo-compress@o com grande excentricidade em se¢éo retangular, nos dominios 3 e 4.

Resolucéo

O momento fletor atuante é: My = Ny e = 500 . 80 = 40.000 kN.cm. A excentricidade € grande
relativamente a altura da peca, e o problema é de flexo-compressdao com grande excentricidade, com
momento fletor preponderante. Como uma solugdo econdémica seré adotada a LN no dominio 3,"® com

B = 0,615, e:
x = B, d = 0,615 . 65 = 39,98 cm = 40,0 cm

As deformagbes nas armaduras, com g. = 3,5 %o, Sd0 (Eq. 21 ou Eq. 22):

& _ & _E - & = 35 — &=2,19 % (armadura tracionada)
d-x x-d X 65-40,0 400
€ €'s N €' 35 , o
= =_C — =— — €’5=3,06 %0 (armadura comprimida)
d-x x-d x 40,0-5 40,0

&s=2,19 %o > £,4=2,07 %o € €’s= 3,06 %o > &y4 = 2,07 %o — Oy = G = fyg = 43,5 kKN/cm?
Equacdes para a flexo-compressdo (Eq. 14 e Eq. 16):
Ng =0,68b d By fog + A’s 6”5 — A Ggq
Mg = 0,34b d? By fog (h/d — 0,8B,) + (As 05g + A’ 675g) (W2 — d°)
Substituindo as variaveis pelos valores numéricos:

1,4.500=0,68.25.65. 0,615% + A 435-A 435

14.40000=0,34.25.65° -0,615E[g—0,8 . 0,615j+(As 435+ A 43,5)(7—20—5j

{A‘S -A;=-1181 A, =1853cm? (armaduratracionad)
%
A5 +As =2523 A, =6,71cm? (armaduracomprimidg

18 Quando a peca for viga ou laje os limites impostos na Eq. 12 devem ser obedecidos.
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Os resultados sdo muito préximos aqueles obtidos por Fusco (1981, p.59), calculados considerando o
diagrama parabola-retangulo, de A, = 18,90 cm” e A’ = 6,82 cm®. Outras solugdes também econémicas s&o
possiveis com diferentes valores para X no dominio 3, e que proporcionam outros diferentes pares de
armadura Ag e A’ .

3.2.6 Exemplo 3
Calcular a armadura do pilar mostrado na Figura 25, sob for¢a normal Ny = 840 kN e momento fletor

Mgx = 3.545 kN.cm ; excentricidade e, = 4,22 cm ; concreto C30 ; CA-50; b=15cm;h=40cm;d=11
cm;d =4cm;y. = 1,4 (Figura 24).

Ng
y ey =4,22cm
. ° v
!
: S
) Vo)
hd L4 As : A’ ot
> Il
o Ned X : LN €
< T A 7'y
n . gjo : 0,85f4 &
\ 4 y X
Rs : R’s Rc < g
i
[ 5
° ° [ ~
A | \\
0,8x
b=15
« >  b=15

Figura 25 — Dimensdes do pilar de secéo retangular e deformacdes no dominio 4.
Resolucéo

A excentricidade e, = 4,22 cm é grande relativamente a largura do pilar (b = 15 cm), e o problema é de
flexo-compressao com grande excentricidade, com momento fletor preponderante. Por questdes praticas nos
pilares € usual fazer a armadura bilateral simétrica (iguais em duas faces opostas). Considerando a Eq. 13 e
a Eqg. 15:

Nd = 0,68b X fcd + A0 — As Osd

Mg =0,68b x foq (h/2 —0,4X) + (As o5g + A’s 6”°5g) (/2 —d”)

e fazendo A, = A’s = Agsim , as equacdes ficam:

Ng = 0,68b x fq + As sim (G’sd - c5sd)

Mgy = 0,68b X feq (/2 — 0,4X) + Aqsim (0sg + 6°54) (/2 —d”)

Nas equagdes, as incognitas sao X, Assim , Osg € 0’sg , de modo que o calculo pode ser feito por tentativa,
adotando-se um valor para X, 0 que possibilita determinar as deformacGes e tensfes nas armaduras. A
armadura Assim é calculada com a equacdo de Ng , € a equagdo de My deve ser verificada. O limite entre os
dominios 3 e 4 é:

Xziim = 0,63d = 0,63 .11 =6,93 cm

Fazendo tentativas para X no dominio 4, onde ocorre €. = 3,5 %o, ¢ supondo que a armadura comprimida
tera deformagio &’s > e, = 2,07 %o, portanto o’ = fyq = 43,5 kN/cm®:

a) 1° tentativa: LN em x = 10,0 cm
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A armadura tracionada tem a deformacéo (Eq. 21):

& _& 8 _35 L -035%
d—x  x 11-100 100

e com & = 0,35 %o a tensdo é: oy = & Es = 0,00035 . 21.000 = 7,35 kN/cm?. Aplicando os valores numéricos
na equacgéo de Ny :

Ng=0,68b X fog + Aeim (0°ss — 0ss)  —>  840=0,68.40.10,0 g + A, 5im (435 -7,35)

Assim = 7,14 cm?
Aplicando na equagdo de My : Mgy =0,68b X fey (/2 — 0,4X) + Agsim (0sg + 67s) (/2 —d”)

3.545=0,68.40.10,0 %(1—25 —04. 1o,oj +714(7,35+435) (1_25 _4j

3.545 #£3.307,7 — né&o ok!
b) 2% tentativa: LN em x = 9,5 cm
Deformacdo na armadura tracionada:

€ N &g 35

—_— — = — & =0,55 %o
d-x X 11-95 95

com g = 0,55 %o a tensdo é: osg = & Es = 0,00055 . 21.000 = 11,61 kN/cm?, e:

840=0,68.40.9,5 % +Asgim(435-1161) > Aggm = 9,00 cm?

Aplicando na equacdo de My :

3.545=0,68.40.9,5 %(1—25 -0,4. 9,5j+9,00(1l61+ 435) [1—25—4)

3.545 #£3.782 — ndo ok!
c) 3% tentativa: LN em x = 9,75 cm

€ € g 35

— - =— —> 8520,45 %o
d-x X 11-9,75 9,75

atensdo é: oy = & E; = 0,00045 . 21.000 = 9,42 kN/cm?, e:

840=0,68.40. 9,75% + Ag sim (43,5 - 9,42) — Assim = 8,00 cm?® e aplicando na equacao de My :

3.545=0,68.40.9,75 %(1—25 -04. 9,75j +8,00(9,42+435) (%5 - 4)

3.545 = 3.525 — ok! com uma pequena diferenca de 0,6 %.

A deformacédo na armadura comprimida é:
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' 35
s e, B 99 > &5 =2,06%0 = £ =2,07% —> Ok!
x—-d X 9,75-4 9,75
A solucdo com armadura bilateral simétrica (Assim = As = A’ = 8,00 cm?, Figura 26) é unica, como
mostrado nas tentativas efetuadas com diferentes valores de x.

3
[ ] [ ]
AS = A’S =
8,00 8,00
\‘o o‘/
o
<
I [ ] [ ]
<
[ ] [ ]
b=15

Figura 26 — Armadura bilateral simétrica no pilar (cm?).

3.2.7 Equacdes com Coeficientes Dimensionais K

Por meio de um artificio simples um problema de Flexdo Composta Normal pode ser tratado como
Flexdo Simples, com armadura simples ou com armadura dupla (Figura 27 e Figura 28)." O processo
consiste em transportar os esforgos solicitantes Ng e My , relativos ao CG da secdo transversal da peca, para o
CG da armadura tracionada (As), passando a ser considerado o0 momento fletor Mgy = Ny €, . Como a forca
normal Nq4 é aplicada diretamente na armadura A , é por ela absorvida, e a solicitagdo que resulta com o
momento fletor Mgy é de Flex@o Simples.

Armadura Simples

& Msq
! A, | A, 4/ Nq

Figura 27 — Reducéo da FCN & Flex&o Simples com armadura simples.

19 Segundo Santos, 0 processo € antigo e foi introduzido por Loeser em edigdo alemd em 1925. A formulacdo com coeficientes K é
apresentada em Fusco (1981) e Santos (1983).
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Armadura Dupla

& ‘\Msd,lim AMy
v l AS v ASl L Nd ASZ
7 D [— — — — j
ol
As = Asl + AsZ
Figura 28 — Reducdo da FCN a Flexao Simples com armadura dupla.
A posicdo da LN é definida pelo coeficiente K. :
2
K= bd Eq. 23

IVlsd

com K, apresentado na Tabela A-1 (ou Tabela A-2), que proporciona valores de By € K, € 0 dominio de
deformacdes. Com B, = x/d a posicdo x da LN pode ser determinada, e um valor limite pode ser imposto a x
com armadura simples, e caso superado esse limite, a solugdo passa a ser com armadura dupla. 1sso também
pode ser feito diretamente com o coeficiente K. , isto €, se K; > K, im , @ Se¢do resulta com armadura simples
(o que implica X < Xjim).

A area da armadura simples é composta por duas parcelas, a primeira relativa ao momento fletor My , €
a segunda relativa a forca normal Ny :

Ma , N

A
s d Ogq

=K Eq. 24

S

com sinal positivo (+) para forca normal de tracéo e negativo (=) para N de compressao.
Para K; < K¢ im (X > X;im) @ secéo resulta com armadura dupla, e fixando-se K; = K calcula-se o
méaximo momento fletor que a se¢do pode resistir com armadura simples, relativa a X = Xjiy:

b d?
Mg lim =——— Eq. 25
sd,lim Kc,lim q
e 0 momento fletor excedente é:
AMs4 = Msg — Mg jim Eq. 26

0 qual é resistido por uma segunda parcela da armadura tracionada e pela armadura comprimida (ver Figura
28). Com K im correspondente a X = X, na Tabela A-1, a armadura tracionada é:

Mgq i 1 (AM
As = Ks,Iim Sg’“m +C$_ ( d de. x Nd} Eq- 27
sd -

com sinal (+) para forga normal de tracéo e (—) para N de compresséo.
Com K’ = 1/c’yy , determinado na Tabela A-3, € calculada a armadura comprimida:
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AMyy Eq. 28
d—d

AL =K'

Fusco (1981) observa que se o coeficiente de ponderacdo do concreto (y.) for diferente de 1,4, deve ser
empregada a largura ficticia para a pe¢a, com valor:

14b
Eq. 29

c

bfic =

3.2.8 Exemplo 4

Calcular as armaduras da secdo do Exemplo 2 (item 3.2.5),%° aplicando as equacdes com coeficientes K,
sendo: forca normal de compressdo Ny = 500 kN ; momento fletor My = 40.000 kN.cm ; e =80 cm ; C25 ;

CA-50 ; ys=v. = 1,4 (Figura 29).

v

A A

Ng
0,85f 4
£ r—j
1 G &= 3,5 %o
r'y 3 o
Lo —o® [ ) g co < A
Il N 1 s > >
o A’ S ) A’ R’ Es ><
— -— @
1 Rc X| o
g gl &
S ! S I CG____ ¥
'I\l © X r'y LN i
= o
|
o
<
"H 177 [ ] es L] A A4 y AS R§ Es
el >
v /
T b =25
Figura 29 — Flexo-compressdo com grande excentricidade em se¢éo retangular, nos dominios 3 e 4.
Resolucéo

A excentricidade da forca normal (e = 80 cm) é grande relativamente a altura da peca e o problema é de
flexo-compressdo com grande excentricidade, com momento fletor preponderante.* A excentricidade e, da
forca normal em relacdo & armadura tracionada A é:

es=e+h/2-d’=80+35-5=110,0cm

A forca normal de calculo é: Ny =7y Ny = 1,4 . 500 =700 KN

O momento fletor relativo & linha de acdo da armadura tracionada A é:
Mgy = Ng es=700. 110 = 77.000 kN.cm

Com a Eq. 23 ¢ definido o valor de K, e a posi¢do da LN:

2 2
_bd?_25.68
My  77.000

20 Este exemplo consta em Fusco (1981, p.57).
!l Esta hipotese sera comprovada com a determinagdo da posicéo x da LN e do dominio de deformacgdes.
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percebe-se que para o concreto C25 ndo existe K. = 1,4 na Tabela A-1, pois encontra-se no dominio 4, ou
seja, Bx supera o valor limite entre os dominios 3 € 4 (Bxaim = 0,63). Com Byaim = 0,63 tem-se os valores
limites K jim = 0,031 e K¢ im = 1,7, €:%

Kc=14<K.im=17 — portanto, a solugdo é com armadura dupla.

Com K¢ im = 1,7 determina-se o momento fletor relativo a posi¢éo da LN em Xzjim (Eq. 25):

~_ bd® 25.65
sd,lim — K -

M =62.132kN.cm

c,lim 1!

O momento fletor a ser resistido pela parcela As; da armadura tracionada e pela armadura comprimida A’
é (Eq. 26):

AMgy = Mgq — Msd,lim =77.000 — 62.132 = 14.868 kN.cm

A armadura tracionada resulta da Eq. 27 fazendo K n = 0,031 e Ny negativa por ser de compress&o:

As = Ks,Iim

M .
sajim 1 (%iNdj:o,om

62132 1 (14.868
d-d

+ ~700|=19,23cm?
65 435\ 65-5

d Gy

Com d’/d = 5/65 = 0,08, na Tabela A-3 tem-se K’ = 0,023, e a armadura comprimida (Eq. 28):

AMS‘{ ~0,023-48%8 _ 5 70cm2

A. =K'
S 7 %d-d 65-5

E como foi fixada a LN em X3 , @ deformagdo na armadura tracionada (As) € & = &y4 = 2,07 %o, NO
concreto . = 3,5 %o, € as tensdes o = 6’5 = fyq = 43,5 kN/cm?. Os resultados sd0 muito préximos aqueles
calculados por Fusco (1981, p.59), de A, = 18,90 cm? e A’ = 7,02 ¢cm?, com diferencas devidas a
simplificagdes nos valores das tabelas. Outras diversas solu¢Bes também econémicas sdo possiveis com
diferentes valores para x no dominio 3, e que proporcionam outros pares de armaduras Ase A’s .

3.29 Exemplo5

Calcular as armaduras aplicando equagfes com coeficientes K, sendo: for¢a normal de compressdo Ny =
1.000 kN ; momento fletor My = 100.000 kN.cm ; C20 ; CA-50 (f,q = 43,5 kN/cm?): vs =7 = 1,4 (Figura 30).

Resolucéo

A excentricidade da forgca normal relativa ao CG da se¢do é: e = My/ Ny = 100.000/1.000 = 100,0 cm,
grande relativamente a altura da peca (80 cm) e o problema é de flexo-compressdo com grande
excentricidade, com momento fletor preponderante. A excentricidade es da forca normal em relacdo a
armadura tracionada A, é:

gs=e+h/2-d=100+40-4=136,0cm

O momento fletor relativo & linha de acdo da armadura tracionada A é:

Msq = Ng &5 = 1000 . 136,0 = 136.000 KN.cm

2 Quando a peca for viga ou laje os limites impostos na Eq. 12 devem ser obedecidos.
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v

Ng
5 0,85f.
o
1 8 £c=3.5 %o
r'y < A g — ~
® 4 1l < :
::; Als § @ A's R’ € "
I &
& R¢ X o
5 o
o I
Cﬁ © A |- - - C _G ——————— 1 LN
<= o
[
N
<~ <
. L,. A ) As Ry &
v >/
P bem

Figura 30 — Flexo-compressdo com grande excentricidade em se¢éo retangular, nos dominios 3 e 4.

Com a Eq. 23 é definido o valor de K, e a posi¢do da LN:

2 2
_bd? 20762
My 136,000

percebe-se na Tabela A-1que para o concreto C20 ndo existe K, = 0,8, pois encontra-se no dominio 4, ou
seja, Bx supera o valor limite entre os dominios 3 e 4 (Bxaim = 0,63), ao qual corresponde os valores limites
Ks,lim = 0,031 e Kc,lim = 2,2, e.

K:=0,8 <Kjim=2,2 — portanto, a solucdo é com armadura dupla.

Com K¢ im = 2,2 determina-se 0 momento fletor relativo a posi¢éo da LN em Xz (EQ. 25):

bd?  20.76

Mg lim = K =52509kN.cm

c,lim )

O momento fletor a ser resistido pela parcela As; da armadura tracionada e pela armadura comprimida A’
é (Eq. 26):

AMg = Mgy — Mgqjim = 136.000 — 52.509 = 83.491 kN.cm

Com Kqim = 0,031 (correspondente a By sim = 0,63 na Tabela A-1) a armadura tracionada € (Eq. 27):

Mgy i AM : :
sdiim 1 ( SdJ_r|\1d)=o,o3152509+ L (533491—1oooj:25,09cm2

A = K i —tm =
R T e T 76 435\ 76-4

Com d’/d =4/76 = 0,05, na Tabela A-3 tem-se K’ = 0,023, e a armadura comprimida (Eq. 28):

A=K/ AMss _ o,ozaﬂglz 26,67 cm’
d-d 764

Do mesmo modo como no exemplo anterior, com a LN fixada em X, , @ deformacéo na armadura A €
& = &yg = 2,07 %o, € as tensdes o5 = 6’5 = fyq = 43,5 kN/cm?. Os resultados sdo muito proximos aqueles
calculados por Santos (1983, p.519), de A; = 22,70 cm?e A’ = 32,10 cm?, sendo as diferencas nas armaduras
creditadas ao antigo aco CA-50B utilizado por Santos. Outras diversas solucdes também econdémicas sao
possiveis com diferentes valores para x no dominio 3, e que proporcionam outros pares de armaduras As e

A
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3.3 Flexo-Compressdo com Pequena Excentricidade

O esfor¢co predominante € a forca normal de compressdo (Ng), e devido a excentricidade da forga, diz-se
que ocorre a flexo-compressdo com pequena excentricidade. O principal elemento é o pilar. A secdo
transversal tem as duas armaduras comprimidas (As e A’s), como mostrado na Figura 31 para uma se¢ao no
dominio 5.

0,85f
1 | 2<8:<3,5 %o
'y R R D Y - A 7 A A
S [ N i , A )
© Tf As :cT A’s R’ = & ~
Ng i &
- ol I R < 2 %o |
< R c6.__ T 4 C S
K < T
© S X
o o
= ~
IS = A4
= L,. .s ° v v A _ Rs Es
v -
Pl o
3 LN

Figura 31 — FCN em secdo retangular no dominio 5 com duas armaduras comprimidas.

A linha neutra (LN) encontra-se no intervalo entre d < x <+ o (0u 1 < By < + o), correspondente aos
dominios 4a, 5 e reta b. O ELU ¢€ caracterizado pela deformacdo de encurtamento do concreto de 3,5 %o no
dominio 4a, € 2,0 %o a 3h/7 no dominio 5, portanto, a ruptura da peca ocorre pelo esmagamento do concreto
comprimido.

O problema é indeterminado e com infinitas solu¢Ges, uma vez que existem duas equagdes de equilibrio e
trés incognitas (X, As e A’). Adotado um valor para X, sdo determinadas as deformacdes nas armaduras (&se
€’s), € entdo as tensbes atuantes, que sdo aplicadas nas equacdes que equilibram os esforgos resistentes com
os esforcos solicitantes de célculo. A condicdo econémica é obtida fixando a reta b (e, = & = €’s =2 %o, €
LN no + o0) ou com A = 0.

As equacdes surgem da andlise do equilibrio das forcas normais que ocorrem na secao da Figura 31. Sdo
duas as situagdes possiveis em funcdo da altura do diagrama retangular simplificado do concreto: 0,8x < h e
0,8x > h.

3.3.1 Equacdes para0,8x<h

Neste caso, as equacbes podem ser simplesmente obtidas invertendo-se o sinal de R na Eq. 13 (ou Eq.
14) e na Eq. 15 (ou Eq. 16):

Ng = 0,68b X fog + A 05g + A’ 07 Eq. 30

Mg = 0,68b X fog (/2 — 0,4X) + (As 6sg — A’ 6”°g) (W2 —d) Eq. 31
ou

Ng = 0,68b d By fog + A 05g + A’ 07g Eq. 32

Mg = 0,34b d? B f.q (h/d — 0,8B,) + (As 65 — A’s 675q) (/2 —d”) Eq. 33

3.3.2 Equacdes para0,8x>h

Neste caso, toda a altura da secdo esta submetida a tensGes de compressdo, conforme o diagrama
retangular simplificado. A resultante no concreto comprimido esté aplicada em h/2 e tem o valor:
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R. =0,85b h fq
A forca normal e 0 momento fletor tém os valores:
Ng=0,85b hfy+ Asosg+ A’s Gy Eqg. 34
My = (A’ 0°ss — As 0a) (W12 — ) Eq. 35
As equacOes de compatibilidade de deformacgdes sdo dependentes dos dominios:

a) Dominio 4a (& = 3,5 %o)

& — €5 :8_0 ou & _ €5 :8_0
x—d x-d X Bx-1 _doB, Eq. 36
X
d
b) Dominio 5
gg &5 2 ol g &y 2
x—d x-d 3, Bx—1 g _a B _3n Eq. 37
7 “d T 7d
c) Retab

g = &s=¢s=2 %o . A tensdo correspondente na armadura é 420 MPa para 0 ago CA-50.
3.3.3 Definicdo das Armaduras

Considerando a maxima forca relativa ao concreto comprimido (R.) que pode ocorrer na se¢do, e fazendo
0 equilibrio de momentos fletores na armadura comprimida A’ fica (Figura 32):

Mg=Nge’s =R, (W2—-d) +Rs(d—d’) ,com R.=0,85f,4bh

Tomando A = 0 define-se a excentricidade de Ny em relagio a linha de agdo de A’ :

o _ 085 bh (D_dj

S

Ny 2
‘ 0,85f 4
l ‘ r' N A r' N
hqt,n ‘%T A’s R’S
No 3 s
i o
[H) 1
N A CG - Y © x
_________________ < &
R o
A LR

Figura 32 — Defini¢do da excentricidade e’s .

Com a excentricidade e’ a forca normal Ny é absorvida apenas pela area de concreto comprimido e pela
armadura mais comprimida (A’s), sem auxilio da armadura menos comprimida (A;), de modo que €’
delimita a necessidade ou ndo da armadura menos comprimida. Fazendo e’s como um valor limite tem-se:
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e’s <€ slim — armadura unilateral (somente A’;)
Eq. 38
e’s> € lim — armadura dupla (A’s e A;)
com:
e’s=hl2-e-d Eq. 39
. 085f.ybh(h
s,Iim:N—C:[E_dj Eq. 40

3.34 Exemplo1

Calcular as armaduras As e A’ para uma se¢do transversal retangular submetida a flexo-compressao, com
forca normal de compressdo N, = 3.000 kN e momento fletor M, = 20.000 kN.cm. S&o conhecidos: concreto
C30; aco CA-50 (fyg = 43,5 kN/cm?); segio retangular b=25cmeh=80cm;d=76cm;d’ =4 cm;y; =7,
=14.

Resolucéo

Os valores de calculo s&o: Ng = y¢ N = 1,4 . 3000 = 4.200 kN, e My = y¢ My = 1,4 . 20000 = 28.000
kN.cm. A excentricidade da forga normal é: e = My/ Nqy = 28.000/4.200 = 6,67 cm. Como a excentricidade é
pequena relativamente a altura da peca (80 cm), a hipGtese é de flexo-compressdao com pequena
excentricidade. A definicdo quanto a colocar armadura unilateral (As = 0) ou armadura dupla (As e A’) é
feita com a comparacdo entre as excentricidades ¢’s e €’sjim , Sendo a armadura unilateral calculada nos
dominios 4a ou 5, e armadura dupla na reta b.

Com a Eq. 39 é calculada a excentricidade (e’s) entre a forca Ny € a armadura comprimida (A’s), € com
Eqg. 40 € calculada a excentricidade limite:

e’s=h/2—e—-d =80/2-6,67—-4=29,33cm

. _085f4bh (h ]_ 0,85(3,0/1,4) 25.80(@_4

- R
s fim Ny, (2 4.200 2

jz 3122cm

e conforme a Eq. 38, como e’s = 29,33 cm < e’g;im = 31,22 ¢cm, a solugdo com armadura unilateral (As = 0) é
possivel (Figura 33). Assim, sera feita As = 0, e neste caso a posi¢do x da LN é uma das incognitas,
juntamente com a armadura A’ .

0,85f4
1 £ = 3,09 %o
e [y . B A A A
I —® * ° o4 = R =
N T A’ 3 A’g=15,32 R’ = 666,4 kN ©
[oe]
n pocs
e o™ [s2]
5 R G B 5
o 1 Ng CG - | ) "
5 - RN i | — = —
W 5 | R.=35394kN I f
© I
I x
[«5)
I l 7OA5:00 y A,=0
i = A4
U om
1 LN

Figura 33 — Resultados numéricos na flexo-compressdo com pequena excentricidade em se¢do retangular.
Tomando a hip6tese de 0,8x < h sdo aplicadas a Eq. 30 e a Eq. 31, para determinagdo de x e A’

Ng=0,68b x foqg + A 05g + A’ 67q
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Supondo que a armadura A’ escoa (c°s = fyg = 43,5 kN/cm?) tem-se:

4.200=0,68.25.x % +A'\435

28.000=0,68.25.x %(8—20 - O,4xj +(A' 435) (8—20 - 4)

Das equacdes resultam x = 97,16 cm e A’ = 15,32 cm®. Fazendo a verificacéo:
0,8x=0,8.97,16 =77,73cm<h =80 — ok! , ecomo x> h, o dominio é o0 5.

A deformacdo na armadura A’ €:

g _ & _ 23 IR & __ 2 . S = 2.96 %o
x—-d x-d x=3h 9116-4 9716->80

e como €’s = 2,96 %o > &,q = 2,07 %o, €sta correta a tensdo ¢’y = fyq = 43,5 kN/cm?.

3.3.5 Exemplo 2

Dimensionar a se¢do transversal retangular submetida a flexo-compresséo, apresentada por Fusco (1981,
p.77). Sdo dados: forca normal de compressdo Nq = 4.200 kN ; excentricidade e = 10,0 cm ; concreto C25 ;
aco CA-50 (f,q = 43,5 kN/cm?); secdo retangularb=25cmeh=70cm;d=65cm;d =5cm; yr =7, =
1,4.

Resolucéo
Como a excentricidade de 10,0 cm é pequena relativamente & altura da peca (70 cm), a hipotese é de

flexo-compressdo com pequena excentricidade. Com a Eq. 39 € calculada a excentricidade entre a forca Ny e
a armadura comprimida (A’s), e com Eq. 40 é calculada a excentricidade limite:

e’s=h/2—e—-d =70/2-10,0-5=20,0cm

€5 lim =
il Nd

0,85f,4bh [h ]_ 0,85(2,5/1,4) 25. 70(70

——d' —-5|=1897cm
2 4,200 2

e conforme a Eq. 38, como ¢’s = 20,0 cm > ¢’ = 18,97 cm, a solugdo com armadura unilateral (somente
A’) ndo é possivel, e a solucdo é com armadura dupla (As e A’s). A secdo esta mostrada na Figura 34.

0,85f4
| ge = 2,0 %o
A n B A Q - A
i * ot S A’ = 35,04 R’ =20
o s I
.o o
w" o
> ~
5 3 Ny I
o 1 CG RC ] reta b ey
< " S ISCc R de ;
i a1 + L
1l =< g_
[5)
n
7l [ o Aol ¥ A=171 | R, &=20
v :O h A A
T bess
v

Figura 34 — Resultados numéricos na flexo-compressdo com pequena excentricidade em se¢do retangular.
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Tomando a hipétese de 0,8x > h s&o aplicadas a Eq. 34 e a Eq. 35:
Nd = O,85b h fcd + As Gsd + A’S G’sd
Md = (A,S G,sd - AS Gsd) (h/2 - d’)

Considerando a solucdo na reta b, tem-se g; = &’ = &, = 2,0 %o € 65y = 6”5y = 42,0 kN/cm? (ago CA-50).
Aplicando os valores numéricos:

4.200=0,85.25.70 % +A42,0+A542,0

4.200.10,0 = (A, 42,0— A, 42,0) (? = 5)

Das equacdes resultam A, = 1,71 cm? e A’ = 35,04 cm?.
3.4 Equacdes Adimensionais

O dimensionamento de elementos com as equacles de equilibrio apresentadas ¢ muito laborioso no
trabalho no dia a dia, e por esta razéo ha décadas foram desenvolvidas equagdes adimensionais de aplicacéo
mais simples. E com o auxilio de abacos, feitos para diferentes arranjos da armadura na secédo transversal, as
armaduras podem ser determinadas rapidamente.

Conforme as equacdes desenvolvidas para os diferentes casos de solicitacdo, sdo apresentadas a seguir as
equacdes adimensionais, separadas de acordo com as situagdes possiveis para as armaduras As e A’s (duas
armaduras tracionadas, uma armadura tracionada e outra comprimida, e duas armaduras comprimidas).

3.4.1 Duas Armaduras Tracionadas
Para a solicitagdo de tragdo simples e flexo-tragdo com pequena excentricidade foi definida a Eq. 9:
Ng = A fyd + A’ 07y

Dividindo todos os termos por (b h f.5) e multiplicando o ultimo termo por fy4/f,q , € chamando a equacéo
como v (ni), tem-se:

Ng A fyd_'_iclsd fyq

"“bhfy bhfyg bhfy f

E nomeando o primeiro e o segundo termos como ® e »’ (0mega):

LY e g Asu Eq. 41
bh fy ’ h f.q ‘
resulta:
, G
v=oto S Eq. 42
yd

E com a Eq. 10, relativa ao momento fletor:
Mg = (Asfyg— A’s07sg) . (W2 - )

Dividindo todos os termos por (b h* f.4) e multiplicando o dltimo termo por f,q4/f,q , € chamando a equagio
como p (mi):
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n= My (A fyal A Gsdlfde(h—d'j N Md _[As fya Aoy fde(l_d'

bhZfy (bhfgh bhfy hfy M ohZf, | bhfy bh fy fq)l2n h

yd

e com os valores de m e ®’ definidos na Eq. 41:

=lo-0—> (1dj Eq. 43
H f 2 a

3.4.2 Uma Armadura Tracionada e outra Comprimida
Para a flexo-compressao foram definidas a Eq. 14 e a Eq. 16:
Ng =0,68b d By fog + A’ 6°5g — A Ggq
My = 0,34b d*By T (W/d — 0,8B,) + (A 051 + As; 055) (W2 —d)

Do mesmo modo como feito no item anterior, sdo definidos os valores de v e p:

v=0,68(1—1j[3x—(DEJrQ)'E Eq. 44
h fyg fyg
d' 2 c o' 1 d
B= 034(1——j Bx[ o,sij+ 0= 4@ =4 [———j Eq. 45
fyq fye L2 h

3.4.3 Duas Armaduras Comprimidas
Para a 0,8x < h foram definidas a Eq. 32 e a Eq. 33:
Ng =0,68b d By feg + As Osg + A’s 67
Mg = 0,34b d? By fog (W/d — 0,8B,) + (A’ 67sq — As 05g) (W2 —d”)
E séo definidos os valores de v e p:

v=0,68(1— jBX+oo:j—Sd m% Eq. 46
yd yd

d' G' G 1 d
0,34|1-— -08 Osd _,Osd || Z_2 Eq. 47
h= ( ]B( BM fye “’fyd][z h] .

E daEqg. 34 e Eq. 35 paraa 0,8x > h:
Ng=0,85b hfyy+ Ao + A’s 67y
Md = (A’s G,sd — AS Gsd) (h/2 — d,)

O sd

v:0,85+(oﬂ+oo' :

yd

_| v O'sd Osd (1 dj
H=lo_——-0 Eq. 49
CH

Eq. 48
yd
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3.5 Abaco com Armadura Bilateral Simétrica

A Figura 35 mostra a se¢édo transversal com armadura igual em duas faces opostas (bilateral simétrica). A
area de armadura total Ay, € a soma das parcelas Ase A’ :

As,tot/2:As:A’s d (’Jtotlz =0

AS tot f

. 1 yd
Com: @y = ———— N
o Ac fcd d
e a area da sec¢do transversal: Ac,=bh
[ e | e
Fixando-se o tipo de aco e a relagdo d’/h, para cada Aés'“’t
par (Bx , o) €scolhido para a LN, existe um unico par q
(v, ) h - —
V= Nqg & tot
Acfcd 2
R_o o o | 1
o= My e b d’
bh%, h
Figura 35 — Sec&o transversal com armadura
bilateral simétrica na FCN.
Exemplo

Definir os valores adimensionais v e p sendo fixados os seguintes valores: oy = 0,8 € Bx = 1,0 (para x =
d, ou seja, no limite entre os dominios 4 ¢ 4a, d’/h = 0,10 ¢ ago CA-50.

Resolugéo
Para a Resolucdo podem ser aplicadas as equacdes Eq. 44 e Eq. 45, relativas a Eqg. 14 e a Eq. 16 (ou Eq.

32 e Eq. 33). E como x = d, a tensdo na armadura A é zero (os = 0), portanto A; = @ = 0. Com a Eq. 44 e
Eq. 45:

v= 0,68(1— 9) By — oo 1 o' 758 = 0,68(1-0,10)1,0+ 2ot Osd
h fyd yd 2 fyy

dV . (h o oy |(1 d
=0,34|1-— —-08 2sd Loy 2sd | =2
. ( hj Bx(d BXH“’fydm fyd][2 hj

1=0,34(1-0,10y 1,0(3—0,8.1,o]+ oot Fsd (E—o,mj
d 2 4 )\2

A equacdo de compatibilidade a ser aplicada é a Eq. 22:

g & _ d/h L 010
] X 4 X 1 —
e T T e e T R KU
1_Bx B _ Bx Bx BX
*d
d' d' d'
d_d _h __h __h
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Como a deformagdo €’s = 3,11 %o > &yg = 2,07 %o, a tensdo na armadura A’s € 6’53 = fyq . E aplicando nas
equacOes de v e

: f
v=0,68(1-010)1,0+ 20t 54 _068(1-010)1,0+ 28 2¥9 _101
2 fq 2 fyq
: f
u=0,34(1-010)f 1,0(E—O,8.1,0j+ Dot O (1—0,10j=0,2754 1 og || 284
d 2 f,4)l2 ¢ 2 fyq
h
h
h d+d (h-d)+d h h 1
com — = = = - - :
d h-d h-d h-d h_d , d
h h
u=0,2754[ L 0—0,8]+0,16=0,25

O par v =1,01 e u = 0,25 representa um ponto do abaco (Figura 36), e como se pode observar, o ponto é
préximo da linha diviséria entre os dominios 4 e 4a, dado que x = d.

v CA=50A Ys « 1,15 d'/h = 0,10

] | } ! L { . i : Adhteq

e t/mmj s ! k 1 "“‘“%fr’f:'
Figura 36 — Ponto para « = 0,8 no abaco de Venturini (1987) com armadura bilateral simétrica,
para a FCN com d’/h = 0,10.

3.6 Calculo da Armadura com Abacos

No dimensionamento feito manualmente de elementos estruturais, principalmente pilares, os abacos sdo
imprescindiveis, porque permitem a rapida determinagdo da taxa de armadura, sem necessidade de aplicar as
equacdes tedricas da Flexdo Composta. Além disso, os abacos proporcionam a facil escolha de diferentes
arranjos de armadura na secdo transversal. Para cada caso de solicitagdo, abacos diferentes podem ser
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utilizados, no entanto, o dbaco deve ser escolhido de modo a resultar na menor armadura, e portanto a mais
econdmica.

Neste texto serdo aplicados os 4bacos de Venturini (1987)% para a Flexdo Composta Normal (ou Reta).
Esses dbacos devem ser aplicados apenas no dimensionamento de elementos com concretos do Grupo | de
resisténcia (fox < 50 MPa), porque foram desenvolvidos com alguns pardmetros numéricos que ndo se
aplicam aos concretos do Grupo 1. Sdo validos para se¢do transversal retangular.

A Figura 37 mostra a notacao aplicada nos abacos, onde d’ é a distancia entre a face da se¢do transversal
e 0 centro da barra de aco do canto, sendo paralela a excentricidade (e) da forca normal. De modo geral tem-
sed” =c+ ¢ + ¢/2, com ¢ = cobrimento de concreto, ¢; = didmetro do estribo e ¢, = didmetro da barra
longitudinal.

Ny
&
® ® [ ] e [ 2
) e e
. o one2
® ®
® 1 ®
® ®
h/2
L ] ®
® ® ® L2
« b o

Figura 37 — Notacéo para a Flexdo Composta Normal (Venturini, 1987).

As equacgdes para a construcdo dos a&bacos encontram-se apresentadas em Venturini (1987), e a
determinagdo da armadura € iniciada pelo célculo dos esforgos adimensionais v (ni) e w (mi), j& definidos e
com os valores:

v=_Na Eq. 50
= q.
Ac fcd
mn My , 0U Eq. 51
hAc fcd
v e Eq. 52
n H q.

Ng4 = for¢a normal de célculo;

A, = &rea da secdo transversal do pilar;

f.q = resisténcia de calculo do concreto a compressao (fe/ ye);
Mgy = momento fletor de calculo;

h = dimenséo do pilar na direcéo considerada;

e = excentricidade na direcdo considerada.

Escolhida uma disposicdo construtiva para a armadura no pilar, determina-se o abaco a ser utilizado, em
fungdo do tipo de aco e do valor da relagdo d’/h. No abaco, com 0 par v e u, obtém-se a taxa mecanica o
(6mega). A armadura é calculada pela expressao:

_ oA fy

A
s f

Eq. 53
yd

2 VENTURINI, W.S. ; RODRIGUES, R.O. Dimensionamento de pegas retangulares de concreto armado solicitadas a flexdo reta.
Séo Carlos, Departamento de Engenharia de Estruturas, USP, 1987, 133p. Disponivel em (23/08/21):
http://wwwp.feb.unesp.br/pbastos/concreto2/Abacos Flexao Normal Venturini
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4. FLEXAO COMPOSTA OBLIQUA

Para o estudo da formulacdo tedrica da Flexdo Composta Obliqua recomendamos os livros de Fusco
(1981) e de Santos (1983).

4.1 Calculo da Armadura com Abacos

Neste texto serdo aplicados os abacos de Pinheiro et al. (2009)** para a Flexdo Composta Obliqua.”® Os
dbacos devem ser aplicados apenas no dimensionamento de elementos com concretos do Grupo | de
resisténcia (fo« < 50 MPa), porque foram desenvolvidos com alguns pardmetros numéricos que nio se
aplicam aos concretos do Grupo I, e para secdo retangular. Para cada caso de solicitacdo, abacos diferentes
podem ser utilizados, no entanto, o &baco deve ser escolhido de modo a resultar na menor armadura, e
portanto a mais econémica.

A Figura 38 mostra a notagdo aplicada nos abacos, onde as distancias d’x e d’y ttm 0 mesmo significado
da distancia d’ dos abacos para FCN, porém, cada uma em uma direcdo do pilar.

dx

Mxd , ——
I S

dy e @ o o
Nqg
“ 1o+ @] >
Myy
e o @ o I
hx

Figura 38 — Flexdo Composta Obliqua (Pinheiro, 2009).

A determinacdo da armadura € iniciada pelo calculo dos esfor¢os adimensionais v e p, com u segundo as
duas dire¢es principais da se¢éo:

V= Nd
A Teg
de _ €x
= hx Ac fcd - hx Eq. >
M e
yd y
hy A feg y

Escolhido um arranjo ou disposi¢do das barras de aco na secdo transversal do pilar, e em funcdo dos
valores das relagdes d’,/hy e d’y/h, , determina-se o abaco a ser utilizado. Com o trio (v, ux, py) obtém-se a
taxa mecénica o. A armadura é calculada com a Eq. 53:

— c‘)Ac fcd

A
s f

yd

24 PINHEIRO, L.M. ; BARALDI, L.T. ; POREM, M.E. Estruturas de Concreto: Abacos para Flexdo Obliqua. Sao Carlos,
Departamento de Engenharia de Estruturas, USP, 2009, 108p. Disponivel em (23/08/21):
http://wwwp.feb.unesp.br/pbastos/concreto2/Abacos Flexao Obliqua Pinheiro

%% Outros 4bacos também podem ser utilizados, como de Fusco (1981), Santos (1983), Sussekind (1984).
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PARTE Il - PILARES DE CONCRETO ARMADO

5. INTRODUCAO

O dimensionamento dos pilares é feito em funcdo dos esforcos externos solicitantes de calculo, que
podem compreender forgas normais (Ng), momentos fletores (Mg e Myy), e forcas cortantes (Vg € V).

A NBR 6118, na versdo de 2003, fez modificagdes em algumas das metodologias de célculo das
estruturas de Concreto Armado, como também em alguns pardmetros aplicados no dimensionamento e
verificacdo de estruturas. Especial atengdo foi dada a questdo da durabilidade das pegas de concreto.
Particularmente no caso dos pilares, a norma introduziu varias modificacbes, como no valor da
excentricidade acidental, um maior cobrimento de concreto, uma nova metodologia para o célculo da
esbeltez limite relativa a consideragdo ou ndo dos momentos fletores de 2% ordem e, principalmente, com a
consideracdo de um momento fletor minimo, que pode substituir o momento fletor devido a excentricidade
acidental. A versdo de 2014 da NBR 6118% manteve essas prescricdes, e introduziu que a verificagdo do
momento fletor minimo pode ser feita comparando uma envoltoéria resistente, que englobe a envoltéria
minima com 22 ordem.

Este texto trata apenas dos pilares, ou seja, ndo apresenta o dimensionamento dos pilares-paredes.?” O
dimensionamento dos pilares com indice de esbeltez méximo até 90 é feito segundo as duas possibilidades
constantes da NBR6118: com a aplicagdo do momento fletor minimo, e com a excentricidade acidental em
substituicdo ao momento fletor minimo. Cabe ao projetista estrutural escolher a metodologia que desejar
aplicar.

No item 17.2.5 (“Processo aproximado para o dimensionamento a flexdo composta obliqua”) a NBR
6118 apresenta um método simplificado para o projeto de pilares sob Flexdo Composta Normal e Obliqua,
que ndo sera apresentado neste texto. A definicdo das caracteristicas do concreto e do cobrimento da
armadura sdo itens muito importantes no projeto de estruturas de concreto, sendo por isso apresentadas a
seguir algumas prescri¢cdes da norma que auxiliam na escolha do concreto.

6. ESPECIFICACOES DO CONCRETO E DO COBRIMENTO

Segundo a NBR 6118 (item 6.4.1), “A agressividade do meio ambiente esta relacionada as agoes fisicas
e quimicas que atuam sobre as estruturas de concreto, independentemente das a¢Ges mecanicas, das
variacOes volumétricas de origem térmica, da retracdo hidraulica e outras previstas no dimensionamento
das estruturas.” Nos projetos das estruturas correntes, a agressividade ambiental deve ser classificada de
acordo com o apresentado na Tabela 2 e pode ser avaliada, simplificadamente, segundo as condigdes de
exposicdo da estrutura ou de suas partes (NBR 6118, item 6.4.2). Conhecendo o ambiente em que a estrutura
sera construida, o projetista estrutural pode considerar uma condigdo de agressividade maior que aquelas
mostradas na Tabela 2.

Conforme a NBR 6118 (item 7.4), a “... durabilidade das estruturas é altamente dependente das
caracteristicas do concreto e da espessura e qualidade do concreto do cobrimento da armadura.” “Ensaios
comprobatérios de desempenho da durabilidade da estrutura frente ao tipo e classe de agressividade
prevista em projeto devem estabelecer os pardmetros minimos a serem atendidos. Na falta destes e devido a
existéncia de uma forte correspondéncia entre a relagcdo agua/cimento e a resisténcia a compressao do
concreto e sua durabilidade, permite-se que sejam adotados 0s requisitos minimos expressos” na Tabela 3.

O concreto utilizado deve cumprir com os requisitos contidos na NBR 12655% e diversas outras normas
(item 7.4.3). Para parametros relativos ao Concreto Protendido consultar a Tabela 7.1 da NBR 6118.

2 ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. Projeto de estruturas de concreto — Procedimento, NBR 6118.
ABNT, 2014, 238p.

%7 para estudo de pilares-paredes ver KIMURA, A.E. EEO5 - Pilares: Modulo EE05. Sao Paulo, FESP/ABECE/TQS, 2010. 272 p.

2 ASSOCIA(;AO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. Concreto de cimento Portland - Preparo, controle, recebimento e
aceitacao - Procedimento, NBR 12655. ABNT, 2015, 23p.



UNESP, Bauru/SP

Parte Il — Pilares

37

Tabela 2 — Classes de agressividade ambiental — CAA. (Tabela 6.1 da NBR 6118).

Classe de Classificacdo geral do Risco de deterioracio da
agressividade Agressividade tipo de ambiente estrutura ¢
Ambiental para efeito de Projeto
Rural N
I Fraca Insignificante
Submersa
Il Moderada Urbana*? Pequeno
Marinha'
1) Forte — Grande
Industrial™
_ Industrial™*
v Muito forte Elevado

Respingos de maré

NOTAS: 1) Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (uma classe
acima) para ambientes internos secos (salas, dormitérios, banheiros, cozinhas e areas de servico de
apartamentos residenciais e conjuntos comerciais ou ambientes com concreto revestido com
argamassa e pintura).

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

3) Ambientes quimicamente agressivos, tanques industriais, galvanoplastia, branqueamento em
indUstrias de celulose e papel, armazéns de fertilizantes, indistrias quimicas.

(Tabela 7.1 da NBR 6118).
Classe de agressividade ambiental (CAA)
Concreto
I I 11 v
Relacéo
agua/cimento <0,65 <0,60 <0,55 <0,45
em massa
Classe de concreto

barra longitudinal

Cnom

T

o
estribo—"

2 —2¢

Cnom

Figura 39 — Espessura do cobrimento da armadura pelo concreto.

Tabela 3 — Correspondéncia entre classe de agressividade ambiental e qualidade do Concreto Armado.

Define-se cobrimento de armadura a espessura da camada de concreto responsavel pela protecdo da
armadura num elemento. Essa camada inicia-se a partir da face mais externa da barra de aco e se estende até
a superficie externa do elemento em contato com o meio ambiente. Em vigas e pilares é comum a espessura
do cobrimento iniciar na face externa dos estribos da armadura transversal, como mostrado na Figura 39.

A NBR 6118 (item 7.4.7.1) define o cobrimento minimo da armadura como “0 menor valor que deve ser
respeitado ao longo de todo o elemento considerado.”
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Para garantir o cobrimento minimo (cni,), O projeto e a execucdo devem considerar o cobrimento
nominal (C.om), que é o cobrimento minimo acrescido da toleréncia de execucdo (Ac). As dimensGes das
armaduras e 0s espacadores devem respeitar os cobrimentos nominais.

Coom = Cinin + AC Eq. 56

nom
Nas obras correntes o valor de Ac deve ser maior ou igual a 10 mm. Esse valor pode ser reduzido para 5
mm quando “houver um controle adequado de qualidade e limites rigidos de tolerancia da variabilidade das
medidas durante a execu¢ao” das estruturas de concreto, informado nos desenhos de projeto.
A Tabela 4 (NBR 6118, item 7.4.7.2) apresenta valores de cobrimento nominal com tolerancia de
execucdo (Ac) de 10 mm, em funcdo da classe de agressividade ambiental.

Tabela 4 — Correspondéncia entre classe de agressividade ambiental e cobrimento nominal
para Ac = 10 mm (Tabela 7.2 da NBR 6118).

Classe de agressividade ambiental (CAA)
Tipo de Componente ou : | r | i | 2
estrutura elemento
Cobrimento nominal (mm)

Laje’ 20 25 35 45

Armado* Elementos estruturais
em contato com o 30 40 50
solo®

Notas: 1) “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, como
pisos de elevado desempenho, pisos ceramicos, pisos asfalticos e outros tantos, as exigéncias desta tabela
podem ser substituidas pelas de 7.4.7.5, respeitado um cobrimento nominal >15 mm.”

2) “Nas superficies expostas a ambientes agressivos, como reservatorios, estacdes de tratamento de agua e
esgoto, condutos de esgoto, canaletas de efluentes e outras obras em ambientes quimica e intensamente
agressivos, devem ser atendidos os cobrimentos da classe de agressividade 1V.”

3) “No trecho dos pilares em contato com o solo junto aos elementos de fundagédo, a armadura deve ter
cobrimento nominal >45 mm.”

4) Para parametros relativos ao Concreto Protendido consultar a Tabela 7.2 da NBR 6118. “No caso de
elementos estruturais pré-fabricados, os valores relativos ao cobrimento das armaduras (Tabela 7.2)
devem seguir o disposto na ABNT NBR 9062.”% (item 7.4.7.7).

“Para concretos de classe de resisténcia superior ao minimo exigido, os cobrimentos definidos na Tabela
7.2 podem ser reduzidos em até 5 mm.”, portanto, quando escolhido um concreto de resisténcia superior ao
minimo exigido conforme a Tabela 3, os cobrimentos da Tabela 4 podem ser reduzidos em 5 mm. A NBR
6118 (itens 7.4.7.5 e 7.4.7.6) ainda estabelece que o cobrimento nominal de uma determinada barra deve
sempre ser:

Chom 2 ¢barra

Eq. 57
Cnom 2 (I)feixe = d)n = ¢\/ﬁ

A dimensdo maxima caracteristica do agregado graudo (dnax) utilizado no concreto ndo pode superar em
20 % a espessura nominal do cobrimento, ou seja:

e <12 Crom Eq. 58

2 ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS. Projeto e execucdo de estruturas de concreto pré-moldado. NBR
9062, ABNT, 2001, 36p.
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7. CONCEITOS INICIAIS

Neste item sdo apresentadas algumas definicbes com o objetivo de auxiliar o entendimento dos métodos
do pilar-padréo com curvatura aproximada e com rigidez aproximada.

7.1 DefinicOes

Pilares sdo “Elementos lineares de eixo reto, usualmente dispostos na vertical, em que as for¢as normais
de compressdo sdo preponderantes.” (NBR 6118, item 14.4.1.2).

Pilares-parede sao “Elementos de superficie plana ou casca cilindrica, usualmente dispostos na vertical
e submetidos preponderantemente & compressdo. Podem ser compostos por uma ou mais superficies
associadas. Para que se tenha um pilar-parede, em alguma dessas superficies a menor dimenséo deve ser
menor que 1/5 da maior, ambas consideradas na sec¢éo transversal do elemento estrutural.” (item 14.4.2.4).

Por exemplo, se um elemento de se¢do retangular tem largura de 20 cm, seré pilar se 0 comprimento ndo
superar 100 cm (5 . 20), e pilar-parede se o comprimento for maior que 100 cm (Figura 40). No elemento da
Figura 41b, como existem superficies com comprimento superior a cinco vezes a espessura, trata-se de um

pilar-parede.

hyL hy

‘ h, < 5h, h. > 5h,

a) pilar; b) pilar-parede.

Figura 40 — Definigéo de pilar e pilar-parede em fun¢éo das dimensdes da secéo transversal.

a
—_ |
a
N a,
/\ e N
% N - 8
N N
S o)
Te]
b > 5a Y 331
)
i
a) pilar-parede em superficie curva; b) pilar-parede de secé&o composta.

Figura 41 — Exemplos de pilares-paredes.

7.2 Flambagem

Elementos submetidos a forca normal de compressdao podem apresentar deslocamentos laterais, ou
flambagem. A méxima forca axial que pode atuar em uma coluna, quando ela esta no limite da flambagem, é
chamada carga critica (Py). E qualquer carga superior & P, provocara flambagem na coluna, portanto,
deslocamento lateral (Figura 42). Por isso, os pilares devem ser projetados com atencdo, de modo que nao
ocorra flambagem que origine o Estado-Limite Ultimo. A ruina por efeito de flambagem é repentina e
violenta, mesmo sem a ocorréncia de acréscimos bruscos nas ac¢Oes aplicadas.
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lpcr P > Pcr

TPCT P > PCF

Figura 42 — Flambagem em barra comprimida.
O pilar sob carga axial (coluna) sofrera flambagem em torno do eixo principal da se¢do transversal de
menor momento de inércia, como ilustrado na Figura 43 para um pilar de secdo retangular. Por isso,

consegue-se um melhor resultado mantendo os mesmos momentos de inércia em todas as dire¢des, como
tubos circulares ou quadrados, ou formas que tenham I, = I, .

Figura 43 — Flambagem na direc&o da largura da coluna de se¢éo retangular (Hibbeler, 2004).*
7.3 Comprimento Equivalente e Indice de Esbeltez

Em edificios, a linha deformada dos pilares contraventados apresenta-se como mostrada na Figura 44a. A
Figura 44b mostra a simplificacdo geralmente adotada.

30 HIBBELER, R.C. Resisténcia dos Materiais. Sd0 Paulo, Ed. Pearson Prentice Hall, 5% ed., 2004, 670p.



UNESP, Bauru/SP Parte Il — Pilares 41

f I REREEEE \ \
k /’ c (ge )n = En ?
<0
‘. | .' |
| T : \
' . , ! & EGZE gz |
: l \ I
T \ \
! ; , n
\ rS gel =3 g]_ IP
‘; < /
o = B %
a) situacao real; b) situagéo simplificada.

Figura 44 — Situacao real e simplificada de pilares contraventados de edificagdes.

A NBR 6118 (15.6) especifica que “Nas estruturas de nos fixos, o célculo pode ser realizado
considerando cada elemento comprimido isoladamente, como barra vinculada nas extremidades aos demais
elementos estruturais que ali concorrem, onde se aplicam os esforgos obtidos pela anélise da estrutura
efetuada segundo a teoria de 1% ordem.” Assim, o comprimento equivalente® (¢, , Figura 45), “do elemento
comprimido (pilar), suposto vinculado em ambas as extremidades, deve ser o menor dos seguintes valores:

1

ly+h h
le < Eq. 59 L, ly +h /

1T

Figura 45 — Valores de /, e /.
/, = disténcia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos horizontais, que vinculam o pilar;
h = altura da se¢ao transversal do pilar, medida no plano da estrutura em estudo;
¢ = distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta vinculado.”

O indice de esbeltez ¢é a razéo entre o comprimento equivalente (de flambagem) e o raio de giracao, nas
direcdes a serem consideradas (NBR 6118, 15.8.2):

A=—= Eq. 60

%! para casos de determinacdo do comprimento equivalente (ou de flambagem) mais complexos recomendamos a leitura de
Siissekind (1984, v.2). O comprimento equivalente era chamado comprimento de flambagem na NBR 6118.
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com o raio de giragdo: i= \/;

Para secdo retangular o indice de esbeltez resulta:

V20, 3461,
h h

A Eq. 61

2
i

comprimento equivalente;

raio de giracdo da se¢do geométrica da peca (secdo transversal de concreto, ndo se considerando a
presenca de armadura);

| = momento de inércia;

A = area da secdo;

h = dimenséo do pilar na direcao considerada.

O comprimento equivalente de uma barra isolada depende das vinculagdes na base e no topo, conforme os
esquemas mostrados na Figura 46. Em funcdo do indice de esbeltez mé&ximo, os pilares podem ser
classificados como:*

a) Curto: se A < 35;

b) Médio: se 35 <A < 90;

c) Medianamente esbelto: se 90 < A < 140;
d) Esbelto: se 140 < A < 200.

Eq. 62

Os pilares curtos e médios (A < 90) representam a grande maioria dos pilares das edificagbes. Os pilares
medianamente esbeltos e esbeltos sdo pouco frequentes.

A. Simples A. Simples Engaste

Z 4 . .
A. Simples Engaste Engaste Eng. Elastico

Figura 46 — Comprimento equivalente (4 ).
7.4 Noc0es sobre Contraventamento de Estruturas

Os edificios devem ser projetados de modo a apresentar estabilidade as a¢des verticais e horizontais, ou
seja, devem apresentar a chamada “Estabilidade Global”. Na estrutura de uma edificacdo os pilares sdo os
principais elementos destinados & obtencéo da estabilidade global, e em edificios altos pode ser necessario
projetar outros elementos mais rigidos, que além de também transmitirem as acOes verticais, garantem a
estabilidade horizontal do edificio a acdo do vento e de sismos (quando existirem). Ao mesmo tempo, sao
esses elementos mais rigidos que permitem considerar a indeslocabilidade dos nds dos pilares menos rigidos.
Com essas premissas classificam-se 0s elementos verticais de edificios em elementos de contraventamento e
elementos (pilares) contraventados.

Define-se o sistema de contraventamento como “0 conjunto de elementos que proporcionardo a
estabilidade horizontal do edificio e a indeslocabilidade ou quase-indeslocabilidade dos pilares
contraventados”, que sdo aqueles que nao fazem parte do sistema de contraventamento. A NBR 6118 (item
15.4.3) diz que, “Por conveniéncia de analise, € possivel identificar, dentro da estrutura, subestruturas que,

%2 Até a versio de 2003 da NBR 6118 o limite de 35 era estabelecido como 40 pela antiga NB1/78. Uma outra classificagdo substitui
o valor 35 por A; (apresentado adiante).



UNESP, Bauru/SP Parte Il — Pilares 43

devido a sua grande rigidez a agdes horizontais, resistem a maior parte dos esforcos decorrentes dessas
acOes. Essas subestruturas sdo chamadas subestruturas de contraventamento. Os elementos que néo
participam da subestrutura de contraventamento sdo chamados elementos contraventados.”

Os elementos de contraventamento sdo constituidos por pilares de grandes dimensdes (pilares-parede ou
simplesmente paredes estruturais), por trelicas ou porticos de grande rigidez, nucleos de rigidez, etc., como
mostrados na Figura 47.

As lajes dos diversos pavimentos do edificio também podem participar da estabilidade horizontal, ao
atuarem como elementos de rigidez infinita no préprio plano (o que se chama diafragma rigido), fazendo a
ligacdo entre elementos de contraventamento formados por pérticos, por exemplo.

Segundo Siissekind (1984, p. 175), “Toda estrutura, independentemente do ndmero de andares e das
dimensdes em planta, deve ter seu sistema de contraventamento estudado e adequadamente dimensionado.”

Pilares ou Elementos de
Contraventamentos

)G

/
Z p—
7 v
/ :
Il ’ £
4/{
4 Pilares Contraventados

s ~_,
A7 i

Figura 47 — Pilares contraventados e elementos de contraventamento (Fusco, 1981).

XX

7.4.1 Estruturas de N6és Fixos e Mdveis

No item 15.4.2 a NBR 6118 define o que sdo, para efeito de calculo, estruturas de nds fixos e de nés
moveis. A Figura 49 e a Figura 50 ilustram os tipos.

a) Estruturas de nos fixos

Sao aquelas “quando os deslocamentos horizontais dos nés sdo pequenos e, por decorréncia, os efeitos
globais de 2* ordem sdo despreziveis (inferiores a 10 % dos respectivos esforcos de 1* ordem), Nessas
estruturas, basta considerar os efeitos locais e localizados de 2% ordem.”

No item 15.4.1 a NBR 6118 apresenta definicoes de efeitos globais, locais e localizados de 2% ordem:
“Sob a acdo das cargas verticais e horizontais, os nés da estrutura deslocam-se horizontalmente. Os
esforcos de 2* ordem decorrentes desses deslocamentos sdo chamados efeitos globais de 2% ordem. Nas
barras da estrutura, como um lance de pilar, os respectivos eixos ndo se mantém retilineos, surgindo ai
efeitos locais de 2* ordem que, em principio, afetam principalmente os esforcos solicitantes ao longo delas.

Em pilares-parede (simples ou compostos) pode-se ter uma regido que apresenta ndo retilineidade maior
do que a do eixo do pilar como um todo. Nessas regides surgem efeitos de 2% ordem maiores, chamados de
efeitos de 2* ordem localizados (ver Figura 15.3). O efeito de 2% ordem localizado, além de aumentar nessa
regido a flexdo longitudinal, aumenta também a flexdo transversal, havendo a necessidade de aumentar a
armadura transversal nessas regides.” (ver Figura 48).
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< 2% ordem
localizado

Figura 48 — Efeitos de 2a ordem localizados (NBR 6118).
b) Estruturas de n6s moveis

Sdo “aquelas onde os deslocamentos horizontais ndo sédo pequenos e, em decorréncia, os efeitos globais
de 2% ordem sdo importantes (superiores a 10 % dos respectivos esforcos de 1* ordem). Nessas estruturas
devem ser considerados tanto os esforcos de 2% ordem globais como os locais e localizados.”

As subestruturas de contraventamento podem ser de nés fixos ou de n6s moveis, de acordo com as
defini¢bes acima (Figura 49 e Figura 50).

Para verificar se a estrutura esta sujeita ou ndo a esforcos globais de 2% ordem, ou seja, se a estrutura pode
ser considerada como de nos fixos, lanca-se mdo do calculo do pardmetro de instabilidade o (NBR 6118,
item 15.5.2) ou do coeficiente y, (item 15.5.3). Para mais informagdes sobre a Estabilidade Global dos
edificios podem ser consultados Fusco (2000) e Suissekind (1984).

w N
‘ 4
]

A 4

— —

‘ 4

| —»

WWJ” ' |
” T T
noés moveis nos fixos

Pilares
Contraventados Elementos de Contraventamento

Figura 49 — Pilares contraventados e elementos de contraventamento (Fusco, 1981).

7.4.2 Elementos Isolados
A NBR 6118 (item 15.4.4) define que sdo “considerados elementos isolados 0s seguintes:

a) elementos estruturais isostaticos;
b) elementos contraventados;
c) elementos que fazem parte de estruturas de contraventamento de nés fixos;
d) elementos das subestruturas de contraventamento de ndés moveis, desde que, aos esfor¢os nas
extremidades, obtidos em uma andlise de 1 ordem, sejam acrescentados os determinados por anélise globall
de 2% ordem.”

Neste texto sdo apresentados somente os chamados elementos (pilares) contraventados.
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a) estrutura deslocéavel; b) estrutura indeslocéavel
(nds méveis) (nés fixos).

Figura 50 — Estruturas de nos fixos e méveis (Fusco, 1981).
7.5 Nao Linearidade Fisica e Geométrica

O conceito de linearidade ou ndo linearidade consiste em existir, ou ndo, proporcionalidade entre duas
variaveis. Pode ser aplicado as estruturas, aos elementos estruturais e aos materiais. Quando ndo ha
proporcionalidade diz-se que ha nédo linearidade, como por exemplo, a relacdo existente entre uma forca
(aquilo que causa um efeito) e o deslocamento (o efeito), ou também aquela relagcdo muito Gtil na anélise de
materiais, a tensdo versus deformacao.

No dimensionamento de pilares ¢ muito importante considerar duas ndo linearidades que ocorrem, uma
relativa ao material concreto armado (ndo linearidade fisica) e outra relativa a geometria do pilar (ndo
linearidade geométrica). As ndo linearidades podem ser consideradas de maneira aproximada ou rigorosa,
conforme os diferentes processos preconizados na NBR 6118.

a) nao linearidade fisica

A nao linearidade fisica refere-se ao material, no caso aqui o Concreto Armado. O material com
diagrama o x € mostrado na Figura 51a é elastico linear, onde existe proporcionalidade entre a tenséo e a
deformacdo, sendo valida a Lei de Hooke, e o material da Figura 51b € ndo linear.

O Concreto Simples apresenta comportamento elastoplastico em ensaios de compressao simples, com
um trecho inicial linear até aproximadamente 0,3f, (Figura 51b). O Concreto Armado apresenta
comportamento néo linear devido aos efeitos da fissuragéo, fluéncia do concreto e escoamento da armadura.

A O T 9)

fe

03f, |

a) elastico linear; b) ndo linear (concreto).
Figura 51 — Exemplos de diagramas o x ¢ de um material.
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Por exemplo, um pilar armado ndo esbelto e carregado axialmente, quando submetido a uma carga
crescente, 0 concreto e 0 ago apresentam variagao de tensdo como mostradas na Figura 52. No estagio inicial
ambos 0s materiais concreto e aco apresentam comportamento elastico linear, porém, nos estagios mais
avancados, 0 comportamento altera-se para o ndo linear. Com deformacgéo em torno de 0,2 2 0,3 % (2 a 3 %o)
0 concreto alcanca a resisténcia maxima a compressao (f.), e teoricamente a carga maxima que o pilar pode
ter. Aumentos adicionais de carga sdo possiveis apenas com a contribuicdo do ago. (Nawy, 2005)

f escoamento do aco
v -

ruptura

1
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
:
: | do concreto
|

|

|

|

|

|
|
|
|
| |
escoamento deformagdo do  €u
do ago concreto em f;

Figura 52 — Comportamento do concreto e do agco em pilar sob compressdo simples.
(Adptado de Nawy, 2005)

Quando sob uma forca de compressdo, o pilar apresenta deslocamentos laterais, que sdo diretamente
afetados pela rigidez dos materais (concreto e aco), a qual deve ser estimada por meio de processos que
considerem a ndo linearidade fisica dos materiais.*

b) ndo linearidade geométrica

Ocorre a nao linearidade geométrica quando nao é proporcional a relagdo entre uma for¢a aplicada em
uma estrutura ou elemento e o deslocamento provocado. No caso, por exemplo, do pilar mostrado na Figura
53, o deslocamento maximo horizontal no topo (a) é funcdo da forca P, porém o aumento do deslocamento
ndo é proporcional ao crescimento da forca, de modo que se a forca P ultrapassar a forca critica (P), 0
deslocamento aumenta rapidamente (Figura 53c). No caso de deslocamentos relativamente grandes, a analise
do pilar em sua posicdo deformada é necesséaria, pois ocorrem momentos fletores adicionais (denominados
de 2% ordem), como o momento fletor maximo na base do pilar (M, = P . a). A NBR 6118 (item 15.4.1)
define: “Nas barras da estrutura, como um lance® de pilar, os respectivos eixos ndo se mantém retilineos,
surgindo ai efeitos locais de 2% ordem que, em principio, afetam principalmente os esforcos solicitantes ao
longo delas.” Portanto, os pilares tém um comportamento geometricamente ndo linear, ou seja, a analise do
equilibrio deve ser feita na condicdo deformada, conforme a chamada teoria de 2* ordem, em que sdo
levados em conta os efeitos dos deslocamentos nos esforcos solicitantes.*

% PINTO, R.S. NZo linearidade fisica e geométrica no projeto de edificios usuais de concreto armado. Dissertagcdo (Mestrado),
Departamento de Estruturas, Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos, 1997, 128 f. Disponivel em:

< http://lwww.set.eesc.usp.br/static/media/producao/1997ME_RivellidaSilvaPinto.pdf>. Acesso em: 23/03/2020.

* Lance éa parte (comprimento) de um pilar relativa ao trecho entre dois pavimentos de uma edificagéo.

% PIRES, S.L. Analise de pilares de concreto armado submetidos a flexdo normal composta considerando as ndo linearidades fisica
e geométrica. Dissertacdo (Mestrado), Curso de Engenharia Civil, Universidade Estadual de Campinas, Campinas, 2006, 115p.
Disponivel em (23/03/2020): http://repositorio.unicamp.br/jspui/bitstream/REPOSIP/257731/1/Pires_SusanadeLima_M.pdf
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Figura 53 — Nao linearidade geométrica de pilar.

No calculo de pilares com indice de esbeltez maximo 90 a NBR 6118 permite algumas simplificacdes na
avaliacdo dos momentos fletores de 2* ordem. No método do pilar-padrdo com curvatura aproximada a
ndo linearidade geométrica é considerada de forma aproximada supondo-se que a deformacdo da barra seja
senoidal, e a ndo linearidade fisica é considerada por meio de uma expressao aproximada da curvatura na
secdo critica. No método do pilar-padrao com rigidez aproximada a ndo linearidade geométrica é também
considerada supondo a forma senoidal, no entanto, a ndo linearidade fisica é considerada por meio de uma
expressao aproximada da rigidez do pilar. Porém, no caso de pilares esbeltos, as simplificacfes ndo séo
permitidas, e as ndo linearidades devem ser consideradas de maneira rigorosa por meio do Método Geral.

7.6 Equacéo da Curvatura de Elementos Fletidos

Com o intuito de subsidiar o entendimento do método do pilar-padrdo, apresentado adiante, e da
expressao para calculo do momento fletor de 2% ordem, apresenta-se em seguida a equagdo da curvatura de
pecas fletidas.*® Considerando a Lei de Hooke (o = E . €), a equagéo da curvatura de uma barra submetida &
flexdo simples (Figura 54), tem a seguinte deducéo, apresentada em Fusco (1981):

AB=rde=ds
CD=(r+y)dp=rdo+ydp=ds+ydo

O alongamento da fibra CD é:

CD=ds(l+¢)=ds+eds , 0 que resulta:

ydo =¢ds , €

1 do ¢

—_r_° Eq.
rods vy g. 63

aplicando essa equacao as fibras extremas, tem-se:

—i:8_2>0

Y1 Y2

S

poiseg; <0ey; <0,eg >0ey,>0, 0que resulta:

%A equacdo da curvatura é geralmente estudada na disciplina Resisténcia dos Materiais.
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ry,=-y1 ¥z +|Y1| h

Para uma viga de Concreto Armado, com deformacgdes nas fibras extremas de e, no concreto
comprimido e & na armadura tracionada, tem-se:

1 e.+gg
—_%c 7% Eq. 64
r d d

com g, e g em valor absoluto, e d = altura Gtil da armadura. A NBR 6118 aplica esta equagdo no célculo do
momento fletor de 2% ordem (M,), com as deformacdes ¢ € ¢, substituidas por valores numéricos (ver Eq.
76). Admitindo a linearidade fisica do material tem-se:

c M M
== e =— resulta: e=—
°TE =77 Ma=TRd
E comaEg. 63:
1 e M Eq. 65
r y EI &
& =&
©
y<o0
M
) o /by N L
\A
y>0
8@ Csl\w
S v
v / _______________ L

€2

Figura 54 — Curvatura de uma peca sob Flex@o Simples.

Da Resisténcia dos Materiais tem-se a expressdo exata da curvatura (linha elastica) de uma viga
submetida a duas forcas F (Figura 55):
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oy 0
1_ dx?
r ,73/2
1+[dy}
dx
Eq. 66 r
do
F . F X,
/ \\‘s‘y‘t _____ Vl___w[ _______________ t .
ds
< X > dXV
yi

Figura 55 — Linha elastica de uma viga.

2
Para pequenos deslocamentos (pequena inclina¢do) tem-se [g—yj << 1,0quelevaa:
X
2
1.y Eq. 67
rdx
Juntando a Eq. 65 e a Eq. 67 encontra-se a equacdo aproximada para a curvatura:
1_dy_Mm Eq. 68
r o dx? | a

7.7 Definicdo de Pilar-Padréo e da Curvatura Aproximada

Como ja comentado, nos métodos do pilar-padrdo com curvatura aproximada e com rigidez
aproximada, a ndo linearidade geométrica é considerada de forma aproximada supondo-se que a
deformacdo da barra seja senoidal. De modo que neste item apresentam-se a defini¢do do pilar-padrdo e a
deducéo da equacéo simplificada da deformacdo de barra comprimida (senoidal), necesséria a aplicacéo dos
métodos do pilar-padrdo no dimensionamento de pilares.

O pilar-padr&o® é uma simplificacio do chamado Método Geral®, sendo definido como um pilar em
balanco (engastado na base e livre no topo), com uma curvatura conhecida que origina no topo o

deslocamento horizontal de valor (Figura 56):

2
10 \r base

|38

o= importante salientar que o Método do pilar-padréo é aplicavel somente a pilares de secéo transversal e armadura constantes ao
longo do comprimento do pilar.

% 0 Método Geral, conforme a NBR 6118 (item 15.8.3.2), “Consiste na analise ndo linear de 2a ordem efetuada com discretizacdo
adequada da barra, consideracdo da relacdo momento-curvatura real em cada se¢do e consideracao da nao linearidade geométrica
de maneira ndo aproximada. O método geral é obrigatério para A > 140.” Geralmente ndo é estudado em cursos de graduacéo.
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0=Vl 2

Figura 56 — Pilar-padrdo (Fusco, 1981).

No pilar-padrédo é admitida que o deslocamento a seja uma funcéo linear da curvatura na base do pilar. A
deducdo da equacédo simplificada da deformacéo (senoidal) do pilar-padrdo, como mostrado na Figura 57, é
como segue. Como definida na Eq. 67, a equagdo aproximada da curvatura é:

_d%y

dx 2

=k

O momento fletor externo solicitante € Mgy = N . .

2
Considerando a Eq. 68 (d—Zzﬂ), com material
dx“ EI

elastico linear, e fazendo o equilibrio entre 0 momento
fletor externo e 0 momento fletor interno (Mey; = Min)
tem-se:

d%y N 2 d’y 2
ay Ny oy 5 DYigey-g

dx? Er” Y dx? y
com k? = N/EI.

A solucdo geral para a equacdo diferencial tem a
forma:

y=C;senk x + C, cos k x Eq. 69

As condigdes de contorno para definicdo das
constantes C; e C, sdo:

a)parax=0 —»> y=0 —> C;.0+C;.1=0
- C2=0

A Eqg. 69 simplifica-se para:

y=C;senkx

Figura 57 — Curvatura de uma barra
comprimida engastada na base e livre no topo.

Eq. 70
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b)parax=¢ — d_yzo
dx

dy

dx

=|k Cycosk x|, _, =k C,cosk ¢=0 Eq. 71

X=/
Para barra fletida, a constante C; na Eq. 71 deve ser diferente de zero, o que leva a:
cosk/=0 —> ki=n/2 - k=mnl/2¢

A Eqg. 70 toma a forma:
y=C; sen T x Eq. 72
T 20 '

Para X = ¢, o deslocamento y é igual ao deslocamento maximo a (ver Figura 57). Portanto, aplicando a
Eq. 72:

y=C; sen g =a , donde resultaque C; = a
Sendo 2¢ = ¢, (f. = comprimento equivalente®) e com a determinacéo da constante C, , define-se a
equacdo simplificada para a curvatura (deformacao) da barra comprimida, uma funcéo senoidal:

y=a%n%5 Eq. 73

e

Chamando o deslocamento horizontal maximo a como a excentricidade de 2% ordem (e,), a equacéo fica:

T X
y=e,sen —
ge

A primeira e a segunda derivada da equagéo fornecem:

2
dy T T d2y T T X
—~ =g, —COS—X e —5=—g|—| sen—
dx le g dx

E fazendo x = ¢ (sendo ¢, = 2¢):

2
Eliminando o sinal negativo e considerando a Eq. 67 (1 ES_Z)' com 1/r relativo & secdo critica (base)
r X

tem-se:
d%y 2 1
dx Ze r base

Com 7* = 10, o deslocamento no topo da barra é:*

* ANBR 6118 passou a denominar como “comprimento equivalente” o antes donominado “comprimento de flambagem”.
0 Fusco (1981, p. 182) apresenta a excentricidade e, de maneira mais simples, partindo da equacgdo senoidal para a curvatura.
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2
eZ:ELGj Eq. 74
10 rbase

Devido a excentricidade local de 2% ordem (e;) surge o chamado momento fletor de 2% ordem:

_ o L1
Moy =Ny.e, = Nd_ — Eq 75
10 \r base

“A verificago da seguranca é feita arbitrando-se deformacfes & e & tais que ndo ocorra o Estado-
Limite Ultimo de ruptura ou alongamento pléstico excessivo na secdo mais solicitada da peca.” (Fusco,
1981). Tomando a Eq. 64 e considerando aco CA-50, ys = 1,15 e & = 3,5 %o = 0,0035, pode-se determinar o
valor da curvatura 1/r na base do pilar-padrao:

f d
0,0035+L 0,0035+ 50/115
(lj B tEs _ Es _ 21000 _ 0,0035+0,00207 _ 0,00557
o d d d d

A NBR 6118 (item 15.8.3.3.2) toma uma expressao aproximada para a curvatura na base, como:

(1) _ 0005 _0,005 co 76
M Jowe N(W+05) " h g

com v (ni) sendo um valor adimensional relativo & forca normal (Ng):**

Eq. 77

h = altura da secéo na dire¢éo considerada;
A, = area da secdo transversal;
feq = resisténcia de calculo do concreto a compressao (fe/ye)-

8. EXCENTRICIDADES

Neste item sdo apresentadas outras excentricidades além da excentricidade de 2% ordem, que podem
ocorrer no dimensionamento dos pilares: excentricidade de 1% ordem, excentricidade acidental e
excentricidade devida a fluéncia.

8.1 Excentricidade de 12 Ordem

A excentricidade de 1% ordem (e;)* é devida aos esforcos solicitantes de 1° ordem, que sdo aqueles
existentes na estrutura ndo deformada, e pode ocorrer devido a existéncia de momentos fletores solicitantes
ao longo do lance do pilar, independentes da for¢a normal, ou devido ao ponto tedrico de aplicacdo da forca
normal ndo coincidir com o centro de gravidade (CG) da secdo transversal, ou seja, quando existe uma
excentricidade inicial (a). Considerando a forca normal N e a existéncia ou ndo de momento fletor de 1°
ordem (M, independente de N), na Figura 58 sdo mostrados casos possiveis da excentricidade de 1* ordem.

A equacdo do valor adimensional v foi inicialmente apresentada no item 3.4.
2 A excentricidade de primeira ordem pode ocorrer tanto na dire¢do x como na dire¢éo y do pilar.
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y y y y
A A
M. A Mz A
X N | x X Nl x
N N N N
VA
o o o o
1 " H ﬂt
= = = =
AN AN VAN
a) N suposta b) N suposta aplicadaa | c) N suposta centrada e d) N suposta aplicada a
centradae M; =0, distdnciaa do CG e M; #0, (e; = My/N); distanciaado CG e
(e,=0); M; =0, (e, = a); M; #0, (e1 =a+ My/N).

Figura 58 — Casos de excentricidade de 1* ordem (M; suposto zero ou constante).

8.2 Excentricidade Acidental

Segundo a NBR 6118 (11.3.3.4), “Na verificacdo do estado-limite Gltimo das estruturas reticuladas,
devem ser consideradas as imperfeiches geométricas do eixo dos elementos estruturais da estrutura
descarregada. Essas imperfei¢cbes podem ser divididas em dois grupos: imperfei¢6es globais e imperfei¢oes
locais.” E no item 11.3.3.4.2: “No caso do dimensionamento ou verificacdo de um lance de pilar, deve ser
considerado o efeito do desaprumo ou da falta de retilineidade do eixo do pilar [...]. Admite-se que, nos
casos usuais de estruturas reticuladas, a consideracao apenas da falta de retilineidade ao longo do lance de

pilar seja suficiente.”

Para determinar a excentricidade acidental, antes é necessario calcular o angulo relativo ao desaprumo
da estrutura reticulada da edificacdo. No item 11.3.3.4.1 a NBR 6118 estabelece “Na anélise global dessas
estruturas, sejam elas contraventadas ou ndo, deve ser considerado um desaprumo dos elementos verticais.”
A imperfeicdo geométrica global pode ser avaliada pelo angulo 6, , conforme a Figura 59:*

o1
' 100vH

H = altura total da edificagéo, expressa em metros (m);
O:1min = 1/300 para estruturas reticuladas e imperfeices locais;

Eq. 78

*3 A norma deixa claro que a imperfeicdo geométrica local pode ser considerada apenas com a falta de retilinidade do pilar.

* As formulas para céalculo da imperfeicdo global, bem como da excentricidade acidental, constam do Eurocode 2. Na NBR 6118 ha
outras prescricOes relativas a imperfeicdo global, ndo apresentadas neste texto.
*> A NBR 6118 especifica o valor minimo para a imperfeicéo local, porém, o valor maximo nao esta especificado para a imperfeicdo

local.
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O1max = 1/200

S awadd

n - prumadas de pilares

Figura 59 — Imperfei¢fes geométricas globais (Figura 11.1 da NBR 6118).
“Para pilares isolados em balango, deve-se adotar ¢, = 1/200.”

A excentricidade acidental por falta de retilineidade é (Figura 60b):*®

€, =0, Le Eq. 79
2
A excentricidade acidental por desaprumo do pilar é (Figura 60c):*’
e,=6;.0, Eq. 80
pilar de pilar
contraventamento contraventado
Va : o
O ST ea T ea
elemento de ‘
/travamento . ‘
0, H 01 'H, 0, >/
5 ' S
7 7777 7777 7777
a) Elementos de travamento (tracionado b) Falta de retilineidade no pilar; ¢) Desaprumo do pilar.

ou comprimido);

Figura 60 — Imperfei¢cbes geométricas locais (Figura 11.2 da NBR 6118).

No calculo dos pilares a imperfeicdo geométrica local considerada por meio da excentricidade
acidental pode ser substituida por um momento fletor minimo, como sera mostrado no item 10.1.1.

Relativamente a situacdo de elementos de travamento, como mostrada na Figura 60a, a NBR 6118
(11.3.3.4.2) prescreve: “No caso de elementos que ligam pilares contraventados a pilares de

“ A NBR 6118 mostra a altura H; , porém ndo a define. No Eurocode 2 a excentricidade acidental é calculada em funcéo do
comprimento equivalente (¢), e assim sera feito neste texto.

SN antiga NB 1/78 avaliava a excentricidade acidental como e, > h/30, com valor minimo de 2 cm. A NBR 6118, a partir da verséo
de 2003, modificou o valor da excentricidade acidental conforme os critérios apresentados.
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contraventamento, usualmente vigas e lajes, deve ser considerada a tracdo decorrente do desaprumo do
pilar contraventado.”

8.3 Excentricidade de 22 Ordem Local e Valor-Limite A,

Conforme a NBR 6118 (item 15.7.4). “A analise global de 2* ordem fornece apenas os esforcos nas
extremidades das barras, devendo ser realizada uma andlise dos efeitos locais de 2% ordem ao longo dos
eixos das barras comprimidas, de acordo com o prescrito em 15.8. Os elementos isolados, para fins de
verificacdo local, devem ser formados pelas barras comprimidas retiradas da estrutura, com comprimento £,
, de acordo com o estabelecido em 15.6, porém aplicando-se as suas extremidades os esforcos obtidos
através da andlise global de 2% ordem.”

Nos métodos do pilar-padrdo com curvatura aproximada e com rigidez aproximada os efeitos locais
de 2% ordem séo avaliados por meio da excentricidade maxima de 2% ordem (e,), que origina 0 momento
fletor de 2% ordem (M,), como mostrados na Eq. 74 e Eq. 75.

E no item 15.8.2 da NBR 6118: “Os esforcos locais de 2% ordem em elementos isolados podem ser
desprezados quando o indice de esbeltez for menor que o valor-limite 4; [...]. O valor de A; depende de
diversos fatores, mas os preponderantes sao:

- a excentricidade relativa de 1% ordem e; /h na extremidade do pilar onde ocorre 0 momento de 1% ordem de
maior valor absoluto;

- avinculagéo dos extremos da coluna isolada;

- a forma do diagrama de momentos de 1% ordem.”

O valor-limite A, é:

25+12,5%1

dy=— N ,com 35 <23 <90 Eq. 81
Qp

e; = excentricidade de 1% ordem (n&o inclui a excentricidade acidental e,);
e,/ h = excentricidade relativa de 1? ordem.

No item 15.8.1 da NBR 6118 encontra-se que o pilar deve ser do tipo isolado, e de secdo e armadura
constantes ao longo do eixo longitudinal, submetidos a flexo-compressao. “Os pilares devem ter indice de
esbeltez menor ou igual a 200 (1 <200). Apenas no caso de elementos pouco comprimidos com for¢a normal
menor que 0,10f,4 A, , 0 indice de esbeltez pode ser maior que 200. Para pilares com indice de esbeltez
superior a 140, na andlise dos efeitos locais de 2* ordem, devem-se multiplicar os esforcos solicitantes finais
de calculo por um coeficiente adicional yy, = 1 + [0,01( — 140)/1,4].”

O valor de oy, deve ser obtido conforme estabelecido a seguir (NBR 6118, 15.8.2):

“a) para pilares biapoiados sem cargas transversais:

Mg

A

o, =06+04 ,e 04<0,<1,0 Eq. 82

Ma e Mg sdo os momentos de 1% ordem nos extremos do pilar, obtidos na analise de 1* ordem no caso de
estruturas de nds fixos e os momentos totais (1% ordem + 2% ordem global) no caso de estruturas de nos
moveis. Deve ser adotado para M, 0 maior valor absoluto ao longo do pilar biapoiado e para Mg 0 sinal
positivo, se tracionar a mesma face que M, , e negativo, em caso contrario. A Figura 61 ilustra as
possibilidades mais comuns de ocorréncia dos momentos fletores de 1% ordem M e Mg nos pilares.
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¥

Figura 61 — Ocorréncias mais comuns dos momentos fletores de 1% ordem M, € Mg nos pilares.
b) para pilares biapoiados com cargas transversais significativas ao longo da altura: oy =1

¢) para pilares em balanco:

ab=0,8+0,2% e 085<a<1,0 Eq. 83
A

Ma = momento de 1% ordem no engaste;
Mc = momento de 1* ordem no meio do pilar em balanco.

d) para pilares biapoiados ou em balanco com momentos fletores menores que o momento fletor minimo
estabelecido em 11.3.3.4.3: o, =1

O fator o, consta do ACI 318 (1995) com a notacdo C,, (item 10.12.3.1). Porém, ao contrario da NBR
6118, que também considera a excentricidade relativa e;/h, tanto o ACI como o Eurocode 2 (1992) e 0 MC-
90 (1990) do CEB, calculam a esbeltez limite em funcdo da raz&o entre os momentos fletores ou entre as
excentricidades nas extremidades do pilar.

8.4 Excentricidade Devida a Fluéncia
“A consideracao da fluéncia deve obrigatoriamente ser realizada em pilares com indice de esbeltez

A > 90 e pode ser efetuada de maneira aproximada, considerando a excentricidade adicional e.. dada a
seguir:” (NBR 6118, 15.8.4)

M ¢ Ny
eccz( % +ea] 2,718 N _1 Eq. 84
Neg
10E |
Ne = CZI < Eq 85
e

e, = excentricidade devida a imperfei¢des locais;

My € Ny = esforcos solicitantes devidos a combinagéo quase permanente;
¢ = coeficiente de fluéncia;

E. = modulo de elasticidade tangente;

I. = momento de inércia;

£, = comprimento equivalente.

9. SITUACOES BASICAS DE PROJETO
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Para efeito de projeto, os pilares de edificios podem ser classificados nos seguintes tipos: intermediario,
de extremidade e de canto. A cada um desses tipos basicos corresponde uma situacdo de projeto diferente,
dependente do tipo de solicitacdo que atua no pilar (Compressdo Simples e Flexdo Composta Normal ou
Obliqua).

9.1 Pilar Intermediario

No pilar intermediério (Figura 62) considera-se a Compressao Simples (também chamada Uniforme ou
Centrada) na situac@o de projeto, pois como as lajes e vigas sdo continuas sobre o pilar, pode-se admitir que
0s momentos fletores transmitidos ao pilar sejam pequenos e despreziveis. Ndo existem, portanto, 0s
momentos fletores M € Mg de 1% ordem nas extremidades do pilar, como descritos no item 8.3.

SITUACAO DE PROJETO

Figura 62 — Arranjo estrutural e situacéo de projeto de pilar intermediario.

9.2 Pilar de Extremidade

O pilar de extremidade, de modo geral, encontra-se posicionado nas bordas das edificacOes, sendo
também chamado pilar lateral, de face ou de borda. O termo pilar de extremidade advém do fato do pilar
ser um apoio extremo para uma viga, ou Seja, uma viga que ndo tem continuidade sobre o pilar, como
mostrado na Figura 63. Na situacdo de projeto ocorre a Flexdo Composta Normal (FCN), decorrente da ndo
continuidade da viga. Existem, portanto, os momentos fletores M € Mg de 1* ordem em uma direcdo do
pilar, como descritos no item 8.3.“ O pilar de extremidade ndo ocorre necessariamente na borda da
edificacdo, isto é, pode ocorrer na zona interior da edificacdo, desde que uma viga ndo apresente
continuidade sobre ele.

N4a§ secdes de topo e base do pilar podem ocorrer excentricidades e; de 1* ordem, na direcdo principal x
ouy:

=y Eq. 86

8 O momento fletor Mg pode ser zero.
* Nos pilares de extremidade ocorre apenas uma excentricidade inicial, que é na dire¢do da viga ndo continua sobre o pilar.
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onde M pode ser o momento fletor M4 ou Mg, e N a for¢a normal de compressao.

=

S
SR

. T
ey |

|
|
Ng i

SITUACAO DE PROJETO PLANTA

Figura 63 — Arranjo do pilar de extremidade na estrutura real, em planta e situacdo de projeto.

Os momentos fletores Ma € Mg sdo geralmente provenientes da ligacdo da viga ndo continua sobre o
pilar, e obtidos calculando-se os pilares em conjunto com as vigas, formando pdrticos planos ou espaciais,
ou, de uma maneira mais simples e que pode ser feita manualmente,® com a aplicacio das equacdes da NBR
6118. Conforme a Figura 64, os momentos fletores, nos lances inferior e superior do pilar, sdo:

r.
Mins = Mep it Eq. 87
9 g.
linf + rsup + rviga
fsup
Msup = Meng Eq. 88

linf + rsup + rviga

Meng = momento fletor de engastamento perfeito na ligagdo entre a viga e o pilar;

r = 1/¢ = indice de rigidez relativa;

| = momento de inércia da secdo transversal do pilar na direcdo considerada;

¢ = véo efetivo do tramo adjacente da viga ao pilar extremo, ou comprimento de flambagem do pilar.

Na determinacdo dos momentos fletores de 1% ordem que ocorrem nos pilares de edificios de pavimentos
deve-se considerar a superposicdo dos efeitos das vigas dos diferentes niveis (Figura 64). Considerando-se
por exemplo o lance (tramo) do pilar compreendido entre os pavimentos i e i + 1, 0s momentos fletores na
base e no topo do lance séo:

Mpase =Mgyp,i +0,5 Mjpnt it Eqg. 89

50 Ver aplicagdo em: BASTOS, P.S.S. Flecha, Fissuragéo e Dimensionamento de Vigas de Concreto Armado. Estruturas de Concreto
I1. Bauru/SP, Departamento Engenharia Civil, Universidade Estadual Paulista, Set/2021, 165p. Disponivel em (23/08/21):
http://wwwp.feb.unesp.br/pbastos/pag_concreto2.htm
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I\/Itopo = Minf,i+1 +05 Ivlsup,i

Se os pavimentos i e i + 1 forem pavimentos tipo, ou seja, idénticos, os momentos fletores na base e no
topo seréo iguais e:

Msup,i = Minf,i+l
Eq. 90
Mpase = Mtopo =15 MSUPJ = 1,5 Mingisa
M_ a4 1 M . jEi
% M . infi+1 T 2 Wlsup,i i g nivel (i + 1)
% /pilar de extremidade E
! i
g N
=Y :
M viga \;g/ S”p l l M, +%M5UDJ-1 H "
" . i nivel i
inf Ny tramo extremo pall [
Nl L 1
M sup,i + 5 Mingis1

]

nivel (i - 1)

=

1
H M sup,i-1 + % Ming;

e

o

Figura 64 — Momentos fletores nos pilares de extremidade provenientes da ligacdo com a
viga ndo continua sobre o pilar (Fusco, 1981).

Os exemplos numéricos apresentados no item 15 mostram o célculo dos momentos fletores solicitantes
por meio da Eq. 87 a Eq. 90.

9.3 Pilar de Canto

De modo geral, o pilar de canto encontra-se posicionado nos cantos dos edificios, vindo dai o nome,
como mostrado na Figura 65. Na situacdo de projeto ocorre a Flexdo Composta Obliqua (FCO), decorrente
da ndo continuidade de duas vigas no pilar, ou seja, o pilar € um apoio extremo para duas vigas. Existem,
portanto, os momentos fletores My e Mg de 1* ordem, nas duas direcOes principais do pilar, e
consequentemente ocorrem as excentricidades de 1% ordem ey € ey, simultaneamente. Os momentos fletores
Ma e Mg podem ser calculados da forma como apresentado nos pilares de extremidade, ou da analise de
portico plano ou espacial.
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SITUACAO DE PROJETO

Figura 65 — Arranjo do pilar de canto na estrutura real, em planta e situacé@o de projeto.

10. DETERMINACAO DO MOMENTO FLETOR TOTAL

No dimensionamento de um lance de pilar é necessario determinar o momento fletor total (maximo) que
atua em cada direcdo principal (x e y), composto pelos momentos fletores de 1% e de 2% ordem:

My ot = M1g + Myg

O momento fletor de 1% ordem é aquele como mostrado no item 9.2 e Figura 61 e Figura 64, e 0 momento
fletor de 2* ordem, consequéncia dos efeitos locais de 2* ordem, pode ser calculado por diferentes métodos.
Conforme a NBR 6118 (15.8.3), o célculo dos efeitos locais de 2% ordem pode ser feito pelo Método Geral
ou por métodos aproximados, sendo o Método Geral obrigatorio para pilares com A > 140 (ver Tabela 5).
Quanto aos métodos aproximados, aplicados em pilares com A <90, a norma apresenta quatro:

a) pilar-padrdo com curvatura aproximada (item 15.8.3.3.2);

b) pilar-padréo com rigidez k aproximada (15.8.3.3.3);

¢) pilar-padrdo acoplado a diagramas M, N, 1/r (15.8.3.3.4);

d) pilar-padréo para pilares de secdo retangular submetidos a Flexdo Composta Obliqua (15.8.3.3.5).
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Tabela 5 — Exigéncias da NBR 6118 no projeto de pilares conforme o indice de esbeltez.

o Consideraco Métodos de Célculo
Indice de dos Efeitos Métodos Aproximados do Pilar-Padréo
Esbeltez L ocais de 2° Meétodo Com Com Rigidez Ac_oplado a
(A) Ordem Geral Curvatura Aproximada Diagrama
Aproximada M, N, 1/r
140 <A <200 Obrigatoria Obrigatdrio Né&o Permitido N&o Permitido N&o Permitido
90 <A <140 Obrigatdria — N&o Permitido Nao Permitido Permitido
A <A <90 Obrigatoria - Permitido Permitido -
O<A<y — — - - -

O pilar-padrdo foi apresentado no item 7.7. Os dois primeiros métodos aproximados, embora
conservadores, sdo simples e ndo requerem 0 uso de programas computacionais, e podem ser aplicados
manualmente, sendo por isso aqui apresentados. O método com diagramas M, N, 1/r é laborioso e por isso é
necessario o uso de computador.

Nos métodos do pilar-padréo com curvatura e rigidez aproximadas, a NBR 6118 prescreve que deve-se
considerar a atuagdo de um momento fletor minimo (Mygmin), & Ser comparado com os momentos fletores
de 1% ordem. E como opcéo a aplicacdo do momento fletor minimo, a norma possibilita considerar uma
excentricidade acidental (e,), a fim de levar em conta as imperfeicdes geométricas locais do pilar (ver item
8.2). Por este motivo, o célculo dos momentos fletores méaximos atuantes no pilar serd apresentado neste
texto de dois modos: com a consideracdo do momento fletor minimo e com a excentricidade acidental em
substituicio ao momento fletor minimo.**

Outra questdo consiste no modo como se faz os calculos, sendo um com o desenvolvimento de desenhos,
e que por ser visual é também didatico, e outro modo é com a aplicacdo das equacbes da NBR 6118. No caso
de uso de desenhos sdo apresentados dois procedimentos neste texto:

a) com os diagramas dos momentos fletores atuantes ao longo do lance do pilar, com o objetivo de visualizar
o momento fletor total atuante;

b) com os graficos das excentricidades correspondentes aos momentos fletores,* calculadas considerando o
momento fletor minimo ou a excentricidade acidental.

Qualquer gue seja 0 modo de calculo, os resultados finais sdo 0s mesmos. Nos itens seguintes procura-se
ilustrar os modos de célculo, e nos itens 13.1, 13.2 e 13.3 sdo apresentados exercicios numeéricos.

10.1 Célculo com o0 Momento Fletor Minimo

O momento fletor minimo sera aplicado aos métodos do pilar-padrdo com curvatura e com rigidez «
aproximadas. No item seguinte (10.2) ¢é aplicada a excentricidade acidental (e,), como opg¢do a0 momento
fletor minimo.

10.1.1 Momento Fletor Minimo

Na versdo de 2003, a NBR 6118 introduziu um parametro novo no calculo dos pilares: 0 momento fletor
minimo, o qual consta no codigo ACI 318 (2011, item 10.10.6.5):* “a esbeltez ¢ levada em considerac&o
aumentando-se 0s momentos fletores nos extremos do pilar. Se 0os momentos atuantes no pilar sdo muito
pequenos ou zero, 0 projeto de pilares esbeltos deve se basear sobre uma excentricidade minima”,
correspondente ao momento fletor minimo.

A NBR 6118 (11.3.3.4.3) diz que o “efeito das imperfei¢bes locais nos pilares e pilares-parede pode ser
substituido, em estruturas reticuladas, pela consideracdo do momento minimo de 1% ordem dado a seguir’:

Mg min = Ng (0,015+0,03h) Eq. 91

sendo h a dimensdo total da segéo transversal na diregdo considerada, em metro (m).

> ANBR 6118 permite ambos os processos, ficando a escolha a critério do projetista.

%2 Na antiga NB 1/78, o célculo era feito considerando-se as excentricidades. J& a NBR 6118 de 2003 introduziu a equacgdo do
momento fletor total (Mq,), direcionando de certa forma o calculo por meio dos momentos fletores.

¥ 0ACI 318 (2011, p.152) também especifica que o momento fletor minimo deve ser considerado sobre cada eixo separamente.
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“Nas estruturas reticuladas usuais admite-se que o efeito das imperfei¢des locais esteja atendido se for
respeitado esse valor de momento total minimo. A este momento devem ser acrescidos os momentos de 2°
ordem definidos na Secéo 15.” Portanto, ao se considerar o momento fletor minimo néo ha a necessidade de
acrescentar a excentricidade acidental (e, — ver Figura 60).

Da Eq. 91 define-se a excentricidade minima:**

€1min=1,5+0,03h ,comhemcm Eq. 92

10.1.2 Método do Pilar-Padrdo com Curvatura Aproximada

Conforme a NBR 6118 (15.8.3.3.2), o método pode ser “empregado apenas no célculo de pilares com
2 < 90, com secdo constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo. A ndo linearidade
geomeétrica € considerada de forma aproximada, supondo-se que a deformacdo da barra seja senoidal. A
nao linearidade fisica é considerada através de uma expressao aproximada da curvatura na sec¢do critica.”

A equacdo senoidal para a linha elastica foi definida na Eq. 73, e a Eq. 74 define a excentricidade maxima
de 2% ordem (e,). A ndo linearidade fisica com a curvatura aproximada foi apresentada na Eq. 64 e Eq. 76. O
momento fletor de 2* ordem maximo é calculado com a Eq. 75:

(%1
Mo =Ne 707

Ng4 = for¢a normal solicitante de célculo;
£e = comprimento equivalente;
1/r = curvatura na sec¢do critica, avaliada pela expressdo aproximada (Eq. 76):

1 0,005 < 0,005

r h(v+05) h

onde h é a dimensdo da secdo transversal na dire¢do considerada. A forca normal adimensional (v) foi
definida na Eq. 77:

ve_Na
A, - foq

A, = area da secdo transversal do pilar;
feq = resisténcia de calculo do concreto a compressao (feg = fox /ve).

A necessidade de considerar ou ndo os efeitos locais de 2* ordem (via 0 momento fletor de 2% ordem) é
avaliada comparando o indice de esbeltez do pilar com o valor limite A, (Eg. 81), em cada direc&o principal,
tal que:

se A<XA; — ndo ha necessidade de considerar o momento fletor de 22 ordem na direc¢éo (é pequeno e
pode ser desprezado).>®

* Na antiga NB 1/78, valida até 2003, o0 momento fletor minimo ndo existia, e as impefei¢des locais eram consideradas por meio de
uma excentricidade acidental, atuante em cada direc&o principal do pilar, com o maior valor entre 2,0 cm e h/30, de modo que até 60
cm a excentricidade a se considerar era de 2,0 cm. A excentricidade minima igual a 2,0 cm é obtida com a largura de 16,7 cm para o
pilar, de modo que para larguras de 14, 15 e 16 cm a excentricidade minima é um pouco menor que 2,0 cm, e entre 17 e 20 cm a
excentricidade minima é um pouco maior que 2,0 cm. Para pilares de edificios de pavimentos, com largura comumente de 20 cm, a
excentricidade minima é de 2,1 cm, e como nos pilares retangulares geralmente a armadura final resulta da dire¢do relativa a largura,
a armadura calculada com a excentricidade minima é praticamente igual aquela calculada com a excentricidade acidental da NB 1/78.
No caso da NBR 6118, o valor da excentricidade acidental é dependente da altura do pilar, e para 280 cm por exemplo, a
excentricidade resulta 0,84 cm, muito menor que 2,1 cm. Portanto, a armadura com a nova excentricidade acidental da norma sera
muito menor aquelas calculadas com a excentricidade minima e com a excentricidade acidental da NB 1/78.

5 O momento fletor de 22 ordem, no caso de ter que ser considerado, deve ser somado ao maior momento fletor de 1% ordem
solicitante no pilar, que sera, caso exista, 0 momento M, (como definido no item 8.3), ou 0 momento fletor minimo. A NBR 6118
preconiza que no calculo de um pilar deve ser considerada a atuagdo do momento fletor minimo, constante ao longo da altura do
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10.1.2.1 Célculo Via Diagramas de Momentos Fletores ou Excentricidades

A visualizagdo dos diagramas dos momentos fletores (de 1° e 2* ordens e o minimo) ou das
excentricidades relativas aos momentos fletores torna o dimensionamento dos pilares mais didatico, e auxilia
o iniciante no célculo do momento fletor total (ou méaximo) atuante no pilar.

Sendo constante a forca normal (Ng), no dimensionamento deve ser analisada, segundo as direcdes
principais x e y, qual é a se¢do ao longo da altura do lance que esta submetida a0 momento fletor maximo.
Normalmente basta verificar as secdes de extremidade (topo e base) e uma secdo intermediaria (C), que é
aquela onde supde-se ocorra 0 momento fletor de 2% ordem maximo (Mg max)-

O célculo pode ser feito explicitando os momentos fletores ou as excentricidades correspondentes,
conforme os trés tipos de pilar: intermediario, de extremidade e de canto, para Ams < 90.

a) Pilar Intermediario

O pilar intermediario € aquele solicitado a Compressao Simples na situacdo de projeto (S.P. — ver Figura
62), de modo que sdo nulos os momentos fletores de 1* ordem (Ma & Mg). A Figura 66 mostra 0s momentos
fletores que podem atuar no pilar (Migmin € Myg), € a Figura 67 mostra as excentricidades correspondentes
aos momentos fletores. O momento fletor minimo (Mg min , EQ. 91) deve ser sempre considerado, nas duas
diregdes.”® O momento fletor de 2* ordem pode ou néo ocorrer, conforme a comparacio entre A e A, em cada
direcdo principal (x e y). Se ocorrer A < A, , a deformagdo horizontal do pilar pode ser desprezada, pois é
pequena, e M,y = 0.

O momento fletor total (Mqt) Maximo em cada diregéo consiste na soma do momento fletor minimo com
o momento fletor de 2% ordem, de modo que a secdo mais solicitada é uma intermediaria (C — onde ocorre o
méximo M,q). N&o ocorrendo M,q , 0 pilar deve ser dimensionado apenas para o0 momento fletor minimo.*’
Em principio, para cada momento fletor total deve ser calculada uma armadura longitudinal, sendo adotada a
armadura maior.®

Dir. x ‘ Dir.
Ng | y
J7 Mld,min,x } Mld,ml’n,y
|
\
\
\
|
+ > } + .
M2d x } Mad,y
\
\
|
= |
Md,tot,x = Mld,min,x + MZd,x Md,tot,y = I\/Ild,ml’n,y + I\/Izd,y

Figura 66 — Momentos fletores atuantes no pilar intermediario com A < 90.

pilar, de modo que deve-se ter: Mg a = Mg min . Portanto, mesmo que o momento fletor M néo exista, ainda assim o momento fletor
minimo deve ser considerado.

%% A NBR 6118 nao define se o momento fletor minimo deve ser considerado agir simultaneamente nas duas dire¢Bes principais do
pilar, assim como do mesmo modo também ndo define essa questdo relativamente a excentricidade acidental. No passado a
excentricidade acidental foi considerada agir nas duas dire¢des. Quanto ao momento fletor minimo, a NBR 6118 coloca que, no caso
de “pilares de secdo retangular, pode-se definir uma envoltéria minima de 1% ordem, tomada a favor da seguranga. Neste caso, a
verificacdo do momento minimo pode ser considerada atendida quando, no dimensionamento adotado, obtém-se uma envoltéria
resistente que englobe a envoltéria minima de 12 ordem.” (item 11.3.3.4.3).

% Nas edificacOes, a maioria dos pilares tem secéo retangular, com larguras comumente entre 14 cm (minima) e 20 cm, de modo que
é comum ocorrer o momento fletor de 2% ordem apenas na direcdo da largura do pilar, a qual configura a dirego critica.

%8 As armaduras devem ser calculadas com um mesmo arranjo (posicionamento) de barras na secdo transversal, importante porque a
armadura final deve atender simultaneamente as duas dire¢Ges principais do pilar.
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Como opcdo ao calculo com os momentos fletores a Figura 67 explicita as excentricidades e mostra a
situacdo de projeto (S.P.) e as situaces de calculo (s.c.) para a secdo intermediaria C do pilar
intermediario. Na 1% situagdo de calculo (1% s.c.) sdo indicadas as excentricidades na direcéo X, e na 2% s.c.
as excentricidades na direcdo y. Verifica-se que ocorrem duas Flexdes Compostas Normais (FCN). A
excentricidade minima (correspondente ao momento fletor minimo) tem o valor e; i, = 1,5 + 0,03h (ver Eqg.
92). Para cada direcéo (s.c.) deve ser calculada uma armadura longitudinal, devendo ser adotada a maior.

A consideracdo ou ndo da excentricidade de 2* ordem (e,) depende da comparacdo entre A e A, . Para
A <Ay tem-se e, = 0 (em uma dada direcéo do pilar), e neste caso basta considerar a excentricidade minima.
Se A > A, a excentricidade de 2% ordem deve ser somada a excentricidade minima. A excentricidade de 2*
ordem foi definida na Eq. 74 e com a Eq. 76:

0} (1) (1} 0,005 _ 0,005
e, = = ,com | = = <
10 \r )y e N(V+05)" h
- N,
e v definidona Eq. 77: v =
Ac fcd
e1x,min N
y d(b
€ 2x eZy
€y ¢
| ANd ‘ e1y,min
Ny X
€x
S.P. 1° s.c. 2° s.c.

Figura 67 — Situacao de projeto e situagdes de calculo de pilar intermediario com Aps <90.
b) Pilar de Extremidade

No pilar de extremidade ocorre a Flexdo Composta Normal na situacdo de projeto, com existéncia de
momento fletor de 1% ordem (Ma e Mg) em uma direcdo do pilar (x ou y — ver Figura 63). No caso de
momento fletor de 1* ordem variavel ao longo da altura do pilar, o valor maior deve ser nomeado Mygn , €
considerado positivo. O valor menor, na outra extremidade, sera nomeado Myyg , € considerado negativo se
tracionar a fibra oposta a de M4 A (ver Figura 61). Como exemplo, no pilar da Figura 68 0 momento fletor de
1% ordem variavel esta considerado na direcéo x.

Conforme a Figura 68, o momento fletor total em cada direcdo pode ocorrer em uma das secdes de
extremidade (topo ou base, com M,y = 0) ou em uma se¢édo intermediaria C (onde ocorre 0 maximo momento
fletor de 2% ordem). O momento de 1* ordem Mg ¢ é avaliado como:

0,6 Mld,A +0,4 Mld,B

M > Eqg. 93
1d,C {0,4 My A q

A Eqg. 93 tem os coeficientes 0,6 e 0,4 relativos a varidvel oy, , definida no item 8.3. Na direcdo X, o
momento fletor My deve ser comparado com o momento fletor minimo (Mg min), € adotado o maior, ou
seja, 0 momento fletor minimo ndo é somado ao momento fletor de 1% ordem. Na direcdo y, onde neste
exemplo ndo ocorre momento fletor de 1* ordem, deve ser considerado o momento fletor minimo.

Semelhantemente ao pilar intermediario, para cada momento fletor total (direcdo x e y), deve ser
calculada uma armadura longitudinal, considerando-se 0 mesmo arranjo de barras da armadura na secédo
transversal. A armadura final adotada serd a maior.
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. | .
e (N Dir. x } Dir.y
Yj M1d,minx M1dAx } |vlld,ml’n,y
topo A }
\
= Migex = } i
&
+ | +
iiiiiiiiiii 6 - }
ou ] }
M2g x i ‘ Mazg,y
\
B |
P \
base M14d,B,x |
Secdo de Extremidade
Mld A, X
I\/Id,tot,x = M Md,tot,y = Mld,min,y
1d,min,x
Sec¢do Intermediaria
Mygcx +M
,C,x 2d,x —
Md,tot,x = M M Md,tot,y - Mld,ml’n,y + I\/|2d,y
1d,min,x T M2q x

Figura 68 — Momentos fletores atuantes nos pilares de extremidade.

Como opcdo aos diagramas de momentos fletores, a Figura 69 e a Figura 70 mostram as excentricidades,
com as situagbes de projeto (S.P.) e as situagdes de célculo (s.c.) para as secdes de extremidade e
intermediaria C. Nas 1* situacdes de calculo (1% s.c.) estdo indicadas as excentricidades que ocorrem na
direcdo x, e nas 2* s.c. as excentricidades na direcdo y. A Figura 69 mostra a situacdo para a se¢do de
extremidade do topo do pilar, que neste exemplo é onde se considerou atuar o maior momento fletor de 1°
ordem (Mg x — Ver Figura 68). De modo genérico, as excentricidades de 1* ordem (topo ou base e secdo
intermediaria C) sdo calculadas como:

Mg A Mig,5
ea=—""" ' € g= : .
LA Ny 1B N, Eq. 94
06e,,+04¢e5
1c 2 ’ ' Eq. 95
‘ 0.4e

Nas secOes de base e topo do pilar, devido aos apoios (vinculos), ndo ocorre deslocamento horizontal, de
modo que e, = 0. Lembrando que a excentricidade de 2% ordem deve ser considerada somente se A > 1, , para
uma dada direcéo do pilar, sendo maxima na secdo intermediéria C, onde é considerada a excentricidade de
1* ordem e c Na situacdo de projeto (Figura 70). As excentricidades de 1% ordem (extremidade e secéo
intermediéaria - e; 4 € €1¢c) devem ser comparadas a excentricidade minima (Eq. 92).

Para a 2* s.c. existem duas opcdes (Figura 69 e Figura 70), em funcdo de se considerar ou ndo a
excentricidade de 1* ordem (eya OU €14c). A ndo consideracdo é uma simplificacdo que evita a Flex&o
Composta Obliqua, e possibilita o calculo da armadura do pilar somente como dois casos de Flexdo
Composta Normal, que tem abacos em maior quantidade. Tal simplificacdo apoia-se em Fusco (1981, p.
254), e foi muito utilizada nas décadas passadas. Portanto, a Flexdo Composta Obliqua da 2° s.c. é uma
opgéo.
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y y
N/ e
N_d '\id €1y,min €1y,min
— . ~
€1x,A
€1x,A
S.P. 1°s.c. 2°s.C. 2% s.c. (opgao)

Figura 69 — Situacéo de projeto e de calculo para a secédo de extremidade do pilar de extremidade.

y
Ny Ng
e
X e e2y e2y
y ey y
Ny Ny ‘ €1y,min €1y,min
X
e e
. s { 1X,C 2x enc
x,C €1x,min | —> >
€1x,min
S.P. 1°s.c. 2° s.C. 2% s.c. (opgao)

Figura 70 — Situacao de projeto e situagdes de calculo para a se¢do intermediaria
do pilar de extremidade.

Para cada situacdo de calculo deve ser calculada uma armadura longitudinal, sendo adotada como
armadura final a maior, considerando-se, no entanto, 0 mesmo arranjo das barras da armadura na secéo
transversal.

¢) Pilar de Canto

No pilar de canto a solicitacdo de projeto é a Flexdo Composta Obliqua (ver Figura 65), com a
existéncia de momentos fletores de 1% ordem nas duas dire¢Ges principais do pilar, como mostrados na Figura
71, e conforme as excentricidades (e € e1y) na Figura 72 e Figura 73. No pilar em questéo esta indicado que
é na secdo de extremidade do topo que ocorre 0 momento fletor M (Ma > M3), nas duas dire¢des, sendo,
portanto, a se¢do de extremidade a ser analisada. No entanto, 0 momento fletor M, em cada dire¢do pode néo
ocorrer na mesma secao de extremidade, sendo por isso importante comparar as se¢des de topo e base.

O momento fletor total (My) em cada direcdo esta indicado na Figura 71, podendo ocorrer na secao de
extremidade (topo neste caso) ou na secdo intermedidria C (correspondente ao M,y maximo), sendo o
momento fletor de 1* ordem M4 ¢ avaliado com a Eq. 93. A armadura longitudinal é calculada para as duas
direcBes principais, considerando-se as barras distribuidas de modo idéntico na secéo transversal do pilar, e
como armadura final adota-se a maior.
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Figura 71 — Momentos fletores atuantes no pilar de canto.

Como opcdo aos diagramas de momentos fletores, a Figura 72 mostra a situacdo de projeto (S.P.) e a
situacdo de célculo (s.c.) para a se¢do de extremidade mais solicitada (topo neste exemplo, onde ocorre
Mg ax), € @ Figura 73 mostra a secdo intermediaria C. A solicitacdo nas situacdes de projeto e de calculo é de
Flexdo Composta Obliqua. Na situacdo de projeto da secdo intermediaria C a excentricidade de 1% ordem
altera-se de e; A para e;c , calculadas com a Eq. 94 e Eq. 95. As excentricidades de 1% ordem devem ser
sempre comparadas as excentricidades minimas (Eq. 92). Conforme a comparagdo entre A ¢ A; em cada
direcdo principal, considerando-se excentricidades de 2° ordem elas devem ser acrescentadas as
excentricidades de 1* ordem.

Para cada situacdo de calculo deve ser determinada uma armadura longitudinal, calculadas com o mesmo
arranjo de barras na sec¢do transversal, devendo-se escolher a maior como armadura final.

,////Nd

€1x,A0U €15

® A

ely,A ou ely,B
y

X

S.P.

(topo ou base)

y

:

€1x,A

elx,m in

/, A

e Nd

A
€1y.A
> Y,
v €1y,min

y
S €1x,B
elx,min
[——>

N

A

h
€1y.B
> Y,
e1y,m|'r*|

1% s.c. (topo)

X

2% s.c. (base)

Figura 72 — Situacao de projeto e de célculo para a se¢do de extremidade (topo e base) do pilar de canto.
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Figura 73 — Situacao de projeto e situagdes de célculo para a se¢do intermediaria
do pilar de canto.

10.1.2.2 Célculo Via Equagdo do Momento Fletor Total

No caso de se desejar uma forma mais direta de calcular o momento fletor total (M) em cada direcdo
do pilar, pode ser utilizada a equacao fornecida pela NBR 6118 (15.8.3.3.2 - Método do pilar-padréo com
curvatura aproximada), que soma o momento fletor de 1* ordem (corrigido pelo coeficiente o) com o
momento fletor de 2* ordem:

0,21
Mg tor = 0p Miga + Ny ﬁ; = Mg A Eq. 96

com Miga = Migmin € (0 - M1da) = Midmin ;

ap = parametro definido no item 8.3;

Ng = for¢a normal solicitante de célculo;

£, = comprimento equivalente.

1/r = curvatura na se¢do critica, ja avaliada pela expressdo aproximada (Eq. 76):

1 0,005 < 0,005

r h(v+05 h

onde h é a dimensdo da se¢do transversal na direcdo considerada. A forca normal adimensional (v) foi
definida na Eq. 77:

A, = &rea da secdo transversal do pilar;
feq = resisténcia de calculo & compressao do concreto (fog = fex /yc).

10.1.3 Método do Pilar-Padrao com Rigidez k Aproximada

O Método do pilar-padrao com rigidez k aproximada pode ser utilizado em opcéo ao Método do pilar-
padrdo com curvatura aproximada. Conforme a NBR 6118 (15.8.3.3.3), 0 método pode ser “empregado
apenas no calculo de pilares com 1 < 90, com se¢do retangular constante e armadura simétrica e constante
ao longo de seu eixo. A ndo linearidade geométrica deve ser considerada de forma aproximada, supondo-se
que a deformacédo da barra seja senoidal. A ndo linearidade fisica deve ser considerada através de uma
expressdo aproximada da rigidez. O momento total maximo no pilar deve ser calculado a partir da
majoracdo do momento de 1% ordem pela expresséo:”
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L 22 ! Eq. 97
120k/v
sendo a rigidez adimensional k dada pela expressdo aproximada:

M
Kaprox :32[1"‘5%)\’ Eq. 98
- Nd

“Em um processo de dimensionamento, toma-se Mgq ot = Msgor - Em um processo de verificagdo, onde a
armadura é conhecida, Mgqt € 0 momento resistente calculado com essa armadura e com Ng = Ngg = Ngg .”

As variaveis h, v, Myga, A € oy, S0 as mesmas ja definidas. Substituindo a Eq. 98 na Eqg. 97 obtém-se
uma equacdo do 2° grau, Gtil para calcular diretamente o valor de Mgy r , S8m a necessidade de iteracdes:

a MSd,tot2 +b Mgy 1 +€=0 Eq. 99
a=>5h
2
b=h? Ny — N’ _5h o Mg Eq. 100

C=— Nd h2 O(,b Mld,A

2
—b+vb" -4ac Eq. 101

MSd,tot = 2a

Como opgéo as equagdes Eq. 99, Eq. 100 e Eq. 101, o célculo do momento fletor total também pode ser
feito aplicando a equagéo do 2° grau seguinte, com Mg a = Mg min :

19200Mgy o, +(3840h Ny =22 h Ny —192000t, My ») Mgy 1o —38400t, h Ny My » =0 Eq. 102

10.1.4 Envoltoria de Momentos Fletores Minimos

Conforme a NBR 6118 (11.3.3.4.3): “Para pilares de se¢do retangular, pode-se definir uma envoltéria
minima de 12 ordem, tomada a favor da seguranca,” conforme mostrado na Figura 74.

2 2
[ Mid, min,x j +[ Mid,min,y ] 1 Eg. 103

Mld,ml’n,xx |vlld,ml’n,yy

Mg minxx = Ng (0,015 + 0,03h)

Mld,min,yy = Nd (0,015 + 0,03b)
Mg minxx € M1gminyy = COMponentes em flexdo composta normal;
Migminx € Migminy = COmponentes em flexdo composta obliqua.

“Neste caso, a verificagdo do momento minimo pode ser considerada atendida quando, no
dimensionamento adotado, obtém-se uma envoltéria resistente que englobe a envoltéria minima de 12
ordem. Quando houver a necessidade de calcular os efeitos locais de 22 ordem em alguma das dire¢des do

pilar, a verificagdo do momento minimo deve considerar ainda a envoltéria minima com 22 ordem, conforme
15.3.2.”
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§M1d_mm.yy = N, (0,015 + 0,03b) /kfly
- JM1d.mm Yy
h A41dnm‘xx = Nd (0.01 5+ 0,03’7) 1d.minx'"¥"1d n\m,y)
i Al’T(L”\I"I.Xl Mid,m:n,xx
b I - = M/
(Segao transversal)
2 2
Mi g min.x M1d.m|'n.y _ - i M1d_mm,yy
— ) + (T =i
M1d,m|n,xx M1d.m|n,yy

(Envoltéria minima de 1® ordem)

Figura 74 — Envoltéria minima de 1% ordem (Figura 11.3 da NBR 6118).

No item 15.3.2 a horma reapresenta o diagrama da Figura 74 contendo a envoltdria minima acrescida dos
efeitos da 2% ordem, e também com a envoltdria resistente (Figura 75). “Para pilares de secdo retangular,
quando houver a necessidade de calcular os efeitos locais de 22 ordem, a verificagdo do momento minimo
pode ser considerada atendida quando, no dimensionamento adotado, obtém-se uma envoltoria resistente
que englobe a envoltéria minima com 22 ordem, cujos momentos totais sdo calculados a partir dos
momentos minimos de 1% ordem e de acordo com item 15.8.3. A consideracao desta envoltdria minima pode
ser realizada através de duas andlises a flexdo composta normal, calculadas de forma isolada e com
momentos fletores minimos de 12 ordem atuantes nos extremos do pilar, nas suas dire¢0es principais.”

M,

M
M, 5 minwy * (Flexao composta normal em torno dey)

-

M,

dlot,minyy

N’ d.min.xx»
h - M.

1d.min.yy

b 1, min xx N

(Secao transversal) - M s

. (Flexao cemposta normal em torno de x)

7

|

M

(Envoltoria minima com 2 ordem)

Figura 75 — Envoltoria minima com 22 ordem (Figura 15.2 da NBR 6118).
10.2 Célculo com a Excentricidade Acidental

Como ja comentado no inicio do item 10.1, o dimensionamento de pilares com base na excentricidade
acidental é uma opgao ao dimensionamento com o momento fletor minimo. O que difere um procedimento
do outro é que com a aplicacdo da excentricidade acidental, a excentricidade de 1% ordem (se existir) deve
sempre ser somada a excentricidade acidental. Como foi visto, aplicando o momento fletor minimo, a
excentricidade de 1% ordem é desprezada quando menor que a excentricidade minima. Os casos mostrados a
seguir sdo validos apenas para pilares com Ansx < 90. Para cada situacdo de calculo deve ser calculada uma
armadura, considerando-se 0 mesmo arranjo (posicionamento) das barras na secao transversal, e a armadura
final sera a maior.

10.2.1 Pilar Intermediério

A Figura 76 mostra a situacdo de projeto (S.P.) e as situa¢des de célculo (s.c.) do pilar intermediario. Na
S.P. a solicitacdo é de Compressédo Simples, e ocorre Flexdo Composta Normal nas situac@es de calculo. A
excentricidade acidental (e,) é calculada com a Eq. 79 ou Eq. 80, respectivamente para falta de retilineidade
e desaprumo do pilar. A NBR 6618 preconiza que considerar a falta de retilineidade é suficiente, e como
mostrado na Figura 60, a excentricidade maxima ocorre em uma sec¢do intermediaria ao longo da altura do
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pilar. Por seguranca a excentricidade acidental é adotada simultaneamente nas duas direcdes, devendo ser
somada a excentricidade de 2* ordem (quando existir), calculada com a Eq. 74.

eax eZX e 2y

S.P. 1° s.c. 2°s.c.

Figura 76 — Situacdo de projeto e situac6es de calculo de pilar intermediario com Ay < 90.
10.2.2 Pilar de Extremidade

No pilar de extremidade ocorre uma excentricidade de 1* ordem na situacéo de projeto, na diregdo x ou
y. Nos gréficos da Figura 77 e Figura 78 esta suposta na direcdo x. As se¢des de extremidade (topo e base),
onde geralmente ocorrem os maiores momentos fletores de 1% ordem, deve ser analisada para o maior
momento fletor (M,). Quando a excentricidade acidental é considerada por falta de retilineidade, ela é zero
nas extremidades do pilar e méxima na secdo intermediaria a H/2 (ver Figura 60), onde deve ser somada a
excentricidade de 2* ordem (ex OU €,). Na secdo intermediaria deve ser considerada a excentricidade de 1°
ordem ey, c (ver Eq. 94 e Eq. 95), suposta aqui na direcao Xx.

Secdao Extremidade

y y
° X _ X
N
€1xA d €1x.a Na
S.P. 1*s.c.

Figura 77 — Situacao de projeto e de calculo para as se¢des de extremidade (topo ou base)
do pilar de extremidade.

Secéo Intemediaria C

Ny YI' Nq
e
X e [ e2y €2y
y €y
N, N | lew
X
e.. |e
ax 2x elx,C
€1xc €1x,c —
S.P. 1°s.c. 2°s.c. 2% s.c. (opgéo)

Figura 78 — Situacao de projeto e situagdes de célculo para a se¢do intermediaria
do pilar de extremidade.
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Como apresentado no item 10.1.2.1, a ndo consideracéo das excentricidades de 1* ordem (e a € €1xc) Nas
situacBes de célculo na direcdo y configura uma simplificacdo apresentada por Fusco (1981, p. 254), e que
possibilita o calculo da armadura do pilar somente como dois casos de Flexdo Composta Normal.

10.2.3 Pilar de Canto

Como no pilar de canto ocorrem momentos fletores de 1% ordem nas duas dire¢des principais, ambas as
secOes de extremidade (topo e base) devem ser analisadas, pois dependendo dos valores e da combinacdo dos
momentos fletores nas duas dire¢des, a situagdo mais critica pode ser na base ou no topo (Figura 79), com
excentricidade acidental por falta de retilineidade zero nas extremidades (ver Figura 60). Na secédo
intermediéria C as excentricidades de 1% ordem alteram-se para eixc € €1y, cOmo mostrado na Figura 80, e
a excentricidade acidental é acrescentada em cada direcédo. E ocorrendo excentricidades de 2* ordem, elas
devem ser acrescentadas.

Secbes Extremidade

y
e1x,base elx,topo
Nqg Ng
P P A
€1y base / €1y.topo
X i X
S.P. (base) S.P. (topo)

Figura 79 — Situacéo de projeto para as se¢des de extremidade (topo e base) do pilar de canto.

Secao Intemediaria

y €2y
elx,C e F
N Ny y €ay
d — . — —® A
~ e / /
e 1y,C e
- 1y,C Ys 1ly,C
~ ¥ e ya y
X
€1xCc | €ax €ox €1x,c
€x
S.P. 1°s.c. 2°s.c.

Figura 80 — Situacdo de projeto e situacdes de calculo para a se¢do intermediaria do pilar de canto.

11. DISPOSICOES CONSTRUTIVAS

11.1 Dimensdo Minima e Coeficiente de Ponderacgao (yn)

A NBR 6118 (item 13.2.3) imp&e que “A sec¢do transversal de pilares e pilares-parede macigos, qualquer
que seja a sua forma, ndo pode apresentar dimensdo menor que 19 cm. Em casos especiais, permite-se a
consideracdo de dimensdes entre 19 cm e 14 cm, desde que se multipliguem os esforcos solicitantes de
célculo a serem considerados no dimensionamento por um coeficiente adicional j , de acordo com o
indicado na Tabela 13.1 e na Secdo 11. Em qualquer caso, ndo se permite pilar com secéo transversal de
area inferior a 360 cm?’, o que representa a se¢do minima de 14 x 25,7 cm. A Tabela 6 apresenta o
coeficiente adicional. E importante salientar que o texto indica que todos os esforcos solicitantes atuantes
no pilar devem ser majorados por v, , ou seja, a for¢a normal e os momentos fletores que existirem.
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Tabela 6 — Coeficiente adicional y, para pilares e pilares-parede (Tabela 13.1 da NBR 6118).

b >19 18 17 16 15 14
Yn 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20 1,25

Nota: O coeficiente y, deve majorar os esforcos solicitantes finais de
calculo quando de seu dimensionamento.

n=1,95-0,05b

b = menor dimensédo da secdo transversal (cm).

Segundo a NBR 6118 (18.2.1), “O arranjo das armaduras deve atender ndo s6 a sua funcdo estrutural,
como também as condigdes adequadas de execucdo, particularmente com relacdo ao langamento e ao
adensamento do concreto. Os espagos devem ser projetados para a introducdo do vibrador e de modo a
impedir a segregacédo dos agregados e a ocorréncia de vazios no interior do elemento estrutural.” Essas
recomendacdes da norma séo gerais, validas para todos os elementos estruturais. No caso dos pilares deve-se
ter uma atencdo especial a regido de ligacdo com as vigas, onde pode existir grande quantidade de barras
(verticais nos pilares e horizontais nas vigas), além dos estribos.

11.2 Armadura Longitudinal

As disposicoes relativas a armadura longitudinal dos pilares encontram-se no item 18.4.2 da NBR 6118.
11.2.1 Diametro Minimo

O didmetro das barras longitudinais (¢,) deve ser:

>210mm
o9 b , b = menor dimens&o da secéo transversal do pilar. Eq. 104

<=
8

11.2.2 Distribuic@o Transversal

NBR 6118 (18.4.2.2): “As armaduras longitudinais devem ser dispostas na se¢éo transversal, de forma a
garantir a resisténcia adequada do elemento estrutural. Em sec¢des poligonais, deve existir pelo menos uma
barra em cada vértice; em sec@es circulares, no minimo seis barras distribuidas ao longo do perimetro.

O espacamento minimo livre entre as faces das barras longitudinais, medido no plano da secdo
transversal, fora da regido de emendas, deve ser igual ou superior ao maior dos seguintes valores:”

2cm
€min,livre =1 9s » Preixe » Pluva Eqg. 105
1’deélx agreg

¢, = didmetro da barra longitudinal;
Oeixe = Pn = ¢\/ﬁ, onde n é o nimero de barras do feixe;
dmax. agreg = dimensdo maxima caracteristica do agregado graudo (19 mm para brita 1 e 25 mm para brita 2).

“Esses valores se aplicam também as regiGes de emendas por traspasse das barras. Quando estiver
previsto no plano de concretagem o adensamento através de abertura lateral na face da férma, o
espacamento das armaduras deve ser suficiente para permitir a passagem do vibrador.

O espacamento maximo entre eixos das barras, ou de centros de feixes de barras, deve ser:

2b . « « .
maxeixos < {40 om , b = menor dimenséo da secéo transversal do pilar. Eq. 106
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11.2.3 Armadura Minima e Maxima
A armadura longitudinal minima é calculada por (item 17.3.5.3.1):

Ny

As min =015—>0,004 A, Eq. 107

yd
Ny = forca normal de célculo;
f,q = resisténcia de calculo de inicio de escoamento do aco;
A = area da secdo transversal do pilar.
A armadura longitudinal maxima (item 17.3.5.3.2) é dada por:

As,méx = 0108 Ac Eq 108

“A maxima armadura permitida em pilares deve considerar inclusive a sobreposicdo de armadura
existente em regides de emenda, devendo ser também respeitado o disposto em 18.4.2.2.”

11.2.4 Detalhamento da Armadura

O arranjo tipico do detalhamento da armadura de pilar de um pavimento de edificacdo esta mostrado na
Figura 81.

9 180,00 (6° Pav.)
r' N r N
P10 (20/60)
2
ol o ™
3)
alg 2 o
4 2‘ N =]
55 = g
‘ —
0 & ™ o
=z
N2-15¢5C =150 - =
¢ N3-15¢5C=35 150,00 (5° Pav.)
A 4 \4

Figura 81 — Detalhamento tipico de armadura de pilar em um pavimento.

11.2.5 Protegdo contra Flambagem

No item 18.2.4 da NBR 6118 encontra-se: “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 20¢ do canto, se nesse trecho de comprimento 20 ¢
nao 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.

Se o estribo suplementar for constituido por uma barra reta, terminada em ganchos (90° a 180°), ele
deve atravessar a secdo do elemento estrutural, e 0s seus ganchos devem envolver a barra longitudinal.”
(ver Figura 82 e Figura 83).
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O
d, |- O,
O
| oo o 98
'C

206

’4 _"1

Figura 82 — Protecdo contra flambagem das barras, segundo a NBR 6118.

20 ¢y

20 ¢

Figura 83 — Critério para prote¢do das barras longitudinais contra a flambagem.

“No caso de estribos curvilineos cuja concavidade esteja voltada para o interior do concreto, ndo ha
necessidade de estribos suplementares. Se as se¢es das barras longitudinais se situarem em uma curva de
concavidade voltada para fora do concreto, cada barra longitudinal deve ser ancorada pelo gancho de um
estribo reto ou pelo canto de um estribo poligonal.”

11.3 Armadura Transversal

“A armadura transversal de pilares, constituida por estribos e, quando for o caso, por grampos
suplementares, deve ser colocada em toda a altura do pilar, sendo obrigatoria sua colocagdo na regido de
cruzamento com vigas e lajes.” (NBR 6118, 18.4.3). O diametro dos estribos em pilares deve obedecer a:

o >{5mm Eq. 109
£ ¢el40u¢‘feixe/4 4

“O espacamento longitudinal entre estribos, medido na dire¢do do eixo do pilar, para garantir o
posicionamento, impedir a flambagem das barras longitudinais e garantir a costura das emendas de barras
longitudinais nos pilares usuais, deve ser’:

20cm
Smax < 1 b (menordim ensdo do pilar) Eg. 110
24¢, paraCA —25,12¢, paraCA -50

Pode ser adotado o valor ¢, < ¢,/4 quando as armaduras forem constituidas do mesmo tipo de aco e o
espacamento respeite também a limitacao:
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2
Smax = 90000(4)4]i , com f,, em MPa. Eq. 111
14 yk

“Quando houver necessidade de armaduras transversais para forcas cortantes e torcao, esses valores
devem ser comparados com os minimos especificados em 18.3 para vigas, adotando-se o menor dos limites
especificados.

Com vistas a garantir a dutilidade dos pilares, recomenda-se que 0s espagamentos maximos entre o0s
estribos sejam reduzidos em 50 % para concretos de classe C55 a C90, com inclinacdo dos ganchos de pelos
menos 135°.”

11.4 Pilares-Parede

NBR 6118 (18.5): “No caso de pilares cuja maior dimenséo da secao transversal exceda em cinco vezes
a menor dimensdo, além das exigéncias constantes nesta subsecdo e na subsecdo 18.4, deve também ser
atendido o que estabelece a Secdo 15, relativamente a esforcos solicitantes na direcdo transversal
decorrentes de efeitos de 1% e 2% ordens, em especial dos efeitos de 2% ordem localizados.

A armadura transversal de pilares-parede deve respeitar a armadura minima de flexdo de placas, se essa
flexdo e a armadura correspondente forem calculadas. Caso contrario, a armadura transversal por metro de
face deve respeitar o minimo de 25 % da armadura longitudinal por metro da maior face da lamina
considerada.”

12. ROTEIRO DE CALCULO DE PILARES

Apresenta-se o roteiro de calculo que sera aplicado nos exemplos numéricos, com a aplicagdo do “Método
do pilar-padrdo com curvatura aproximada” e do “Método do pilar-padrdo com rigidez x aproximada”,
para pilares com A < 90.

a) Forca normal
A forca normal de calculo pode ser determinada como:
Ndz'yn Y Ny Eq 112

N = forca normal caracteristica do pilar;
v = coeficiente de majoracgdo da forga normal (Tabela 6);
v¢ = coeficiente de ponderacdo das a¢es no ELU (definido na Tabela 11.1 da NBR 6118).

b) indice de esbeltez (Eq. 60 e Eq. 61)

. | x
A= g_e , i= \/; — para se¢do retangular: A = %

¢) Momento fletor minimo (Eq. 91)
Mg min = Ng (1,5 + 0,03 h) , com h = dimenséo do pilar, em cm, na dire¢éo considerada.

d) Esbeltez limite (Eq. 81)
25 +12,5%
h

M=—-—"T ,com 35 <4, <90
Op

e, = 0 para pilar intermediario.

A <Ay — nao se considera o efeito local de 22 ordem na dire¢do considerada;
A > — seconsidera o efeito local de 22 ordem na direcéo considerada.



UNESP, Bauru/SP Parte Il — Pilares 77

e) Célculo do momento fletor total e da armadura

O caélculo da armadura pode ser determinado em funcdo do momento fletor minimo ou da excentricidade
acidental. O calculo do momento fletor total em cada diregdo do pilar sera feito explicitando-se os diagramas
de momentos fletores e das excentricidades, e com a aplicacdo da equagdo de My , SEQUNCO 0S Processos
aproximados da norma:
el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada);
e2) Com os diagramas de excentricidades (Método do pilar-padréo com curvatura aproximada);
e3) Com a Eq. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada):

021
Md,tot = (X,b . Mld,A + Nd ﬁ? 2 Mld,A y e (x,b Mld‘A 2 Mld'min

e4) Com a Eq. 102 (ou Eq. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrao com rigidez x aproximada):
19200M5d,t0t2 +(3840h N, —22 h N, —19200a, Myg a) Mgq o —38400, h Ny My, =0

e5) Com a excentricidade acidental (sem consideracdo do momento fletor minimo)

Calcula-se o angulo 0, (Eg. 78) e a excentricidade acidental para um lance do pilar, considerando falta de
retilineidade do pilar para uma secdo intermediéria (Eq. 79):

0=+ :
' 100VH ’

13. EXEMPLOS NUMERICOS

e, =0 Le (falta de retilineidade)
2

Os exemplos a seguir sdo de pilares biapoiados na base e no topo, de nos fixos (contraventados) e sem
forcas transversais atuantes. Os calculos serdo feitos mostrando-se os diagramas de momentos fletores
solicitantes e também as excentricidades, como mostrado no item 10.1.2.1, considerando-se 0 momento
fletor minimo ou a excentricidade acidental.

13.1 Pilares Intermediarios

No pilar intermediario, devido a continuidade de vigas e lajes sobre o pilar, os momentos fletores de 1°
ordem s&o nulos em ambas as dire¢des x-y (Ma = Mg = 0), e e;x = €5, = 0. Os seguintes dados sdo comuns
nos exemplos: coeficientes de ponderagéo: y. = yr =1,4, vs = 1,15; ago CA-50 (f,q = 50/1,15=43,5 kN/cm?).

13.1.1 Exemplo 1

Dimensionar a armadura longitudinal do pilar mostrado na Figura 84, sendo conhecidos: Ny = 1.000 kN
(100 tf) ; se¢fo transversal 20 x 50 (A. = 1.000 cm?) ; comprimento equivalente (de flambagem): fex = fey =
280 cm ; concreto C30 ; d’ =4,0 cm.

280 cm
280 cm

hy=20cm

Lex
Eey

]
g

h,=50 cm
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Figura 84 — Posicdo do pilar em relagdo as vigas, vinculos na base e no topo nas direcdes x e y,
dimensdes da se¢do transversal e situagdo de projeto.
Resolucéo

a) Forca normal
A forca normal de célculo é (Eq. 112): Ng=1v,.vs. Nv=1,0.1,4.1000 = 1.400 KN

com v, = 1,0 determinado na Tabela 6, em fun¢do da largura da se¢do transversal do pilar (hy = 20 cm).

b) indice de esbeltez (Eq. 61)

O indice de esbeltez deve ser calculado para as dire¢oes x e y, conforme 0s eixos mostrados na Figura 84.
A fim de padronizar e simplificar a notacdo, e como j& comentado, aqui se considera a dire¢do, e ndo o €ixo
do pilar.
346/, 3,46-280

Ay = = =19,4 (pilar curto na dir. X, ver Eg. 62)
hy 50

> Anx=48,4<90 — okl
o 3460y 346-280
Y h, 20

=484 (pilar medianamente esbelto na dir. y)

¢) Momento fletor minimo

O momento fletor minimo, em cada direcdo, é calculado com a Eq. 91, que com h em cm fica:

Mld,min = Nd (1,5 + 0,03 h)

Dir. x; Mg minx = 1400 (1,5 + 0,03 . 50) = 4.200 KN.cm ; €3 min = M = @ =3,00cm
N 1400

Dir. y: Migminy = 1400 (1,5 + 0,03 . 20) = 2.940 KN.cm ; ey min = M = %) =210cm
N 1400

d) Esbeltez limite (Eq. 81)
25+12,5%1
hy=— N , com 35 <A1 < 90
Oy

Nos pilares intermediarios ndo ocorrem momentos fletores e excentricidades de 1* ordem, assim e; = 0 e
ap = 1,0 (ver item 8.3), e:

AMx=Ay =25235 — . Ax=A1y=35

Desse modo:
Ax=19,4<A;x=35 — .. ndo sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direc¢éo x;
Ay =484>ML;,=35 — .. sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na dire¢do y.

Em pilares retangulares correntes, geralmente ha a necessidade de considerar os efeitos de 2% ordem (e; e
M,) somente na direcdo da largura do pilar.

e) Célculo do momento fletor total e da armadura
Como comentado no roteiro de calculo, o0 momento fletor total sera calculado com a consideracdo do

momento fletor minimo, e depois com base na excentricidade acidental. Serdo calculados explicitando-se 0s
momentos fletores, bem como as excentricidades.

®A comparagdo com o valor 90 foi feita para verificar se os métodos simplificados que serdo aplicados no dimensionamento do
pilar podem ser aplicados.
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el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

O momento fletor de 2% ordem deve ser calculado para a direcdo y (Figura 85), sendo:

Forca normal adimensional (Eq. 77): v= N = 140?(30 =0,65
Ac 'fcd 100022
14

Curvatura na dire¢éo y (Eq. 76), com h sendo o lado h, :

10005 _ 0005 _ 21739.10*cm? < 0005_0,005_ 25.10%cm? - ok!
r h(v+050) 20(0,65+0,5) h 20
A excentricidade maxima de 2° ordem é (Eq. 74):
2
2y = L 1 ﬁ2,1739. 10* =1,70cm
10r 10
2
O momento fletor de 2° ordem é (Eq. 75): My, = Ny %% =Ny €5, =1400.1,70=2.380kN.cm

Observando os diagramas da Figura 85 nota-se que os momentos fletores totais sdo:*
Dir.x:  Mgtotx = Migminx = 4.200 KN.cm

Dir.y: Mgty = Migminy + Mgy =2.940 + 2.380 = 5.320 kN.cm

Dir. x I Dir. y
|
v Mld,min,x i Mld,min,y
|
y |
I
I
I
|
£ |
g X |
2 Na l +
|
|
h,=50cm :
: MZd,méx,y
: =2.380
|
AN 4.200 ! 2.940

Figura 85 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas direcbes x e y.
e2) Com os diagramas de excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

As excentricidades correspondentes aos momentos fletores, ja calculadas, estdo indicadas na Figura 86.%
Nas situacOes de calculo surgem duas Flexdes Compostas Normais (ver Figura 67).

% Nos pilares retangulares de modo geral ¢ suficiente considerar apenas a dire¢do da largura do pilar, que configura a direcéo critica
e aquela que conduz a armadura final. Neste texto, com fins didaticos, as duas dire¢des serdo sempre analisadas.

81 Como a excentricidade minima de 2,10 cm é préxima da excentricidade acidental (2,0 cm) da NB 1/78, a armadura é praticamente
igual a da NB 1/78.
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y
Ng
o —
‘ y y 3 €y
o~ =170
N IL ely,min
S X Ndox © =210 X
1
=2 Nd T €1x,mi
3,00
hy = 50 .
S.P. 1%s.c. 2¢s.c.

Figura 86 — Situacao de projeto e situagdes de calculo do pilar intermediario.
Os momentos fletores totais sdo:
Dir.x:  Mgtx = Ng . €1xmin = 1400 . 3,00 = 4.200 KN.cm
Dir.y: Mgty = Ny . €, = 1400 . 3,80 = 5.320 kN.cm

e3) Com a Eqg. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

;1
Md,tot =0y - Mld,A + Nd ﬁ; > Mld,A , COM ay Mld,A 2> Mld,min

N&o existe 0 momento fletor Mg 4 , de modo que o, Miga = Mg min €M cada direcéo:
Dir. x;:  Mgtx = Migminx = 4.200 KN.cm

Dir.y: Mgty = Migminy + Magy = 2.940 +2.380 = 5.320 KN.cm
e4) Com a Eqg. 102 (ou Eqg. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrao com rigidez K aproximada)
19200M5dymt2 +(3840h N, —2»* h N, —19200a, Myga) Mgg o —38400, h Ny My, =0

Aplicando na diregéo y, que € a diregdo que ocorre e, , e fazendo Miga = Migminy = 2.940 kN.cme h = h,
=20cm:

19200Mgy 1o” +(3840. 20.1400— 48,4 . 20.1400-19200.1,0. 2940) Mgy 1o —3840.1,0.20.1400.2940=0
19200Mgy o> ~14.519.680 Mgy 1o —3161088.10" =0 — Mgy or° — 756,22 Mgy 1o —16.464.000=0

A raiz positiva da equagdo de 2° grau é Msg ot = 4.453 kN.cm > Mijga — Ok!
e5) Calculo da armadura longitudinal

Segundo o Método do pilar-padrao com curvatura aproximada, ocorrem no pilar os dois momentos
fletores totais, nas direcGes principais: dir. X (Mgtx = 4.200 KN.cm) e dir. y (Mg oty = 5.320 kN.cm). Fica
claro que se calculada a armadura para cada direcdo, a maior sera aquela relativa a direcéo y, pois além do
momento fletor ser maior, ele é relativo a direcdo de menor rigidez do pilar, que é a direcdo da largura da
secdo transversal. Analisando as excentricidades na Figura 86 isto também fica claro, com a maior
excentricidade na direcdo de menor rigidez do pilar. Quando h& certeza nesta anélise, apenas esta armadura
maior pode ser determinada, ou melhor, todos os calculos do pilar podem ser feitos direcionados apenas para
a direcéo de menor rigidez (maior esbeltez).

Com v = 0,65 e utilizando os abacos de Venturini (1987)% para Flexdo Reta, faz-se o calculo de n (Eq.
51 ou Eq. 52) e d’/h para a dir. y (o valor admensional p pode ser calculado em funcdo do momento fletor ou
da excentricidade):

62 Os abacos podem ser encontrados em: http://wwwp.feb.unesp.br/pbastos/pag_concreto2.htm
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M e
p= oy 532030 =012 ou n=vY 065589 012
hy.Ac-Tes 20.1000°" hy 20
14
d' .
h—y = % =0,20 ,com o Abaco A-4: » = 0,22 (quadrante superior — Compress&o), na Figura 87.%
y

A f 0,22.1000%

A armadura resulta de ® = 0,22 (Eq. 53): A= D% Ted = "~ —10,84cm?
fyq 435

— 10 ¢ 12,5 mm (12,50 cm?)

Esta quantidade de armadura é pequena, o que significa que a largura do pilar poderia ser diminuida de 20
cm para um valor menor, obedecida a largura minima de 14 cm, bem como questdes arquitetonicas e
estruturais, como a relativa a Estabilidade Global da edificacao.

Shace Al

Figura 87 — Abaco A-4 de Venturini (1987) para a Flex&o Reta.

Cada abaco tem um detalhamento da armadura na se¢do transversal, conforme o desenho mostrado no
lado superior. Nos abacos A-1 a A-5, por exemplo, metade da armadura é disposta em uma face e a outra

% Na determinacéo de ® no &baco deve-se ter muito cuidado, pois um pequeno erro no valor podera significar um grande erro no
valor da armadura do pilar.
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metade na face oposta. Outros dbacos tém fixado o nimero total de barras, bem como o nimero de barras em
cada face. Como os abacos A-1 a A-5 ndo fixam a quantidade de barras, uma quantidade qualquer pode ser
colocada nas duas faces,** sendo por isso muito interessantes (Figura 88).

Ng o y'y

Ly
t e

T// h/2
2A/2 Y v
\ h/2
el N\ |
s

Figura 88 — Detalhe da armadura dos abacos A-1 a A-5 de Venturini (1987) para a Flexdo Reta.

Deve sempre ser observado o posicionamento correto da armadura na secdo transversal do pilar, de
acordo com o abaco escolhido. Nos abacos A-1 a A-5, por exemplo (Figura 88), observa-se que a armadura é
posicionada nas faces ou lados com direcdo perpendicular a excentricidade (e) da forga Ny . Ou, em outras
palavras, com a regra da méo direita para indicar o momento fletor (Ng4 . €), observa-se que a dire¢do da
armadura é coincidente com a direcdo do dedo polegar.® E néo é correto considerar que a posicdo da
armadura no desenho indica que deve ser posionada nos lados menores do pilar.

Com essas consideracOes, observa-se que no exemplo em questdo, a armadura devera ser disposta nas
duas faces maiores do pilar (ao longo dos lados hy), o que fica claro analisando a 2* situacéo de calculo (s.c.)
(que originou a armadura, ver Figura 86), com a armadura posicionada na direcdo perpendicular a dire¢do da
excentricidade ey (ver Figura 89 — a excentricidade esta desenhada fora de escala). Analise semelhante pode
ser feita com 0 momento fletor total que originou a armadura, da direcéo y.

Ny o

2A /2 </
N
T .

'y
A

Figura 89 — Posicionamento da armadura no pilar de acordo com o dbaco A-4 de Venturini (1987).

Se aplicado 0 momento fletor resultante do calculo segundo o Método do pilar-padrédo com rigidez
aproximada, a armadura resulta:

_ Mgty 4453 010
M At 30
y-Acfea 20.1000%"
14
d )
9y 240 _p20  ecomv=065 —» Abaco Ad: o =013
h, 20

% 0s espagamentos livres entre as barras devem obedecer valores préaticos e de norma.
% Isto é muito importante, de modo que a posi¢do da armadura no detalhamento final do pilar ndo pode, sob sérias consequéncias,
ficar trocada (errada).
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A o,13.1ooo%
A= e ed - % —6,400m’
fyq 435

e6) Com a excentricidade acidental (sem considera¢do do momento fletor minimo)

A NBR 6118 permite que, caso o dimensionamento do pilar seja feito com base na excentricidade
acidental e ndo no momento fletor minimo, que seja considerada apenas a falta de retilineidade do pilar.
Como se observa na Figura 60, a excentricidade por falta de retilineidade é considerada em uma se¢do
intermediaria, em H/2. Com a Eq. 78 é calculado o angulo:

1 1
" 100/H  100,/28

0, =0,00598rad

tomando H como a altura do lance do pilar.®® O valor de 6, deve ser comparado ao valor minimo:
0, = 0,00598 rad > Oy, = 1/300 =0,00333rad — .. 6; =0,00598 rad

Com a Eq. 79 é calculada a excentricidade acidental por falta de retilineidade:

e, :91%9 - €ax = €ay =O,0059822ﬂ)=0,84cm

A Figura 90 mostra as excentricidades que devem ser consideradas, tomando como base a Figura 76.

Ng (Y
4
y y < €2y
3 =1,70
YU 1 v
N & 4 €ay
Q X o X v=084 X
1 T
2 Nd €ax
0,84
) h, =50 R
S.P. 1%s.c. 2¢s.c.

Figura 90 — Situacao de projeto e situagdes de calculo para a secéo intermediaria, para
dimensionamento do pilar com base na excentricidade acidental (falta de retilineidade).

A armadura resulta:

€ 2,54 d' <
w=v-Y =065 _0,08 : &y - 40 520 - Abaco A4: =008
hy 20 hy 20
A f 0,08. 1000?’2
A= Pl ed = 2 =394cm’
fyd 435
Resumo:
Método A, (cm?) %
Pilar-padréo com curvatura aproximada (Mg min) 10,84 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 6,40 -41
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 3,94 36 % de 10,84

% A alturaH pode ser tomada como a distancia entre os eixos longitudinais das vigas apoiadas no topo e na base do pilar. No caso de
pilares apoiados na base e no topo, a altura H coincide ou é muito préxima ao comprimento equivalente (/).
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A armadura calculada com o momento fletor minimo, que proporciona a excentricidade de 2,10 cm, é
praticamente igual aquela que era calculada com a excentricidade acidental da antiga NB 1/78, a qual seria
2,0 cm neste caso. No entanto, com o novo valor para a excentricidade acidental da NBR 6118, de 0,84 cm, a
armadura representa apenas 36 % da armadura calculada com o momento fletor minimo, ou seja, quase um
terco apenas. Portanto, adotar o calculo com o momento fletor minimo é como manter a armadura como
calculada até 2003 com a NB 1/78, ano que a NBR 6118 alterou e diminuiu a excentricidade acidental para o
valor atual. A armadura com o método com rigidez aproximada também foi menor que aquela com o
momento fletor minimo (- 41 %). Se considerada a excentricidade acidental devida ao desaprumo do pilar, a
armadura resulta 8,37 cm? com redugio de 23 % do valor 10,84 cm® Essas diferencas justificam a
necessidade de realizagdo de ensaios experimentais para comparacdo e uma avaliagdo mais realistica dos

modelos teoricos.

13.1.2 Exemplo 2

Este exemplo é semelhante ao anterior, com a diferenca da maior altura do pilar, expressa no
comprimento equivalente /e, = /¢, = 480 cm (Figura 91). O exemplo mostra a influéncia da altura do pilar
na quantidade de armadura necesséaria. Dados:

N, = 1.000 kN ; secéo transversal 20 x 50 (A, = 1.000 cm?) ; concreto C30 ; d’=4,0 cm.

Avd - ~ _ y

480 cm
480 cm
20 cm

Nqg

lex
Ley
hy

H
g
H

hy=50 cm

Figura 91 — Posicao do pilar em relagéo as vigas, vinculos na base e no topo nas direcdes x e y,
dimensdes da se¢do transversal e situagdo de projeto.

Resolucao®’
a) Forca normal

A forca normal de célculo é (Eq. 112): Ng=1v,.vs. Nv=1,0.1,4.1000 = 1.400 kKN
com vy, = 1,0 determinado na Tabela 6, em funcéo da largura da secdo transversal do pilar.
b) Indice de esbeltez (Eq. 61)

= 3'4;3%’( _346-480 332 (pilar curto na dir. x, ver Eq. 62)

50

Dir.x: Ay
X

- Aux=83,0<90 — ok!
3 3,46 fey ~ 3,46-480

h, 20

Dir.y: Ay =830 (pilar medianamente esbelto na dir. y)

¢) Momento fletor minimo

Como visto no Exemplo 1, a armadura do pilar resulta da direcdo de maior esbeltez, a da largura da segéo
transversal (hy) na diregdo y, de modo que os calculos serdo feitos relativos apenas a esta dire¢do, pois a

%7 por uma questdo didatica, varios dos calculos ja feitos no Exemplo 1 séo aqui repetidos.
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direcdo x ndo tem importancia no pilar deste exemplo. O momento fletor minimo na direcdo y (Eq. 91) é:
Mg min= Ng (1,5 + 0,03 h)

Mugminy = 1400 (1,5 + 0,03 . 20) = 2.940 KN.CM ; €1y mn = 1,5+ 0,03 . 20 = 2,10 cm

d) Esbeltez limite (Eq. 81)

25 +12,5°L
h

=— ,com 35 <2, <90
Ay

Como mostrado no Exemplo 1, A, x = A1, = 35. Desse modo:

Ax=332<A;x=35 — .. ndo sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direc¢éo x;
Ay =830>A;,=35 — .. sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcdo y.

e) Calculo do momento fletor total e da armadura

O momento fletor total seré calculado com a consideragdo do momento fletor minimo, bem como também

com base na excentricidade acidental. Serdo calculados explicitando-se os momentos fletores, e as
excentricidades.

el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padrao com curvatura aproximada)

Na direcdo y ocorrem efeitos locais de 2° ordem, e 0 momento fletor de 2* ordem deve ser calculado
(Figura 92):
Forga normal adimensional (Eq. 77): v = Nqy = 1403?0 =0,65
Ac -fcd 1000==
14

Curvatura na dir. y (Eq. 76), com h sendo o lado hy :

10005 0005 =21739.10 % cm
r h(v+0,50) 20(0,65+0,5)

10,005 25.10%cm? - ok!

A excentricidade maxima de 2 ordem na dir. y é (Eq. 74):

2
€ay _Le 1 ﬁ2,1739.10‘4 =5,00cm
10r 10
Y 2

O momento fletor de 2° ordem é (Eq. 75): Mgy = Ny ﬁl =Ny e,y =1400.5,00="7.000kN.cm
‘ r

Observando os diagramas da Figura 92 nota-se que 0 momento fletor total na dir. y é:

Md,tot,y = Mld,min,y + MZd,y =2.940 + 7.000 = 9.940 kN.cm
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Dir. y
v |Vlld,min,y
y

§
S X
2 Nqg *

hy=50cm MZd,méx,y

=7.000

/N 2.940

Figura 92 — Momentos fletores atuantes no pilar na direcéo y.

e2) Com os diagramas de excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

As excentricidades correspondentes aos momentos fletores para a dir. y estdo indicadas na Figura 93, e
tomam como base a Figura 67.

y
Ny
®
y E &, = 5,00
11
@ e1ym|n
I X =2,10 X
I
= P
) hy = 50 R
S.P. 2% s.c.

Figura 93 — Situacao de projeto e situagdo de calculo do pilar intermediario para a diregdo y.
O momento fletor total é:
Moty = Ng . € = 1400 . 7,10 = 9.940 kN.cm

e3) Com a Eq. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

21
M ot = 0 - Myg a + Ny ﬁ; 2 Mg , com ap Miga = Mig min

Né&o existe 0 momento fletor Mg 4 , de modo que o, Miga = Migmin = 2.940 kN.cm:
Mooty = Migminy + Magy = 2.940 + 7.000 = 9.940 kN.cm

e4) Com a Eq. 102 (ou Eq. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrao com rigidez x aproximada)
19200Mgy ,” +(3840h Ny —22 h Ny —192000, Myg 4) Mgy o — 38400, h Ny My, =0
Aplicando na dir. y, que é a direcéo de e, , e fazendo Miga = M1gminy = 2.940 KN.cm e hy = 20 cm:

19200Mgy o +(3840. 20.1400—83,07 . 20.1400-19200.1,0 . 2940) Mgy 1o —3840.1,0. 20.1400. 2940=0
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19200Mgy o> —141820.000 Mgy 1o —3161088.10" =0 — Mgy 1o —7.3865 Mgy 1or —16.464.000=0

A raiz positiva da equacdo de 2° grau é Mg = 9.180 KN.cm > Mg 4 .
e5) Célculo da armadura longitudinal

Segundo o Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada, o momento fletor total na dir. y é
M oty = 9.940 kN.cm. Com v = 0,65 e utilizando os abacos de Venturini (1987)% para Flexdo Reta, faz-se 0
calculo de p (Eqg. 51 ou Eq. 52) e d’/h para a dir. y:

M €

p= ooy 994030=0,23 ou M=V—y=0165mzo’23
Ny AcTea 20.1000™ "y 20

dl

By 240 _p9

h, 20

com v = 0,65 no Abaco A-4 tem-se: @ = 0,63 (quadrante superior — Compressao), na Figura 87.%°

3,0

0,63.100014
" =31,03cm* — 16 ¢ 16 mm (32,00 cm?)

oA fy _

A armadura resulta (Eq. 53): A=

" 435

A armadura aumentou bastante, de 10,84 ¢cm? (do Exemplo 1) para 31,03 cm?, devido a altura 71 % maior
para o pilar. Se aplicado o momento fletor resultante do calculo segundo o Método do pilar-padrdo com
rigidez x aproximada, a armadura resulta:

— Md,tot,y - 9180 _ 0 21

AT 30
y-Acfea 20.1000°Y
14
d )
9y 240 _p20  ecomv=065 - Abaco Ao =055
h, 20
0,55.1000°9

A= @AcTe _ 14 _5709cm?

T fyg 435 ’

e6) Com a excentricidade acidental (sem consideragdo do momento fletor minimo)
Com a Eq. 78 é calculado o angulo:

1 1
" 100/H  100,/48

0, =0,00456rad

tomado H como a altura do lance do pilar.” O valor de 6, deve ser comparado ao valor minimo:
0, = 0,00456 rad > 0;i, = 1/300 = 0,00333rad — .. 6, =0,00456 rad

A excentricidade acidental por falta de retilineidade é (Eq. 79):

e, =6, %e > ey =y = 0,004564780 ~110cm

%8 Os abacos podem ser encontrados em: http://wwwp.feb.unesp.br/pbastos/pag_concreto2.htm

% Na determinacéo de ® no &baco deve-se ter muito cuidado, pois um pequeno erro no valor podera significar um grande erro no
valor da armadura do pilar.

7 Cada caso deve ser analisado, pois a altura do lance pode ndo coincidir com o comprimento equivalente.
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A Figura 94 mostra as excentricidades que devem ser consideradas, com base na Figura 76.

y
Ng
- "77
o e2y
y ;— =5,00
I |
[5) A eay
3 X =1,10 X
1l
=) Nd
) h, =50 R
S.P. 2%s.c.

Figura 94 — Situacao de projeto e de calculo (dir. y) para a se¢ao intermediéria, para dimensionamento
do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.
A armadura resulta:

€ 6,10 d'
w=v-Y =0,652=" = 0,20 : Ty = 40 99
hy 20 hy 20
A f 0,52. 1000%
Abaco A-4: © = 0,52 — A= 20 Ted - 2 _ 25,62cm?
fyd 435
Resumo:
Método A, (cm?) %
Pilar-padréo com curvatura aproximada (Mg min) 31,03 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 27,09 -13
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 25,62 - 17

As armaduras neste exemplo ndo se apresentam tdo diferentes como no Exemplo 1. O célculo com o
momento fletor minimo, apresenta excentricidade minima de 2,10 cm, muito maior que a excentricidade
acidental da NBR 6118, de 0,84 cm, no entanto, como a excentricidade de 2% ordem ¢é elevada (5,00 cm), a
diferenca entre as excentricidades influenciou menos o valor da armadura.

13.1.3 Exemplo 3

Este exemplo é semelhante ao primeiro, com a diferenca de uma maior forca normal de compressdo, de
1.000 kN para 1.400 kN (+ 40 %), Figura 95, de modo a ilustrar a influéncia do valor da forga normal na

armadura do pilar. S&o conhecidos:

concreto C30 ; d’=4,0cm

y

N, = 1.400 kN
secéo transversal 20 x 50 (A, = 1.000 cm?)
comprimento equivalente: /e, = £e, = 280 cm

hy=20cm

J

Ny

hy=50cm

Figura 95 — Dimensdes da se¢do transversal e posi¢do da for¢a normal.

Resolucéo
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a) Forca normal

A forga normal de célculo é (EqQ. 112): Ng=1v,.v:. Ny =1,0.1,4. 1400 = 1.960 kN
com v, = 1,0 determinado na Tabela 6, em funcédo da largura da secéo transversal do pilar.
b) indice de esbeltez (Eq. 61)

346/, 346-280

Dir. x; Ay = =194
hy 50
— Amax =48,4<90 — ok! (pilar medianamente esbelto)
3,467 .
h 20

y

¢) Momento fletor minimo

Como visto no Exemplo 1, a armadura do pilar resulta da dire¢do de maior esbeltez (dir. y), de modo que
os calculos serdo feitos relativos a esta dire¢cdo apenas. O momento fletor minimo na diregdo y (Eqg. 91) é:
Mld,min = Nd (1,5 + 0,03 h)

Migminy = 1960 (1,5 + 0,03 . 20) = 4.116 KN.CM ; €3min = (1,5 + 0,03 . 20) = 2,10 cm

d) Esbeltez limite (Eq. 81)
25 +12,5%
h

A =—— ,com 35<21;,<90
Op

Nos pilares intermediarios ndo ocorrem momentos fletores e excentricidades de 1* ordem, dai e; = 0 e o,
=1,0 (ver item 8.3). Assim:

xl,x = 7\‘1,)/ =25>35 — .. 7\,11)( = 7\‘1,y =35

Desse modo:
A=19,4<A;,=35 — .. ndo sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo Xx;
Ay=484>L;,=35 — .. sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregdo y.

e) Célculo do momento fletor total e da armadura

O momento fletor total serd calculado com a consideragdo do momento fletor minimo, e depois com base
na excentricidade acidental. Serdo calculados explicitando-se os momentos fletores, bem como as
excentricidades.

el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padréo com curvatura aproximada)

No pilar intermediério atua somente 0 momento fletor minimo, ao qual deve ser acrescido 0 momento
fletor de 2% ordem na direcéo y neste caso (Figura 92), sendo calculado como:

Forca normal adimensional (Eq. 77): v= Nqy = 1963?0 =091
Ac 'fcd 10002=
14

Curvatura na dir. y (Eq. 76), com h sendo o lado h, :
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1 0,005 0,005

r h(v+050) 20(0,91+0,5)

=25.10%cm? - ok!

=1,7730.10* cm™ < %’

A excentricidade maxima de 2 ordem na dir. y é (Eq. 74):

2
€y = Le 1_ ﬁu?so. 107* =1,39¢cm
10r 10
2
O momento fletor de 2° ordem € (Eq. 75): Myq , =Ny %% =Ny €5, =1960.1,39=2.725kN.cm

Observando os diagramas da Figura 92 nota-se que 0 momento fletor total na dir. y é:

Musoty = Migming + Magy = 4.116 + 2.725 = 6.841 kN.cm

Dir.y
v Mld,min,y
y
5
° X
] Ng *
h,=50 cm MZd,max,y
=2.725
VAN 4.116

Figura 96 — Momentos fletores atuantes no pilar na dire¢éo y.
e2) Com os diagramas de excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

As excentricidades correspondentes aos momentos fletores para a dir. y estdo indicadas na Figura 97, e
tomam como base a Figura 67.

y
Ng
y o——
=] I €y =1,39
- CVJ . 4
”> e1y,min
Q X @ =210 X
1
= Nd
) h, =50 .
S.P. 2%s.C.

Figura 97 — Situacao de projeto e situagdo de calculo do pilar intermediario para a diregdo y.
O momento fletor total é:
Mooty = Ng . €, = 1960 . 3,49 = 6.840 kN.cm
e3) Com a Eq. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

21
M ot = 0 - Myga + Ny ﬁ; 2 Mg a , com ap Miga = Mig min
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Nao existe 0 momento fletor M1y , de modo que o, Miga = Migminy = 4.116 KN.cm:

Ma oty = Migminy + Magy = 4.116 + 2.725 = 6.841 kN.cm

e4) Com a Eq. 102 (ou Eq. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padréo com rigidez x aproximada)
19200Mgy " + (3840h Ny —2% h Ny —1920001, Myy ) Mgy o — 38400, h Ny My, =0
Aplicando na dir. y, que é a dire¢éo de e, , e fazendo Miga = M1gminy = 4.116 KN.cm e h, = 20 cm:

19200Mgy 1o° +(3840. 20.1960- 48,47 . 20.1960-19200.1,0. 4116) Mgy 1o —3840.1,0.20.1960.4116=0
19200Mgy 1" —20.327.552 Mgy 1oy —619573.10" =0  — Mgy r° —1.0587 Mgy 1o —32.269.440=0

A raiz positiva da equacdo de 2° grau € Msg o = 6.235 KN.cm > Mg 4 .
e5) Célculo da armadura longitudinal

Segundo o Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada, o momento fletor total na dir. y é

Mg oty = 6.841 kN.cm. Com v = 0,91 e utilizando os abacos de Venturini (1987)" para Flexdo Reta, faz-se 0
calculo de u (Eq. 51 ou Eq. 52) e d’/h para a dir. y:

M e
gL 684130 =016 o p=v¥-0013%% 016
Ny -Ac-fea 2010002 ny 20
14
d' .
h—y = % =0,20 ,com o Abaco A-4: » = 0,60 (quadrante superior — Compressdo), na Figura 87.”
y
A f 0,60. 1000%
A armadura resulta de = 0,60: A= 27 Ted = "~ —2956cm?
fyq 435

A armadura aumentou significativamente, de 10,84 cm? (do Exemplo 1) para 29,56 cm?, embora com
uma carga de compressao apenas 40 % maior.

Se aplicado o momento fletor resultante do calculo segundo o Método do pilar-padréo com rigidez
aproximada, a armadura resulta:

_ Md’tot’y _ 6235 _ 015
N At 30
y cd  20.10002=
14
d' .
9y 240 _ 0,20 ,ecomv=091 — AbacoA-4:»=0,55
hy 20
At 0,55.100%
A= 20 led - 2 —27,09cm®  — 14 ¢ 16 mm (28,00 cm?)
flq 435

e6) Com a excentricidade acidental (sem consideracédo do momento fletor minimo)

Com a Eq. 78 € calculado o angulo:

™ Os abacos podem ser encontrados em: http://wwwp.feb.unesp.br/pbastos/pag_concreto2.htm
2 Na determinacéo de ® no &baco deve-se ter muito cuidado, pois um pequeno erro no valor podera significar um grande erro no
valor da armadura do pilar.
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1 1
" 100/H  100,/28

0, =0,00598rad

com H como a altura do lance do pilar. O valor de 6, deve ser comparado ao valor minimo:
0; = 0,00598 > 01 = 1/300 = 0,00333rad — .. 6; =0,00598 rad
A excentricidade acidental por falta de retilineidade € (Eq. 79):

L 280
€, = 61 ?e d €ax = eay = 0,005987 =0,84cm

A Figura 98 mostra as excentricidades que devem ser consideradas, com base na Figura 76.
Ng | Y

'7
] | &p = 1,39

2,23

> €ay
S X ® I =084 X
I
r=a Nd
) h, = 50 ‘
S.P. 2*s.c.

Figura 98 — Situacao de projeto e de calculo (dir. y) para a se¢do intermediéria, para dimensionamento
do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

A armadura resulta:

e 2,2 d'
w=v¥ 2091223 010 : Ty - 40 99
hy 20 hy 20
A f 0,38.1000%
Abaco A-4: © = 0,38 N A= 20ced - % ~1872cm?
fyd 435
Resumo:
Método A, (cm?) %
Pilar-padréo com curvatura aproximada (Mg min) 29,56 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 27,09 -8
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 18,72 - 36,7

Com o aumento de 40 % na carga Ny do Exemplo 1, verifica-se que a armadura mais que dobrou a
quantidade, de 12,48 para 29,56 cm’. O calculo com a excentricidade acidental da NBR 6118 apresentou
armadura 36,7 % menor que a armadura com o0 momento fletor minimo, o que é devido a diferenga entre a
excentricidade minima (2,10 cm) e a excentricidade acidental (0,84 cm).

Embora apenas trés exemplos numéricos tenham sido apresentados, pelos valores obtidos pode-se
observar que o método do pilar-pardo com rigidez aproximada resulta armaduras um pouco inferiores
aquelas do método do pilar-pardo com curvatura aproximada, com diferenga mais significativa no Exempo
1. E recomendamos o calculo com o momento fletor minimo, que apresenta valores de armadura semelhantes
aos valores obtidos com a norma anterior a 2003 (NB 1/78), até que os modelos sejam calibrados com
valores experimentais.

13.1.4 Exemplo 4
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Dimensionar a armadura de um pilar de construgdo de pequeno porte com dois pavimentos (sobrado),
sendo conhecidos (Figura 99):

concreto C25 ; d’=3,0 cm ‘
Ny = 220 kN t J
|

secdo transversal 14 x 30 (A, = 420 cm?)
comprimento equivalente: /e, = £e, = 280 cm

Figura 99 — Dimensdes da se¢ao transversal e posi¢ao da forca normal.

Resolucéo
a) Forga normal

Para a largura de 14 cm, na Tabela 6 encontra-se o coeficiente vy, = 1,25, e a forca normal de célculo é
(Eq. 112): Ng=1v,.7:. Ny=1,25.1,4.220 =385 kN

b) indice de esbeltez (Eq. 61)

Dirx 7, =346 ex 346280 o,
h, 30

— Amax = 69,2<90 — ok! (pilar medianamente esbelto)
3467, 346-280
h 14

Dir.y: Ay = =69,2

y
¢) Momento fletor minimo
O momento fletor minimo (Eq. 91) é: Mg min= Ng (1,5 + 0,03 h)
Migminx = 385 (1,5 + 0,03 .30) =924 kKN.cm ; eixmin = (1,5 + 0,03 . 30) = 2,40 cm
Mugminy = 385 (1,5 + 0,03 . 14) = 739 kN.cm ; €y, nin = (1,5+ 0,03 . 14) = 1,92 cm

d) Esbeltez limite (Eq. 81)

25 +12,5°L
h

=— ,com 35 <2, <90
oy

Nos pilares intermediarios ndo ocorrem momentos fletores e excentricidades de 1* ordem, assime; =0 e
ap = 1,0 (ver item 8.3), e:

7‘«1,x = 7\.1’y =25>235 — .. 7\.11)( = 7\‘1’y =35

Desse modo:

Ax=323<Ax=35 — .. ndosdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcdo X;
Ay=69,2>A;,=35 — .. sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo y.

e) Calculo do momento fletor total e da armadura

el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)
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No pilar intermediario atua somente o momento fletor minimo, ao qual na direc¢do y deve ser acrescido o
momento fletor de 2° ordem (Figura 100), sendo:

Forca normal adimensional (Eq. 77): v = Nqg = 38;:)5 =051
Ac -fcd 420=—=
14

Curvatura na dire¢éo y (Eq. 76), com h sendo o lado hy :

1 0,005 0,005

= = 35244104 em? < 20P_357 104 em? S ok
r h(v+0,50) 14(0,51+0,5) 14

A excentricidade maxima de 2 ordem na direcéo y é (Eq. 74):

151 2807

ey =—==""-35244.10"" =2,76cm
10r 10

2
O momento fletor de 2° ordem é (Eq. 75): Mg, = Ny f 1

0 Ny €,y =385.2,76=1.064kN.cm
p

Na dir. x atua somente 0 momento fletor minimo, e 0 momento fletor total é: Mgtx = Migminx = 924
kN.cm. Na dir. y o momento fletor total ¢ a soma dos momentos fletores de 1* e 2% ordem (Figura 100):

Masoty = Migming + Magy = 739 + 1.064 = 1.803 kN.cm

Dir.y
v IVlld,min,y
y

:,.' X
'L Nd +
=

< hx =30 Mzd,méx,y

=1.064

AN 739

Figura 100 — Momentos fletores atuantes no pilar na diregéo y.

e2) Com os diagramas de excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

As excentricidades correspondentes aos momentos fletores da dir. y estdo indicadas na Figura 101, com
base na Figura 67.

y
Ng
y [ ]
3 | € =2,76
N <t d
”> e1y,min
3 X @ 1,92 X
1
5 N
) he =30 R
S.P.

2%s.c.

Figura 101 — Situacao de projeto e situacdo de calculo do pilar intermediario para a direcao y
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O momento fletor total na dir. y é:
Moty = Ng . €y = 385 . 4,68 = 1.802 kKN.cm
e3) Célculo da armadura longitudinal

Com v = 0,51 faz-se o célculo de u (Eg. 51 ou Eq. 52) e d’/h para a dir. y:

M e
= oy o 1808 o070 oy uov Y s0518%8 047
h, .Ac.f 2,5 h 14
y™led 14,420 y
d' .
h—y = % =0,21=0,20 , com 0 Abaco A-4 de Venturini (1987, Figura 87): ® = 0,32
y
A f 0,32. 4205’5
A armadura resulta: A, = 2cled - ™ —552cm? (8 ¢ 10 mm — 6,40 cm?)
fyq 435

13.2 Pilares de Extremidade

Os exemplos numéricos a seguir sdo de pilares de extremidade, apoiados na base e no topo, de nés fixos
(pilar contraventado) e sem forgas transversais (horizontais) atuantes. Os calculos serdo feitos mostrando-se
os diagramas de momentos fletores solicitantes e também as excentricidades, como mostrado no item
10.1.2.1, considerando-se o momento fletor minimo ou a excentricidade acidental por falta de
retilineidade.

Os seguintes dados sdo comuns em todos os exemplos: coeficientes de ponderacdo: y. = ys =1,4 e vs =
1,15; ago CA-50 (f,q = 50/1,15 = 43,5 kN/cm?) ; d” = 4 cm.

13.2.1 Exemplo 1
Para o pilar mostrado na Figura 102, calcular a armadura longitudinal necesséria. Este exemplo é

semelhante aquele encontrado em Fusco (1981, p. 297), com a diferenca da alteracdo do concreto, de C15
para C25,” e da largura do pilar, de 25 cm para 20 cm. S&o conhecidos:

3 Até a década de 70 do século passado eram comuns 0s concretos C13,5 e C15. Na década de 80 foram comuns o C15 e 0 C18, e
que foram sendo substituidos gradativamente pelos C20 e C25. E nos ultimos quinze anos sdo mais aplicados nos edificios o0 C30 e
C35, e até com resisténcias maiores, como C40 ou superiores.



UNESP, Bauru/SP Parte Il — Pilares 96

Ny =1.110 kKN y
Miugax = — Musx = 2.170 Mg Ax
kN.cm o
secdo transversal 20 x 70 cm 2170 kN.cm
(A; = 1.400 cm?) A
comprimento equivalente:
lex = ley=280 cm Migar = - My, 8
. N
o " L
| = en X N
1 I
7 8
/ Vl ]
o =
\Z - 2170 kN.cm
| Mid,B.x
| h,=20cm
!

Figura 102 — Arranjo estrutural do pilar na planta de férma, dimens@es da secdo transversal e momentos
fletores de calculo de 1% ordem atuantes na direcéo x do pilar.

Resolucéo
a) Esforgos solicitantes

A forca normal de célculo € (Eq. 112): Ng =17, .7v:. N«=1,0.1,4. 1110 = 1.554 kN, com y, = 1,0 na
Tabela 6. Além da forga normal de compressdo ocorrem também momentos fletores nas extremidades do
pilar (Migax = — Myggx = 2.170 kN.cm), que o solicitam na dire¢do X, em fungdo de existir a viga V1 ndo
continua sobre o pilar na direcdo x (Figura 102 e Figura 103). Estes momentos fletores de 1* ordem sdo
valores de calculo, ja majorados pelos coeficientes de ponderago y: e y,.”* Como os momentos fletores s&o
iguais, a excentricidade inicial de 12 ordem também é igual (em modulo) na base e no topo do pilar:

M 2.170
e =—2% 5 ey a=—€y = =140CM
N, 1.554
N 2170 kN.cm 1,40 cm
@ @
o
I5e}
N
© ©
Vi ; 2170 kN.cm 1,40cm
V ~2170 kN.cm -1,40 cm
- @ @
o
Ioe}
N
© 9]
N - 2170 kN.cm -1,40 cm

Figura 103 — Momentos fletores de calculo de 1% ordem e excentricidades no topo
e na base do pilar, na direcéo x.

" Todos os esforcos solicitantes devem ser majorados por vy, , € ndo somente a forca normal.
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Em funcdo dos momentos fletores de 1% ordem existentes no pilar, percebe-se que o melhor
posicionamento para a armadura longitudinal, aquele que é mais racional e econdémico, é com as barras de
aco distribuidas ao longo das duas faces maiores (dimenséo h, , ver Figura 102). A armadura simetrica, com
barras em ambas as faces do pilar, proporciona resisténcia aos momentos fletores de 1% ordem aplicados no
topo e na base.

b) indice de esbeltez (Eq. 61)

= 3’4;3 fex _3,46-280 48,4 (pilar medianamente esbelto na dir. x, ver Eq. 62)

20

}\‘X
X

— Amax=484<90 — ok!

, 346/ _346-280

=138 ilar curto na dir.
y - 0 (p y)

y
¢) Momento fletor minimo (Eq. 91)

Mg min= Ng (1,5 + 0,03 h), com h em cm. O momento fletor minimo, em cada direc&o, é:

Dir. x:  Migmnx = 1.554 (1,5 + 0,03 . 20) = 3.263 KN.CM ; €1y min = %3: 2,10 ¢m
o ) _ , _ 5594
Dir.y:  Migmny = 1.554 (1,5+0,03.70) =5.594 KN.cm ; ey mn = Teea= 3,60 cm

d) Esbeltez limite

25 +12,5%

M=—""" ,com35<A <90
Op

Dir. x: a excentricidade de 1% ordem (e,) é 1,40 cm, e como os momentos fletores de 1% ordem (Migax = —
Miggx = 2.170 kN.cm)™ sdo menores que 0 momento fletor minimo (Mg minx = 3.263 kN.cm), tem-se que
opx = 1,0 (ver item 8.3), e:

25 +12,51’40

My=—20 -259>35 5 . 2,=35
' 1,0

Dir. y: ndo ocorrem momentos fletores e excentricidades de 1 ordem, portanto, e;, = 0 e ay,, = 1,0, €:

25 +12,5£

Iy = Tm =250>35 - .2y, =35

Desse modo:
Ax=48,4> )\« — .. s@o considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo Xx;
Ay=13,8 <Ay — .. ndo sao considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo y.

Em pilares retangulares correntes, geralmente a armadura final resulta da direcdo correspondente a
largura do pilar, devido aos efeitos locais de 2% ordem. No pilar deste exemplo em particular isso é certo, pois
na diregdo da largura ocorre 0 momento fletor de 1* ordem e 0 M,y , sendo portanto suficiente a analise
apenas da direc&o x.” Porém, com fins didaticos os calculos para a dire¢éo y também serdo mostrados.

e) Calculo do momento fletor total e da armadura

7 Se 0s momentos de 1% ordem forem diferentes (M e Mp), deve ser considerado o0 maior, 0 M .
"8 Esta analise deve ser feita com muito cuidado em funcéo das diversas possibilidades de solicitacdo de um pilar.
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O momento fletor total sera calculado com a consideracdo do momento fletor minimo, e depois com a
consideracdo da excentricidade acidental, explicitando-se 0s momentos fletores e também as
excentricidades.

el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padréo com curvatura aproximada)
Na direcao x do pilar ocorrem efeitos locais de 22 ordem (e, € M,), com o seguinte calculo:

Ng _ 1554
75 =062

1.400
14

Forca normal adimensional (Eq. 77): v = =
ATy

Curvatura na dir. X (Eg. 76), com h = h, =20 cm:

1 0,005 0,005

22321104 cmt < 2005 _ 0,005

- = =25.10%cm? - ok!
r h(v+050) 20(0,62+0,5) h 20

A excentricidade maxima de 2* ordem é (Eq. 74):

2
€sy _Le 1 =@z,2321.10—4 =175 cm
10

0,°

O momento fletor de 2° ordem € (EqQ. 75): My, =Ny 20

1= Ny - €5 =1554.1,75=2.720 kN.cm
r

Os momentos fletores atuantes no pilar estdo indicados na Figura 104. Deve ser determinado 0 momento
fletor total, em cada direcédo (ver a Figura 68). Na direcdo x, onde ocorre o0 momento fletor de 2° ordem, o
momento fletor total (maximo) ocorrera na se¢do de extremidade ou na secdo intermediaria C, sendo que
neste exemplo os momentos fletores de 1% ordem nas duas extremidades séo iguais (em médulo). Quando séo
diferentes, deve-se considerar a extremidade com o maior momento fletor de 1* ordem, 0 My . Neste
exemplo, a rigor, ndo seria necessario considerar a dire¢do y, pois a armadura do pilar resultard dos
momentos fletores da direcdo x, que é a direcdo de maior esbeltez e onde além disso ocorre 0 momento
fletor de 2% ordem.

Dir. x:

Myg a x = 2.170kN.cm

Secdo de extremidade (A): M > — . Myioix = 3.263 kN.cm
¢ (A): My ot x {Mld,min,x=3-263kN-Cm dtot,

Para a secdo intermedidria C, deve ser determinado o momento fletor de 1% ordem Myqcx (EQ. 93):

0,6 Myg ax +0,4 My g 0,6.2170+0,4 (-2170) = 434kN.cm
1d,C,x 2 - Mycx2 _
0,4 Myg a5 0,4.2170=868kN.cm

2. Mygcx = 868 kN.cm, porém, ndo se pode considerar momento fletor menor que o momento fletor
minimo (Mg minx = 3.263 kN.cm), de modo que 0 momento fletor total na se¢do intermediéria da dir. x é:

Matorx = Muminx + Magx = 3.263 + 2.720 = 5.983 kN.cm

valor a ser considerado no calculo da armadura, pois resultou maior que o calculado para a secdo de
extremidade.

Dir.y: Mgty = Migminy = 5.594 KN.cm
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y
Dir. x i Dir. y
Midminx  Midax | M1d,min,y
\V4 |
A |
|
Migax|=-Mygp ‘
e |
R Ng }
1 &
2 e1x X C + |
ou |
MMx ‘
2.720 }
|
B |
VAN 3.263 2.170 \ 5.594
h,=20cm I

Figura 104 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas diregdes x e y.
e2) Com os diagramas de excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

As situacdes de projeto e de calculo, para as se¢Bes de extremidade e intermedidria, estdo mostradas na
Figura 105 e Figura 106. Como as sec¢Oes de extremidade de topo e base do pilar estdo submetidas a
momento fletor de 1* ordem de igual valor, embora de sinais diferentes,”” a secdo de extremidade mostrada
na Figura 105 é representativa de ambas as extremidades do pilar.”® Nas secdes de topo e base ndo ocorre
deformacéo de 2% ordem (e, = 0, ver Figura 69), a qual deve ser considerada na se¢do intermediaria C (ver
Figura 70). Na secdo de extremidade na direcéo x (1% s.c.) deve ser considerada a maior excentricidade entre
ade 1% ordem (esxa = 1,40 cm) e a relativa ao momento fletor minimo (e1x min = 2,10 cm).

y
Ng
I
\ \
| |
| [ ely,min = 3160
| |
| Ng } Ng
|
: -
| elx'A | €1xmin
| 140" | 210
\ \
Lo
S.P. 1*s.c. 2%s.c.

Figura 105 — SituacOes de projeto e de calculo das secbes de extremidade (topo e base).

A excentricidade inicial na secdo intermedidria C é calculada com a Eq. 95, que corresponde a Eq. 93
(relativa aos momentos fletores), em funcéo da excentricidade inicial (e14), nas extremidades submetidas aos
momentos fletores de 1% ordem (Mg € Mygg):

0,610 +0,4 €55 L. 0,6 ey o +0,4€;, 5 =0,6.1,40+0,4 (~1,40) =0,28cm
=046, PC710,4 00 4 =0,4.1,40=0,56cm
. exc = 0,56 cm

Na situacdo de calculo relativa a diregdo x (1% s.c.) deve ser considerada a maior excentricidade entre a de
1% ordem (e c = 0,56 cm) e a relativa ao momento fletor minimo (e min = 2,10 cm), (ver Figura 70).

" 0s momentos fletores de 1% ordem Miga = — Mygg tracionam o pilar em bordas opostas, no entanto, a armadura simétrica (nas
duas bordas) que sera escolhida resolve este problema e atende a ambos 0s momentos fletores.

"8 No caso de momentos fletores na base e topo diferentes, deve-se considerar a se¢do de extremidade submetida ao maior momento
fletor (Mg a).
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y
N

| I E e — | St
| [ €x

[ _
} | 3,85 €1y min|= 3,60
| |
| Ng_ W
| } o *
| | X
| elxyc | eJ.><,min €ox
\ 056 | 2,10 1,75
[ [
\ [
L]

S.P. 1?s.c. 2%s.c.

Figura 106 — Situacéo de projeto e situacdes de calculo para a se¢do intermediaria C.
O momento fletor total (maximo) é resultante da maior excentricidade em cada direcdo:
Dir.x:  Mgorx = Ng . 6= 1554 . 3,85 = 5.983 kN.cm (1% s.c. da secéo intermediéaria)
Dir.y: Mgty = Ng . €1ymin = 1554 . 3,60 = 5.594 kN.cm

e3) Com a Eqg. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

021
Md,tot = (X,b . Mld,A + Nd ﬁ? 2 Mld,A y com ab Mld'A 2 Mld’min

Dir. x: tem-se ap Myga = 1,0 . 2170 = 2,170 kKN.cm > Mygmn = 3.263 kN.cm, portanto aplica-se na
equacao o momento fletor minimo:

My o « _3263+1554280 2,2321.107% =5.983 kN.cM > Mygax = 2170 kN.cm  — ok!
ot 10

Dir. y: ndo existem momentos fletores Ma & M, , portanto: Moty = Migminy = 5.594 KN.cm® ™)
e4) Com a Eqg. 102 (ou Eqg. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrao com rigidez K aproximada)

19200Myg, ” +(3840h Ny —22 h Ny —19200at, My 4) Mgy o —38400t, h Ny Mg =0

Na direcdo x tem-se h = hy = 20 cm, Migax = 2.170 kN.cm e Mg minx = 3.263 kKN.cm, e considerando que
deve-se ter Migax > Mygminx , Para o valor Mg 4 da equacéo sera aplicado o momento fletor minimo:

19200M3, ¢ +(3840. 20.1554— 48,47 . 20.1554-19200.1,0 . 3263 Mgy 1o -
—3840.1,0.20.1554.3263=0

19200M; o —16.109.165Mgy 1o; —3,894299.10" =0 — M oy —839,0 Mgy 1o; — 20.282.808=0

A raiz positiva da equacdo de 2° grau é Msg o = 4.943 KN.cm > Mg = 2.170 KN.cm  — ok!
e5) Calculo da armadura longitudinal

Como ja comentado e conforme analise da Figura 104, Figura 105 e Figura 106, a armadura do pilar
resultard do célculo relativo & direcdo x, de maior esbeltez e maior momento fletor total. Segundo o Método
do pilar-padrao com curvatura aproximada, 0 momento fletor total € Mgt x = 5.983 kN.cm. Com v = 0,62 e
utilizando os &bacos de Venturini (1987) para Flexdo Reta, faz-se o célculo de p (Eq. 51 ou Eq. 52) e d’/h
para a dir. x:

w= Md,tot,x - 598325 20112 ou u:Ve_X:0,62@=O,12
hy-Acfea  20.14002° x 20
14

" como se pode notar, o célculo do momento fletor total € muito simples, rapido e direto com a aplicagdo da equacdo da NBR6118.
Por outro lado, os desenhos dos diagramas de momentos fletores e das excentricidades tém a intencdo de facilitar o aprendizado
inicial do estudante.
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?1_)( = % =0,20 —  Abaco A-4: ®=0,19 e aarmadura longitudinal é (Eq. 53):
X
A 0,19.14005'2
A= @AcTe _ ™ 1092 cm?  — 10 ¢ 12,5 mm (12,50 cm?)
fya 435

No detalhamento da armadura longitudinal do pilar deve-se tomar cuidado de posicionar as barras de aco
de acordo com o arranjo de barras do dbaco escolhido, A-4 neste caso, como apresentado no Exemplo 1 dos

pilares intermediarios.
Se aplicado o momento fletor total resultante do célculo segundo o Método do pilar-padrao com rigidez

K aproximada, a armadura resulta:

M ,
p= o o B 010 comdih=020ev=062 Abaco Adi=0.10
My Acfea 20.1400%
14
W\ 010140027
A=z 20cled - L4 _575 cm?
e 435

e6) Com as excentricidades acidentais (sem consideracdo do momento fletor minimo)

Como se observa na Figura 60, a excentricidade por falta de retilineidade é considerada na secéo
intermediaria C, onde a excentricidade de 12 ordem é ey c = 0,56 cm. Com a Eq. 78 e Eq. 79 sdo calculados
os valores:

1 1 .
0, = = =0,00598rad , com H = 2,8 m (altura do lance do pilar)
' 100/H 10028
Comparando com o valor minimo: 6y, = 1/300 = 0,00333 rad — .. 06,=0,00598 rad
e, =0 % - €ax = €ay = 0,005982%) =0,84cm
Com base na Figura 78 as excentricidades que ocorrem no pilar sdo mostradas na Figura 107.
y
Y y y
) e, = 3,15 R Ny P
el N | x x 7 o 7054
1] L4 ®
> X
—»elx‘c - Cixc| Bax €ox R Na
0,56 > >
056 0,84 1,75
7 h,=20 | S.P. 1%s.c. 2%s.c.

Figura 107 — Situacao de projeto e situagdes de calculo para a se¢do intermediéria, para
dimensionamento do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

A armadura resulta:

pn= VE—X = 0,6235—105 =010 - com d’,/h, = 0,20 e v = 0,62: Abaco A-4: ®=0,10

X
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102

AS:

0,10.1400

@Ac 1:cd —

25
L4 _5750m?

f

Resumo:

yd

435

Método A, (cm?) %
Pilar-padréo com curvatura aproximada (Mg min) 10,92 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 5,75 — 48
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 5,75 — 48

13.2.2 Exemplo 2

Para o pilar mostrado na Figura 108, calcular a armadura longitudinal necessaria. Sdo conhecidos:

concreto C25
Ny =1.110 kN
Migax = 7.000 kN.cm ; Mygpx =3.500 KN.cm

secéo transversal 20 x 70 (A, = 1.400 cm?)
comprimento equivalente ou de flambagem:

lex = ley=460 cm

M1dax
7.000 kN.cm

3.500 kN.cm
Mld,B,x

N
I
n

Figura 108 — Dimensoes da sec¢do transversal, arranjo estrutural do pilar na planta de forma

e momentos fletores de primeira ordem na diregéo x.

y
hy =70 cm

£

S Ny
N

1 €1.x
2

Resolucéo

a) Esforgos solicitantes

A forca normal de calculo é (Eq. 112): Ng=1v,.7s. Ny =1,0.1,4.1110 = 1.554 kN, com v, = 1,0 na
Tabela 6. Além da forca normal de compressédo ocorrem também momentos fletores de 1% ordem na direcédo
X, ao longo da altura do pilar e com valores nas extremidades (topo: Migax = 7.000 kN.cm e base: Myggx =
3.500 kN.cm), advindo da ligac&o do pilar com a viga da dire¢do x. Estes momentos fletores sdo valores de
célculo (ja estdo majorados pelos coeficientes de ponderacdo y, e vs). As excentricidades de 1* ordem na

direcdo x séo:

- tOpO elX’A =

Mg ax _ 7.000

b) indice de esbeltez (Eq. 61)

Ny 1554

=4,50 cm -base: e p=

Mygx _ 3.500

=2,25 cm

Ny 1554

- Amx=79,6 <90 — ok! (pilar medianamente esbelto)

2 = 3,46/ _3,46-460 _ 227
h, 70
346/, 346-460
y h 20

y

=796
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¢) Momento fletor minimo
Mg min = Ng (1,5 + 0,03 h), com h em cm. Os momentos fletores minimos s&o:
Dir. X: Migminx = 1.554 (1,5 + 0,03 . 70) = 5.594 kKN.CM ; €1min = (1,5 + 0,03 . 70) = 3,60 cm
Dir.y: Migminy = 1.554 (1,5+0,03. 20) = 3.263 KN.cm ; ey, mn=(1,5+0,03.20) =2,10 cm

d) Esbeltez limite

25 +12,5%
=— N , com 35 <, <90
Ay
Dir. x: como o maior momento fletor de 1% ordem (Mg x = 7.000 kN.cm) é maior que o momento fletor
minimo (Mg minx = 5.594 kN.cm), os valores de o, e A; x devem ser determinados (ver item 8.3):

Mo _06+0432%P 08504 - - 0y,=08

A

E com a excentricidade de 1°* ordem ey o = 4,50 cm, relativa a hy = 70 cm:

4,50

25+12,5

Ay = =323>35 — .. Ay=35
1,X 0'8 1,x
Dir. y: ndo ocorrem momentos fletores e excentricidades de 1* ordem, portanto ey = 0 € o,y = 1,0, €:

25 +12,5£

My = TZO =250>35 - .y, =35

Desse modo:
A =22,7<A1x=35 — ndo sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo Xx;
Ay=79,6>A;,=35 — sdo considerados os efeitos locais de 2% ordem na dire¢éo y (e, e M,).

No pilar deste exemplo existe um elevado momento fletor de 1* ordem na dir. X, no entanto, a dir. y sera
a critica, devido aos efeitos locais de 22 ordem (e, e M) na dire¢do da largura do pilar, de modo que
conduzird a armadura final do pilar. Neste texto, as duas diregdes serdo analisadas para um melhor
conhecimento.
e) Calculo dos momentos fletores totais e da armadura

Os célculos serdo demonstrados com a consideracdo do momento fletor minimo e da excentricidade
acidental, explicitando-se os diagramas de momentos fletores e de excentricidades.

el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padréo com curvatura aproximada)

Calculo dos efeitos locais de 22 ordem na direcéo y. A forca normal adimensional é (Eq. 77):

oo Ny 155;1 062
Ac-fou 120020
14

Curvatura na dir. y (Eq. 76), com h = h, =20 cm:

1 0,005 0,005

= = 22321104 emt < 2000 _0005 55 1ga 1 L o
r h(v+050) 20(0,62+0,5) h 20
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A excentricidade maxima de 2% ordem é (Eq. 74):

2
ey = e 1. %2,232110‘4 =4,72 cm

Y 10

2

O momento fletor de 2° ordem € (Eq. 75):  Myq, = Ny %1 =Ny e,, =1554.4,72=7.339 kN.cm
' r

Os momentos fletores atuantes no pilar estdo indicados na Figura 109. Deve ser determinado 0 momento

fletor total (mé&ximo), em cada dire¢do (ver Figura 68).

Dir. x:

Secdo de extremidade (A): M > - M =7.000 kN.cm
v ( ) d,tot,x {Mld‘minyx —5594kN.cm d,tot,x

Dir. y: nessa diregdo atuam apenas os momentos fletores minimo e de 2% ordem, de modo que 0 momento
fletor total ocorre na se¢do intermediéria C:

Ma.oty = Migminy + Magy = 3.263 + 7.339 = 10.602 kN.cm

Portanto, a direcdo y é realmente a direcdo critica, pois aléem do maior momento fletor total, este ocorre
na direcdo de menor rigidez do pilar (ou de maior esbeltez).

hy =70 cm

=20cm
o
ol ]

hy
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Dir. x i Dir. y
VA Migminx Mid,ax= 7.000 } M1d,min,y
A
\
\
\
\
\
\ +
ou |
| IV|2d,y
} 7.339
\
5 |
VAN 5.594 Miqgx= 3500 | 3.263

Figura 109 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas diregdes x e y.
e2) Com os diagramas das excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

As situacdes de projeto e de célculo, para as se¢oes de extremidade e intermediaria C, estdo mostradas na
Figura 110 e Figura 111. A secéo de extremidade que interessa é a de topo, submetida ao maior momento
fletor de 1% ordem (Myq4 ). Nas secdes de extremidade ndo ocorre deformacéo de 2 ordem (e, = 0), que deve
ser considerada apenas na se¢do intermediaria C (ver Figura 69 e Figura 70). Nas situacbes de calculo
relativas a direcéo x deve ser feita a comparacéo entre a excentricidade de 1* ordem e a relativa ao momento
fletor minimo. A simplificagdo sugerida por Fusco (1981) foi considerada e a opc¢do de Flexdo Composta
Obliqua na 2% s.c. ndo foi adotada (ver Figura 69 e Figura 70).

y
Ng
e
Nd Nd elyyml'n = 2,10
X
€1xA €1x.A
4,50 4,50
S.P. 1°s.c. 2%s.c.

Figura 110 — SituacGes de projeto e situacOes de calculo na se¢éo de extremidade A (topo).

A excentricidade inicial na secdo intermediaria C é calculada com a Eq. 95, em funcdo das
excentricidades iniciais de 1% ordem (e1) nas extremidades (ver Figura 70):

0,6 .0 +0,4 €15 06e, ,+04e, ,=06.450+04.(225)=360cm
> - € c > ’ ’
€=004e0 %€ 710,48, 5 =04.450=180cm

- exc = 3,60 cm > ey min = 3,60 cm  — ok! (ver Figura 70)
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y Ndl
ey, =(4,72
e, = 6,82 Q
e1y min| = 2,10
N N '
X
€i1xc €i1xc
3,60 3,60
S.P. 1°s.c. 2%s.c.

Figura 111 — Situacédo de projeto e situacdes de calculo para a se¢éo intermediaria C.

Considerando as situagdes de calculo com a maior excentricidade em cada dire¢do, os momentos fletores
totais (maximos) s&o:*

Dir. x;:  Mgorx = Ng . €15 = 1554 . 4,50 = 6.993 = 7.000 kKN.cm
Dir.y: Mgty = Ng. €y =1554.6,82 = 10.598 = 10.602 kN.cm
e3) Com a Eq. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

;1
Md,tot =0y - Mld,A + Nd ﬁ; > Mld,A , COM ay Mld,A 2> Mld,min

Dir. x: com oy x = 0,8 tem-se: o x Migax = 0,8 . 7000 = 5.600 kN.cm > Mg minx = 5.594 KN.cm — ok!
Md,tot,x =5.600 + 0 =5.600 kN.cm > Mld,A,x - . Md,tot,x = Mld,A,x =7.000 kN.cm

Dir. y: ndo existe momento fletor M , de modo que o, Miga = Migminy = 3.263 KN.cm, portanto:

Moty = 3.263+1554467 2,2321.10* =10.603 kN.cm
ot 10

e4) Com a Eq. 102 (ou Eq. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrdo com rigidez K aproximada)
19200M5d,t0t2 +(3840h N, —22 h N, —19200a,, My a) Mgy o —38400, h Ny My o =0

Para a dir. y, comh =hy =20 cm, A, = 79,6, o,y = 1,0, e aplicando Mg = Mg miny = 3.263 KN.cm, tem-
se:

19200M%; ¢ +(3840.20.1554— 79,62 . 20.1554-19200.1,0. 3263 Mgy o —3840.1,0.20.1554.3263=0
19200M%; 1o —140.230.253Mg o —3,8943.10"' =0
M2 ot —7-3037 Mgy (o —20.282808=0

A raiz positiva da equacéo de 2° grau € Msgor = 9.450 KN.cm > Mgy = 0
e5) Célculo da armadura longitudinal
Segundo o Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada, ocorrem no pilar os dois momentos

fletores totais: dir. X (Mgtx = 7.000 KN.cm) e dir. y (Mgty = 10.602 kN.cm), sendo critica a diregéo vy,
como ja comentado, com a 2° s.c. da se¢do intermedidria (ver Figura 110 e Figura 111).

80 As pequenas diferengas nos valores sdo devidas a simplificacdo nas casas decimais.
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Para a dir. y, com v = 0,62 e utilizando os abacos de Venturini (1987) para Flexao Reta, faz-se o célculo
de p (Eqg. 51 ou EqQ. 52) e d’/h:

M e
w= Maoty :LOZZSZO,H o p=vr=0622%2_021
14
d' .
2y =40 950 5 Abaco A4 w=0,54
h, 20
A f 0,54.14005’2
A armadura longitudinal é; A, = 22 fed = ™ =3103 cm?
fyq 435

Se aplicado o momento fletor resultante do célculo segundo o Método do pilar-padrdo com rigidez K
aproximada, a armadura resulta:

M , )
n= doty - 9 4502 = 019 — comv=0,62: Abaco A-4: ®=0,48
hy.Ac.Teg 20,1400
0,48.1400%°
A= @At _ L4 _ 2759 cm?
T fyg 435 ’

e6) Com as excentricidades acidentais (sem consideracdo do momento fletor minimo)

A excentricidade acidental por falta de retilineidade (Figura 60) ¢é calculada com a Eq. 78 e Eq. 79:
0 1 1
1

T 100JH  100J46

=0,004663rad

com H suposto igual a ¢, = 460 cm = 4,6 m. O valor de 6, deve ser comparado ao valor minimo:
O1min = 1/300 = 0,00333 rad ;.. 0,=0,004663 rad

e, =0, %e > en=ey :0,00466347&):1,07 cm

A Figura 112 mostra a situacdo de projeto e a situacdo de célculo para a se¢do de extremidade do topo,
submetida ao momento fletor Mygax = 7.000 kN.cm, e onde a excentricidade acidental por falta de
retilineidade é nula (ver Figura 60 e Figura 77). A Figura 113 mostra a se¢do intermediéria C (ver Figura 78),
onde a excentricidade de 1° ordem é e;, ¢ = 3,60 cm.

y y
o X . X
N
€1x.A ‘ e1x,A Nd
4,50 4,50
S.P. 1%s.c.

Figura 112 — Situacdo de projeto e situacdes de calculo para a se¢do de extremidade do topo, para
dimensionamento do pilar com base na excentricidade acidental.
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y Ndl
e, €y = 4,72
4,67 e, = 5,79 o)
e, =|1,07
Ng Ng ¥
o~ ‘
X \¥4
e1><,C elx,C eax
3,60 3,60 1,07
S.P. Ps.c. 2°s.c.

Figura 113 — Situacédo de projeto e situacdes de calculo para a secdo intermediaria, para dimensionamento

do pilar com base na excentricidade acidental.

A maior armadura ocorre para a 2° s.c. da se¢do intermediaria (dir. y):

e p
pn= vh—y = 0,62% =018 — comd’y/h,=0,20: Abaco A-4: ® = 0,46
y
oA f 0,46. 1400%
A= —-cd = = =26,44cm’
fyd 435
Resumo:
Método A, (cm?) %
Pilar-padréo com curvatura aproximada (Mg min) 31,03 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 27,59 -11
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 26,44 -15

13.2.3 Exemplo 3

Este exemplo é igual ao anterior, com a diferenca do momento fletor que agora ndo é constante ao longo

da altura do pilar, como mostrado na Figura 114. Sdo conhecidos:

concreto C30 ; N, =500kN y
momentos fletores de 1% ordem: Migax
Mld,A,x =3.500 kN.cm 7'} AVA . 3.500
Miggx = 2.000 kN.cm
secdo 15 x 40 (A = 600 cm?)
comprimento equivalente: /e, = £e, = 280 cm
o
! < L 2 I
! I 3
! = Eux T
| h, = 15 AN 2.000
L . g Migpx

Figura 114 — Dimensdes da se¢éo transversal e momentos fletores de 1* ordem na direcéo y.

Resolucéo
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a) Esforgos solicitantes

A forga normal de célculo é: Ng=1vn.vs. Ng=1,2.1,4.500 =840 kN (y, = 1,2 na Tabela 6). Além da
forga normal de compressdo ocorrem também momentos fletores nos extremos do pilar, que o solicitam na
direcdo x, em funcdo de existir a viga (V 1) ndo continua sobre o pilar nessa direcdo. Estes momentos
fletores de 1* ordem séo valores de célculo, ja majorados pelos coeficientes de ponderacéo vs e y,. Como 0s
momentos fletores ndo sdo iguais, as excentricidades iniciais de 12 ordem na base e no topo sdo:

M
Migx _3500_ 197em elX’B:M=2,380m

e =
DATUNG 840 840

b) indice de esbeltez

346/, 346-280

Ay = =646
hy 15
— Amax = 64,6 <90 — ok! (pilar medianamente esbelto)
3,46/ .
Ay = ey _346-280 _ 242
hy 40

¢) Momento fletor minimo
O momento fletor minimo, em cada diregdo é:

Dir. X; Mugminx = 840 (1,5 + 0,03 . 15) = 1.638 KN.CM ; €1xmin = (1,5 + 0,03 . 15) = 1,95 cm
Dir.y: Migminy = 840 (1,5 + 0,03 . 40) = 2.268 KN.CM ; €1min = (1,5 + 0,03 . 40) = 2,70 cm

d) Esbeltez limite
25+12,5%1
h

=— ,com 35 <2, <90
oy

Dir. x: como o maior momento fletor de 1% ordem (Mg x = 3.500 kN.cm) é maior que o momento fletor
minimo (Mg minx = 1.638 kN.cm), os valores de o, € A, x devem ser calculados (item 8.3):

op = 0,6+0,4% = 0,6+O,4%)= 0,8320,4 — ..opx=0,83

A
E com a excentricidade de 1* ordem e, o = 4,17 cm, relativa a h, = 15 cm:

4,17

25 +12,5

My=————=>=343>35 — A,;,=35
1,x 0,83 1,x
Dir. y: na direcdo ndo ocorrem momentos e excentricidades de 1% ordem, portanto ey =0eouy=1,0,¢:

25 +12,5£

hay = T“O =250>35 — .. Ay=35

Desse modo:
Ax=64,6>A;,=35 — sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo x (e, e My);
Ay=24,2<)y,=35 — nao sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregéo y.

A direcao x é a critica do pilar, porque tem os efeitos locais de 22 ordem, além do momento fletor de 12
ordem. A rigor, apenas a dire¢é@o x pode ser analisada.
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e) Calculo dos momentos fletores totais e da armadura
el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padrao com curvatura aproximada)

Os efeitos locais de 22 ordem na dire¢éo x devem ser determinados. A forca normal adimensional (Eq.
77) é:

Ng 840
V= = =0,65
Ac -fcd 600@
14

Curvatura na direcéo x (sujeita aos momentos fletores de 2% ordem - Eq. 76):

1 0,005 0,005

r h(v+0,50) 15(0,65+05)

=2,8986.10"% cm™? s%?‘r’:ae,&lo—“ cm? — ok!

A excentricidade maxima de 2% ordem é (Eq. 74):

2
o L1 Ez,egsa.lo-“:z,z? cm
2x r 10

0,21
2_ == Nye,=840.2,27=1.907 kN.cm
;

O momento fletor de 2° ordem € (EqQ. 75): Myq , =Ny 20

Os momentos fletores atuantes no pilar estdo indicados na Figura 115. A direcdo x é a que apresenta a
maior esbeltez, e onde ocorre 0 momento fletor de 2* ordem, e por isso conduz & armadura final do pilar. A
direcdo y é secundaria neste caso. Na direcdo x, 0 momento fletor total (maximo) pode ocorrer na secao de
extremidade mais solicitada (para o maior momento fletor de 1* ordem, M,) ou na secdo intermediaria C.

Dir. x:

Mg ax =3.500kN.cm

Secdo de extremidade (A): M > — . Myiotx = 3.500 kN.cm
¢ (B): Magx {Mld’mm’x =1.638kN.cm et

Para a se¢do intermediaria C, deve ser determinado o momento fletor de 1% ordem Mygc :

0,6.3500+0,4.(2000) =2.900kN.cm

0,6 Myg a x +0.4 Mg g
1d,C,x = 0,4.3500=1.400kN.cm

- M >
0,4 MldYAYX 1d,C,X {

~. Mygcx = 2.900 KN.cm > Mygminx = 1.638 kN.cm

Neste caso, 0 momento fletor na secédo intermediéria C (Myqcx) Superou o0 momento fletor minimo, e o
momento fletor total é:

Magorx = Mugcx + Moy = 2.900 + 1.907 = 4.807 kN.cm

Dir.y: Mgty = Migminy = 2.268 KN.cm
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|
y Mld,A,x :

'y v Mld,ml’n,x 3.500 i I\/Ild,min,y
A |
|
|
|
ou + |
g N x |
I o C i

> 1x
< N\ |
Mld,c,x M2d,max,x :
=2.900 =1.907 |
|
\ 4 |
|
_he=15 /N 1638 2.000 ’ 2.268
1d,B,x

Figura 115 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas direcdes x e y.

e2) Com os diagramas das excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

As situacdes de projeto e de calculo, para as se¢Bes de extremidade e intermediria, estdo mostradas na
Figura 116 e na Figura 117. Como as se¢des de extremidade de topo e base do pilar estdo submetidas a
diferentes momentos fletores de 1* ordem, deve ser analisada a se¢do de extremidade onde ocorre o maior
momento fletor, a de topo neste caso (Figura 116). Entre e, a € €1xmin deve ser escolhido o maior valor (ver
Figura 69).

y y y
Nd [ ] 'y
ely,ml’n
X X =2,70 X
I'N I'N
elX'A d e1X,A ¢
4,17 417
S.P. 1%s.c. 2% s.c.

Figura 116 — SituacGes de projeto e de célculo da secéo de extremidade (de topo).

A excentricidade inicial ou de 1% ordem na secéo intermediaria C é calculada com a Eq. 95, em funcéo das
excentricidades de 1% ordem inicial (eyy):

0,6€5, 4 +04€, 5 =06.417+0,4.(2,38) =345cm

0,4 e1x A = 0,4.4,27=171cm

0,6e,, +0,4¢e
e > 1A 1B
0,4en

—> elX,C Z{

Sec=345cm>eymin=195cm — ok! (ver Figura 70)
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y y y
< ex a Nd [ ] I
5,72 - e1y,min
Ny X I =270 X
N
€ixc €ix.c €2x ¢
[ < :“ >
3,45 3,45 ' 227
S.P. 1%s.c. 2%s.c.

Figura 117 — Situacdo de projeto e situagdes de calculo para a secao intermediaria C.
Os momentos fletores totais (maximos) sdo:
Dir. X:  Mgorx = Ng . €, =840 .5,72 =4.805 kN.cm
Dir.y: Mgty = Ng . €1ymin = 840 . 2,70 = 2.268 kN.cm
e3) Com a Eg. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

21
M ot = 0y - Myga + Ny ﬁ; 2 Mg a , com o, Mg a = Mg min

Dir. x: com oy, x = 0,83 tem-se o, Mga = 0,83 . 3500 = 2.905 KN.cm > Mg minx = 1.638 kN.cm, e:

My o x = 2.905+840% 2,8986.107* =4.814 kN.cm (= 4.805)®* > Mg ax = 3.500 kN.cm

Dir.y: ndo existe momento fletor de 1° ordem, portanto: Mgty = Migminy = 2.268 kN.cm
e4) Com a Eq. 102 (ou Eq. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrdo com rigidez K aproximada)
19200M5d,t0t2 +(3840h N, —22 h N, —19200a, My a) Mgg o —38400, h Ny My, =0

Para a direcdo x tem-se h = h, = 15 cm, A, = 64,6, o, x = 0,83 e fazendo Migax = 3.500 KN.cm > Mg minx
=1.638 kN.cm, tem-se:

19200M%; ¢ +(3840.15.840— 64,67 .15.840-19200.0,83. 3500 Mg, 1o —3840.0,83.15.840.3500=0
19200M3 o —59.973816 Mgy o —1,405555.10" =0
M tor — 31236 Mgy o —7.320.600=0

A raiz positiva da equagdo de 2° grau é Msg ot = 4.686 KN.cm > Mg 4 = 3.500 kN.cm  — ok!
e5) Célculo da armadura longitudinal

Segundo o Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada, ocorrem no pilar os dois momentos
fletores maximos: dir. X (Mgwix = 4.805 kN.cm), da 1% s.c. da secdo intermediaria, onde ocorre a maior
excentricidade na dire¢&o de menor rigidez do pilar (x), Figura 117.

Com v = 0,65 e os &bacos de Venturini (1987) para Flexdo Reta, faz-se o calculo de u (Eq. 51 ou Eq. 52)
e d’/h para a dir. x:

A diferenca deve-se a simplifagdes nas casas decimais dos valores numéricos.
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. Myt 480530 ~025 ou sze_x:o’65ﬂ=o,25
hX .AC.de 15 600 l hX 15
14
d - 40 _ 027 —  Abaco A-5:0=0,84
h, 15

A f 0,84. 600?’2

A= 20 Ted = % _ 2483 cm?
fyq 435

Se aplicado o momento fletor resultante do calculo segundo o Método do pilar-padrdo com rigidez K

aproximada, a armadura resulta:

M )
= __dbtx 468630 =0,24 — comd’y/h,=0,27e v =0,65: Abaco A-4: ®=0,81
hy Acteq 15 600
1,4
At 0,81.600i”2
A= el = % - 2394 cm’

v 435

e6) Com as excentricidades acidentais (sem consideragdo do momento fletor minimo)

A excentricidade por falta de retilineidade (Figura 60) é determinada com a Eq. 78 e Eq. 79:

1

0,

O1min = 1/300 = 0,00333rad — .. 6; =0,00598 rad

€, =6, %e - €ax =Cay :0,00598%):0,84cm

As situacdes de projeto e de célculo das se¢des de extremidade e intermediaria estdo na Figura 118 e

Figura 119 (ver Figura 77 e Figura 78).

y y
_ X _ X
Nd Nd
€1x.A €1x.A
4,17 4,17
S.P. 1%s.c.

Figura 118 — SituacOes de projeto e de célculo da secao de extremidade (topo), para
dimensionamento do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

1 .
= = =0,00598rad , com H = 2,8 m = altura do lance do pilar.
100JH 100,/2,8
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y y y
V'Y
€x= 6,56 | Nd P X
€ay
% ’\id X o X v =084 X
= —»eix‘CL— Bixc | Cax €2x Na
345 © 345 084 227
h,=15 | S.P. 1%s.c. 2% s.c.

Figura 119 — Situacao de projeto e situacdes de calculo para a se¢do intermediéria, para dimensionamento
do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

A armadura resulta:

e 6,56 <
n= vh—x = 0,65? =0,28 — comd’/h,=0,27 ev=0,65. Abaco A-4: ®=1,02
X
A f 1,02. 600?'2
A= 20c e - % ~3015¢cm?
fyd 435
Resumo:
Método A, (cm?) %
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (Mg min) 24,83 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 23,94 -3,6
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 30,15 +21

13.2.4 Exemplo 4

Para o pilar mostrado na Figura 120, calcular a armadura longitudinal necesséria. S&o conhecidos:

concreto C30

Ny =500 kN Y Migay
Mld,A,y = Mld,B,y =3.500 kN.cm Y v 3.500
secdo transversal: 1
15 x 40 (A, = 600 cm?)
comprimento equivalente: N
lox = Loy = 280 €M M 5 S
S i W
T T 1 3
| < "
| | i
%////'é% h, =15 3.500
Mld,B,y

Figura 120 — Dimensdes da se¢éo transversal e momentos fletores de 1* ordem na direcéo y.

Resolucéo
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a) Esforgos solicitantes

A forca normal de calculo é: Ng=1v,.y. N¢=1,2.1,4.500 =840 kN (y, = 1,2 na Tabela 6). Atuam
também momentos fletores ao longo da altura do pilar, na direcéo y, ja majorados pelos coeficientes de
ponderacao y; € y,. Como o momento fletor é constante, a excentricidade inicial de 12 ordem é:

My, 3500
e]_y'A :ely’B :N—y 2% =4,170m

b) Indice de esbeltez

_ 3*4hG£ex 346280,

A
X 15

X
— Amax = 64,6 <90 — ok! (pilar medianamente esbelto)
5 346/, 346-280

Y h, 40

=242

c) Momento fletor minimo (Eq. 91)
Mg min = Ng (1,5 + 0,03 h), com h em cm. O momento fletor minimo, em cada direcéo é:
Dir.x:  Migminx = 840 (1,5+0,03.15) = 1.638 KN.cm ; €5 mn=(1,5+0,03.15)=1,95cm
Dir.y: Migmny = 840 (1,5 + 0,03 . 40) = 2.268 kN.cm ; eyymin = (1,5 + 0,03 . 40) = 2,70 cm

d) Esbeltez limite

25 +12,5%

M=—"""" ,com35<A <90
Op

Dir. x: na direcdo ndo ocorrem momentos e excentricidades de 1% ordem, portanto ey =0 € oy, x = 1,0, €:

25 +12,52

dy=————22-250>35 — .. %,=35

Dir. y: o momento fletor de 1* ordem (Mg, = 3.500 kN.cm) é maior que 0 momento fletor minimo
(Mg miny = 2.268 kN.cm), por isso oy, deve ser calculado. No entanto, como o momento fletor e constante, o
valor de ay, resulta igual a 1,0 (ver item 8.3):

Gp=06+04 18 ~06+04 220 -10204 > - ay, =10
A

A excentricidade de 1* ordem é ey 2 = 1,5 = 4,17 cme:

4,17

25+12,5

40 o
My=—pg =263235 > . l,=35

Desse modo:
Ax=64,6>A;,=35 — sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregdo X (e, e My);
Ay =24,2<)1y,=35 — na&o sao considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo y.

Embora a existéncia do momento fletor de 1* ordem na direcéo vy, a direcdo x é a critica, devido aos
efeitos locais de 22 ordem que devem ser considerados.
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e) Calculo dos momentos fletores totais e da armadura
el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padrao com curvatura aproximada)

Os efeitos locais de 22 ordem na diregdo x séo determinados com a forga normal adimensional (Eq. 77):

Ng 840

V= = =0,65
Ac -fcd 600@
14

Curvatura na direcéo x (Eq. 76):

0,005

1__ 0005 0.005 ~28986.10°¢ cm* <272 -333.00 cm? > ok

r h(v+0,50) 15(0,65+05)

A excentricidade maxima de 2% ordem é (Eq. 74):

2
€oy = Le 1_ E2,8986.10‘4 =2,27 cm
10 10
2
O momento fletor de 2° ordem é (Eq. 75): M,y . =Ny %1 =Ny e, =840.2,27=1.907 kN.cm
' r

Os momentos fletores atuantes no pilar estdo indicados na Figura 121. A direcdo x é a que apresenta a
maior esbeltez, onde ocorre 0 momento fletor de 2% ordem, e por isso deve conduzir a armadura final do
pilar. A dire¢do y é secundaria, mas deve ser checada. Na dire¢do x, 0 momento fletor total (maximo)
ocorre na se¢ao intermediaria, onde atua 0 momento fletor M, méaximo.

Dir. X Myoux = Migming + Magx = 1.638 + 1.907 = 3.545 kN.cm

Dir.y: Mgty = Migay = 3.500 KN.cm > Mg miny = 2.268 KN.cm

y Dir. x Dir.y
1d,Ay
7'y Mld,ml’n,x |Vlld,min,y 3.500
Nd 7'y
= GTVV X
I + ou
MZd,méx,x
=1.907
=15 1.638 2.268 3.500
1d,B)y

Figura 121 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas direcdes x e y.
e2) Com os diagramas de excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)
As situacdes de projeto e de célculo, para as se¢Bes de extremidade e intermedidria, estdo mostradas na

Figura 122 e na Figura 123, e devem ser comparadas com a Figura 69 e Figura 70. Como as secBes de
extremidade estdo submetidas ao mesmo momento fletor de 1% ordem, as se¢des de topo e base sdo iguais.
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y y y
Noe—r— Ng @ —5
S <[S
o< X Ny X o< y
elx,ml’n
1,95
S.P. 1%s.c.

2%s.c.
Figura 122 — Situa¢6es de projeto e de calculo da secdo de extremidade (topo = base).

Na se¢éo intermediaria deve-se analisar: na diregéo y: e;y o = 4,17 cm = €1y min = 2,70 cm, e na dire¢ao x
atuam as excentricidades correspondentes a0 momento fletor minimo e ao momento fletor de 2* ordem.

y y y
Na ¢ ey R Noo—5
= 122 5=
< X | X (5] "Q' X
Ng
‘elx,min‘ . €2x R
1,95 227
S.P. 1%s.c.

2% s.c.

Figura 123 — Situacéo de projeto e situacdes de calculo para a se¢éo intermediaria C.
Os momentos fletores totais (maximos) sdo:

Dir. x:

Ma.otx = Ng . €x = 840 . 4,22 = 3.545 KN.cm

Dir.y: Mgty = Ng . €194 = 840 . 4,17 = 3.503 kN.cm = 3.500 kN.cm

e3) Com a Eqg. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)
21
My tor =ty - Myga + Ny ﬁ; =My a , €COM oty Mg A = Mg min

Dir. x: tem-se ey = 2,27 cm, o x = 1,0 € Myga = 0, portanto, o, Miga = Migminx = 1.638 KN.cm, e:
My, 1ot x =1.638+840.2,27 =3.545 kN.cm

Dir. y: e, =0, apy = 1,0 e existe 0 momento fletor de 1% ordem, Migay = 3.500 KN.cm = Mg miny = 2.268
KN.cm, portanto: Mgty = Migay = 3.500 KN.cm

e4) Com a Eq. 102 (ou Eq. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrédo com rigidez K aproximada)

19200Mg, o> +(3840h Ny —22 h Ny —192000, My ») Mgy 1o —38400, h Ny My » =0
tem-se:

Para a direcdo x tem-se h = h, = 15 cm, A, = 64,6, o x = 1,0 e fazendo Miga = Migminx = 1.638 kN.cm



UNESP, Bauru/SP Parte Il — Pilares 118

19200M§d,t0t +(3840.15.840—64,6% .15.840—19200.1,0.1638) Mgq ot —3840.1,0.15.840.1638=0
19200M3 1o; —35.647.416 Mgy 1o —7,9253.10°° =0
M ot —1.856,6 Mgy 1or —4.127.760=0
A raiz positiva da equacdo de 2° grau é Msg ot = 3.162 KN.cm > Mg minx = 1.638 KN.cm  — ok!
e5) Célculo da armadura longitudinal
Segundo o Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada, ocorrem no pilar os dois momentos
fletores maximos: dir. X (Mgwix = 3.545 kN.cm), da 1% s.c. da secdo intermediaria, onde ocorre a maior

excentricidade na dire¢do de menor rigidez do pilar (x), Figura 123. Com v = 0,65 e o0s abacos de Venturini
(1987) para Flexdo Reta, faz-se o calculo de u (Eq. 51 ou Eq. 52) e d’/h para a dir. X:

M
n= dtot,x  _ 35453 5= 018 ou p= Ve_X = 0,654’—22 =018
hX .AC.fcd 15600 ’ hX 15
14

9% 240 _027 . Abaco A5 =053
hy 15

A f 0,53. 600?’2
A= 20cled - 2 15,67 cm?

fyd 435

Se aplicado o momento fletor resultante do célculo segundo o Método do pilar-padrdo com rigidez K
aproximada, a armadura resulta:

= Mawx_ &230 =016 — comd’J/h=027ev=0,65: Abaco A-4: = 0,42
hy Acfea 15 600>
14
0,42.600>
A= OAc T 14 1241 e
T fyg 435 ’

e6) Com as excentricidades acidentais (sem consideracdo do momento fletor minimo)
A excentricidade por falta de retilineidade (Figura 60) é determinada com a Eq. 78 e Eq. 79:

1 1
" 100JH 10028
280

Oumin= 1/300=0,00333rad  — .. 0,=000598rad  — e, = el%e =0,00598===084cm

0,

=0,00598rad , com H =2,8 m = altura do lance do pilar.

As situacBes de projeto e de célculo das se¢des de extremidade e intermediaria estdo na Figura 124 e
Figura 125 (ver Figura 77 e Figura 78).
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y y
Nae— Ny & —
M~
]S NI
| < o |
v X 2 X
S.P. 2% s.c.

Figura 124 — SituacOes de projeto e de calculo da secao de extremidade (topo = base), para
dimensionamento do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

Ng | ¥
® _
y y %Mg
[} -
Nd ] — o S q X*o
X w>~ .
s 311 C5E
| < o | T
\ 4 a X \ 4 X
Ng
B eax | eZX
10,84 | 2,27
S.P. 1%s.c 2%s.c.

Figura 125 — Situacao de projeto e situagdes de calculo para a sec¢do intermediéria, para
dimensionamento do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

A armadura resulta da 1% s.c. da secdo intermediéria:

11 p
p= VE—X = 0,653;—5 =013 — comd’/h,=0,27e v =0,65: Abaco A-4: ® =0,29
X
oA f 0’29'600?2
A= —c-cd = = =8,57cm’
fyd 435
Resumo:
Método A, (cm?) %
Pilar-padréo com curvatura aproximada (Mg min) 15,67 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 12,41 -21
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 8,57 —-55

13.3 Pilares de Canto

Os exemplos numéricos a seguir sdo de pilares de canto, apoiados na base e no topo, de nés fixos (pilar
contraventado) e sem forgas transversais (horizontais) atuantes. Os calculos serdo feitos mostrando-se 0s
diagramas de momentos fletores solicitantes e também as excentricidades, como apresentado no item
10.1.2.1, considerando-se 0 momento fletor minimo ou a excentricidade acidental.

Os seguintes dados sd@o comuns em todos 0s exemplos: coeficientes de ponderacdo: y. =y =1,4 € vs =
1,15; ago CA-50 (f,q = 50/1,15 = 43,5 kN/cm?).
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13.3.1 Exemplo 1

Dimensionar a armadura longitudinal do pilar mostrado na Figura 126, sendo conhecidos:

concreto C25

7 Ng=850kN

Mlk,A,x =— Mlk,B,x =2.041 kN.cm

Mlk,A,y =— Mlk,B,y = 1360,5 kN.cm

sec¢do transversal 18 x 50:

A. =900 cm?®

comprimento equivalente:
lex = Ley=350 cm

7

A

o

S
N

hy= 50 cm
F_lv_

2

o

Q<?

h,=18 cm

Figura 126 — Arranjo estrutural do pilar na planta de forma, dimensdes da secao transversal e posi¢ao do
ponto de aplicacdo da forca normal Ny , e momentos fletores solicitantes de 1* ordem.

Resolugéo

a) Esforgos solicitantes

A forga normal de célculo é (Eq. 112): Ng=v,.v¢. Nv=1,05.1,4.850 = 1.250 kN (y, = 1,05 na Tabela
6). Atuam também momentos fletores de 1% ordem na base e no topo do pilar, My ax = — Miypx = 2.041
kKN.cm na diregdo X, € Mixay = — My, = 1.360,5 kN.cm na direc¢do y (Figura 126), em funcéo da
existéncia de duas vigas ndo continuas sobre o pilar, nas diregdes x e y. Estes momentos fletores também
devem ser majorados com os coeficientes vy, e y¢ para serem transformados em valores de calculo:

Migax = — Mgy = 1,05. 1,4 . 2.041 = 3.000 kN.cm

Mld,A,y =-— Mld,B,y = 1,05 . 1,4 . 1360,5 =2.000 kN.cm

As excentricidades de 1% ordem, na base e no topo do pilar, séo (Figura 127):

Dir.x: e p=—eyp=

Dir. y: ey A=—€yp=

b) indice de esbeltez (Eq. 61)

Ax

346/, 3,46-350

Mgy

h

X

pilar medianamente esbelto na dir. x

_ 3146€ey _ 3,46'350

18

y hy

50

Mg, _ 3.000

Ny

Ny

=673

=24,2

=——=160cm

2,40

€1x

Figura 127 — Excentricidades de 1% ordem

(valores de calculo - cm) nas direcdes x e y.
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pilar curto na dir. y, e Apax = 67,3<90 — ok!
¢) Momento fletor minimo (Eq. 91)

Migmin = Ng (1,5 + 0,03 h), com h em cm. O momento fletor minimo e a excentricidade correspondente,
em cada direcdo, sdo:
Dir. X: Mugming = 1.250 (L5 + 0,03 . 18) = 2.550 KN.cM ; €3min = % —2,04cm

Dir.y: Mugminy = 1.250 (1,5 + 0,03 . 50) = 3.750 kN.CM ; €1ymin = %:&oocm

d) Esbeltez limite (Eq. 81)
25 112,55
h

M=—""" ,com35<A, <90
Op

Dir. x; 0 momento fletor de 1* ordem® é Migax = 3.000 KN.cm, maior que o momento fletor minimo
(Mg minx = 2.550 KN.cm), o que leva ao célculo de o, (ver item 8.3):

op =0,6+0,4%=0,6+0,4M=0,220,4 - opx=04
Ma 3.000
Com a excentricidade de 1* ordem ey a = 2,40 cme h = h, =18 cm:
25+12,5 2,40
Ay = =66,7>35 — ok!
’ 0,4

Dir. y: 0 maior momento fletor de 1* ordem nesta direcéo é Mg 4, = 2.000 kN.cm, menor que 0 momento
fletor minimo (Mg miny = 3.750 kN.cm), o que leva a a,y, = 1,0, e com a excentricidade de 1* ordem
correspondente (e1y» = 1,60 cm) e h =h, =50 cm:

25 +12,51’60

Ay = TSO =254>35 - . ),=35

Desse modo:
Ax=67,3> A4 =66,7 — sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregéo X;
Ay =242<h1y,=35 — né&o sao considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo y.

Na direc@o x ocorrem os efeitos locais de 22 ordem, bem como o maior momento fletor de 12 ordem,
portanto, a direcdo x é a critica. No entanto, como o pilar é de canto, onde a situacdo de projeto é de Flexdo
Composta Obliqua, os momentos fletores na direcao y também necessitam ser considerados para o calculo
da armadura final do pilar. O maior momento fletor solicitante deve ocorrer na se¢do intermediaria, devido a
existéncia da excentricidade e, , mas para fins didaticos as se¢oes de extremidade também serdo verificadas.

e) Célculo do momento fletor total e da armadura
el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padréo com curvatura aproximada)

Os efeitos locais de 2* ordem devem ser calculados para a diregdo x. A forca normal adimensional é (Eq.

77):
Ny 1250
VA f, o 25 078
c cd 900

82 Deve ser considerado o maior momento fletor (M), quando os valores no topo e na base forem diferentes.
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Curvatura na direcdo x (Eqg. 76):
10005 0005 _ 2170110 % cm? < 0005_0005_ 2,7778.10%cm? - ok!
r h(v+050) 18(0,78+0,5) h 18

2 2
A excentricidade méaxima de 2° ordem é (Eq. 74): e,, = %E = %2,1701.104 =2,66 cm
r
O momento fletor de 2* ordem é (Eq. 75):
2
Moy x =Ny %% =Ny ey =1250.2,66=3.325 KN.cm

Os momentos fletores atuantes no pilar estdo indicados na Figura 128. Deve ser determinado 0 momento
fletor total (mé&ximo) em cada dire¢do (ver Figura 71), nas secdes de extremidade e na se¢do intermediaria C,
sendo que as sec¢des de extremidade sdo iguais neste caso.

Secdo de extremidade (topo e base):

Myg minx = 2-550kN.cm

Mig Ay = 2.000kN.cm

Dir.x;: M >
d,tot,x { Mld,min,y:3'750kN'cm

Dir. y: Md,tot,y 2{

Portanto: Mg otx = 3.000 KN.cm € Mg oty = 3.750 KN.cm.
Secéo intermediéaria (C):

Dir. x: nesta direcdo ocorre My, , € deve ser determinado o momento fletor de 1% ordem My ¢ x (Eq. 93):

M 0,6 Migax +0:4 Mg, N  [0.6.3000+0,4. (~3000) =600kNcm
1CXT10,4 Myg a 14X =10,4.3000=1.200kN.cm

2 Mygcx = 1.200 KN.cm > Myg minx = 2.550 kKN.cm  — ndo ok!
Neste caso, deve ser considerado o momento fletor minimo, e:
My totx = Migminx + Magx = 2.550 + 3.325 = 5.875 kN.cm (ver Figura 128)

Dir. y: como se observa na Figura 128, fica claro que o momento fletor de 1% ordem M4 ¢, € menor que o
momento fletor minimo, mas fazendo o célculo:

06 Mg ay+04Mypy M  /0,6.2000+0,4. (- 2000 = 400kN.cm
KOV 10,4 Myg 0y 14.6Y =10,4.2000=800kN.cm

2. Mygcy =800 kKN.cm = Myg miny = 3.750 KN.cm — ndo ok!

Portanto, Mg oty = Migminy = 3.750 kN.cm
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Dir. x i Dir. y
o Migminx  MidAx } Ma1d,min,y Migay
A \
\
\
\
\
\
ou + ou
C Z \
\
Mad x |
3.323 }
\
B |
VAN 2.550 3.000 } 3.750 2.000

Figura 128 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas diregdes x e y.
e2) Com os diagramas das excentricidades (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

As situacdes de projeto e de calculo, para as se¢Bes de extremidade e intermediaria, estdo mostradas na
Figura 129 e Figura 130. Como as se¢Oes de extremidade de topo e base do pilar estdo submetidas ao mesmo
valor de momento fletor de 1* ordem, as se¢des sdo iguais.83 Quando os momentos fletores sdo diferentes,
deve-se buscar a extremidade que conduz a maior armadura para o pilar. Conforme a excentricidades
mostradas na Figura 72, a Figura 129 mostra a situagdo de célculo para as se¢des de extremidade. As
excentricidades de 1% ordem e; devem ser comparadas as excentricidades de 1* ordem minimas, sendo
assumidas as maiores, para cada diregao.

y
Ng
®
I\Id. /
s
eya=i160| -~ Sy 3001 7
- /
X
€1xA €1x A
2,40 2,40
S.P. 1s.c.

Figura 129 — SituacOes de projeto e de calculo das se¢bes de extremidade (topo e base).
A excentricidade inicial de 1% ordem na secdo intermediaria C é calculada com a Eq. 95, em funcéo da
excentricidade de 1% ordem (e;) nas extremidades do pilar, em cada direcéo:

Dir. x:
{0,6 ein +0,4 845 0,6, a+0,46, 5=06.240+04.(-240)=0,48cm
1C =

- e 2
0,465 710,40 2 =0,4.2,40=0,96cm

. exc=0,96 cm

Dir.y:

8 0Os momentos fletores nas extremidades tém sinais diferentes, ou seja, tracionam bordas opostas na base e no topo, porém, a
escolha de armadura bilateral simétrica é uma solugéo que proporciona resisténcia ao pilar a ambos os momentos fletores.
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0,6 610 +0,4 €45 06€ey,,+04e,;=06.160+04.(-160)=032cm
> - e >
1 {0,4 ein Y7046, =04.160=064cm

- eyc=0,64cm

Conforme a excentricidades mostradas na Figura 73, a Figura 130 mostra as situa¢Ges de calculo para a
secdo intermediaria, onde em cada direcdo deve ser assumida a maior excentricidade entre a de 1% ordem (na
secdo C) e aquela correspondente ao momento fletor minimo.

y Cx
4,70
Ng Ng
/’} - /‘
Nd e Ve
/’ €1y, min=|3:00 /// €1y,min=|3:00 ///
ely,C: 0,64 /// // //
X
elx,C e1)(,m|’n er e1><,min
0,96 2,04 2,66 2.04
S.P. Ps.c. 2°%s.c.

Figura 130 — Situacédo de projeto e situacdes de calculo para a sec¢do intermediaria C.

Nota-se que a solicitacdo mostrada na 1% s.c. da secdo intermediaria é aquela que conduz a maior
armadura do pilar, como mostrado adiante. Os momentos fletores totais séo:

Dir. X: Mgwotx = N . 8 = 1250 . 4,70 = 5.875 kN.cm
Dir.y: Mgy = Ng. e, = 1250 . 3,00 = 3.750 kN.cm

e3) Com a Eqg. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

021
Md,tot = (X,b . Mld,A + Nd ﬁ? 2 Mld,A y C0m ab Mld'A Z Mld,min

Como a se¢do critica é a intermediéria, os momentos fletores totais podem ser determinados apenas para
essa secdo, em cada diregéo:

Dir. x: com o, = 0,4 deve-se ter: o, Miga = 0,4 . 3000 = 1.200 KN.cm > Mg minx = 2.550 KN.cm (né&o
ok!), portanto, deve ser considerado o momento fletor minimo, acrescido do momento fletor My :

My ot x = 2.550+1.250ﬁ 21701.10* =5.873 kN.cm
tob 10

Dir. y: ndo ocorre momento fletor de 2* ordem, e com ay,, = 1,0 deve-se ter: o, Mg = 1,0 . 2000 = 2.000
KN.cm = Mg miny = 3.750 KN.cm (n&o ok!), portanto: Mg oty = M1gminy = 3.750 KN.cm.

Portanto, na secdo mais solicitada (intermediaria), os momentos fletores totais a serem considerados no
célculo da armadura do pilar s80: Mgetx = 5.873 KN.cm € Mg oty = 3.750 KN.cm.

e4) Com a Eq. 102 (ou Eq. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrédo com rigidez K aproximada)
19200M5d1t0t2 +(3840h N, —22 h N, —19200a,, My a) Mgg o —38400, h Ny My, =0
Aplicando na direcdo x (onde ocorre e;) e com Mygax = 3.000 KN.cm > Mg minx = 2.550 kN.cm, h, =18

cm, o x = 0,4 e A, = 67,3, tem-se:
19200M§O,,tot +(3840.18.1250- 67,32 .18.1250—-19200.0,4 . 3000) Mgy ot —3840.0,4.18.1250.3000=0

19200M%; 1o —38.549.025 Mgy 1 —1.0368.10" =0
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M2, ot —2.007.8 Mgy o —5.400.000=0

A raiz positiva da equacdo de 2° grau é Msg orx = 3.535 KN.cm > Mg ax = 3.000 kN.cm  — ok!
e5) Célculo da armadura longitudinal

Os momentos fletores totais sdo: dir. X, Mgix = 5.875 kN.cm, e dir. y, Mgty = 3.750 kN.cm, 0s quais
correspondem as excentricidades mostradas na 1* s.c. da secdo intermediaria (Figura 130). Essa s.c. é a
critica e que conduz a maior armadura. Os coeficientes adimensionais da Flexdo Composta Obliqua séo (Eq.
54 e Eq. 55):

by = My, tot x — 5'8752 g =0,20 , ou Ky :vre]—X =0,784'—780 =0,20
14
M €
W, = d,tot,y — 3.750 — 0,05 , ou n, = V_y = 0,78@ =0,05
Y ohy AT 2,5 Y7 'h 50
y T led 50.9001 y
d = 50 _ g ~ 025008 d - 29 _o40
hy 18 hy 50

Em funcdo dos momentos fletores solicitantes totais (maximos) que ocorrem no pilar, observa-se que o
maior momento fletor é na dire¢do da largura hy do pilar (Mgtx = 5.875 kN.cm), de modo que o melhor
posicionamento da armadura e sua distribuicdo ao longo do comprimento do pilar, nos lados hy (ver Figura
126), ou seja, a maior capacidade resistente do pilar serd proporcionada com as barras distribuidas ao longo
dos lados hy, .

Na Figura 131 estdo mostrados os possiveis arranjos de armadura conforme Pinheiro (2009),%*° para a
Flexdo Composta Obliqua. Os arranjos diferem em nimero e posic¢ao das barras, devendo ser obedecidos no
detalhamento das barras da armadura no pilar. O arranjo nimero 4, com apenas quatro barras nos cantos, é
indicado apenas para pilares quadrados ou de menores dimensdes, como 20/20. E como foi visto no item
11.2.2, o espagamento maximo entre duas barras de armadura é de 40 cm, de modo que como o pilar deste
exemplo tem comprimento de 50 cm, o arranjo 4 ndo é adequado. O arranjo 1 também ndo é indicado porque
0 nimero de barras é elevado. Os demais arranjos sdo mais indicados, principalmente os arranjos 2 e 3.

h i

I

EEEREE NN EN]
IEEEEE RN
-

L ]

—
=
=t

4 5 6

Figura 131 — Arranjos de armadura no pilar conforme Pinheiro (2009),
para a Flexdo Composta Obliqua.

84 Utilizar um 4baco com relagdo d’/h menor € contra a seguranca.
B A publicagdo com os abacos de PINHEIRO (2009) pode ser baixada em (25/08/21):
http://wwwp.feb.unesp.br/pbastos/concreto2/Abacos Flexao Obliqua Pinheiro
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Escolhido o arranjo de barras na secédo transversal do pilar, deve-se verificar um &baco que apresente as
relagdes d’,/hy (0,25) e d’,/h, (0,10), conforme calculadas. Na Figura 132 (Tabela 1 de Pinheiro, 2009),
consta a relagdo de abacos, conforme os diferentes arranjos de armadura e as relagdes d’,/hy e d’y/hy . Para o
arranjo 2 (8 barras), pode ser utilizado o &baco 5 (Figura 133).

Figura 132 — Relagdo dos &bacos de Pinheiro (2009) conforme os diferentes arranjos de armadura e

1 \J 1
Arranjo i—y h_x Abaco Arranjo :—y - u Abaco
¥ X ¥ X
1 0,05 0,25 1 5 0,05 0,15 24
2 0,05 0,25 2 1 0,10 0,15 25
3 0,05 0,25 3 2 0,10 0,15 26
1 0.10 0.25 4 3 0,10 0,15 27
I 2 0,10 0,25 5 4 0,10 0,15 28
3 0,10 0,25 B 5] 0,10 0,15 29
4 0,10 0,25 7 5 0,10 0,15 30
2 0,15 0,25 ] 2 0,15 0,15 31
3 0,15 0,25 9 3 0,15 0,15 32
4 0,15 0,25 10 4 0,15 0,15 33
1 0,05 0,20 11 5] 0,15 0,15 34
2 0,05 0,20 12 5 0,15 0,15 35
3 0,05 0,20 13 2 0,05 0,10 36
1 0,10 0,20 14 5] 0,05 0,10 37
2 0,10 0,20 15 5 0,05 0,10 38
3 0,10 0,20 16 1 0,10 0,10 39
4 0,10 0,20 17 2 0,10 0,10 40
2 0,15 0,20 18 3 0,10 0,10 41
3 0,15 0,20 19 4 0,10 0,10 42
4 0,15 0,20 20 5] 0,10 0,10 43
1 0,05 0,15 21 5 0,10 0,10 44
2 0,05 0,15 22 5] 0,05 0,05 45
3 0,05 0,15 23 5 0,05 0,05 46

relagées d’\/h, e d’,/hy, para a Flexdo Composta Obliqua.

Nos abacos de Pinheiro (2009), cada quadrante € relativo a um valor de v (ni), de modo que para o valor
0,78 é necessario fazer uma interpolacdo, para maior precisdo. Com os valores adimensionais p (mi), py =
0,20 e p, = 0,05, séo determinados os parametros @ no abaco 5A e 5B (Figura 133):

v=060 —»> ®=0,70
v=080 —> ©=084

_)

v=0,78 — ®=0,70+,0126 = 0,826

A armadura resulta:

A=

(’)Ac 1:cd —

0,826.900

2,5

f

yd

435

14 _3052cm?

{

(0,80-0,60) — (0,84-0,70)
(0,78-0,60) — x=0.126
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5B

5A
v n‘“;‘,, " ‘.'-d; CR-58 A Vo &N:« - ‘"-d; CA-58 A
K= N d, = 2.188 h, K, = M dy, = 2.108 h,
R Faa by . "‘. h 4l = 0.258 h, R feg by . ~‘° 4 dl = 0.250 h,
hesan = . o STl e
W oot fe . . W oot 3 %
Re fea e Re = hohy Re feu - R = hohy
V=02 P = V=0 i V=18 N, V=08
8.4 » :// \:\\ &4 /: \\\
,/,/ v \\\ 775% SN
. WA 7mSNNNN ad 1% %% SNNNY
ViU H %% SNNNN W %77 SNNNN
- A 7% %% SNNN i 0,050 %7 SNNNNN
U 7. 7 %% NN NN Y07 2772 SNNINNNN
S LT % NN\ NN . VN8 I AR
N "\ﬁ\\\ AN LAY AR LUANAARNARNS
el VL XLLL [ JRARARARANDY ‘ (AL ZRANIRTANAN NN
AN AN AN WIN N AR'LATARANANAY 1111 K.
MEANNNNNNY 2, N » DANNNNNNAN AL A
ANENNANS =% 1774 AR AN
- ATRANTRAN A ol WNNNS 727 7
AN L L7 /. NSNS 774
2 AN\ S Z 777 = NS
NN\ F7 %% INNN S5 4
e \&\ NS ///7/ e ) 7
\\\ L
el V=04 b = V=06 P12 Ve l.4
e 3 a2 el e e 8.2 [ 8 ) 04 LX) 8.3 02 L ) a L8} | &) a3 LX)

Figura 133 — Abacos 5A e 5B de Pinheiro (2009).

Se aplicado o momento fletor total para a dire¢cdo X (Msgwtx = 3.535 kN.cm), resultante do calculo

segundo o Método do pilar-padréo com rigidez x aproximada, e com Mgty = 3.750 KN.cm, a armadura
resulta:

M 3.535 .
py =——aotx = ZEEE - —012 - ecomomesmo py, = 0,05, no mesmo &baco 5 tem-se:

14

v=060 — ©=0,30 (0,80-0,60) — (0,48-0,30)
v=080 — «©=048 - (078-0,60) — x=0162

v=0,78 — ®=0,30+,0162 = 0,462

2,5
oA, fq 0,462.900

A = = L4 1707 cm?
fua 435

e6) Com as excentricidades acidentais (sem considera¢do do momento fletor minimo)
Com a Eq. 78 e Eq. 79 séo calculados os valores:

1

1
" 100J/H 100435

O1min = 1/300 = 0,00333 rad — .. 0,=0,005345 rad

0, =0,005345rad , com H igual a altura do lance do pilar. O valor minimo é:

A excentricidade acidental na se¢do intermediéria é:

¢ 350
e =0, % - €ax =€ay =0,005345== =0,94cm
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E com base nas excentricidades mostradas na Figura 80 sdo desenhadas as excentricidades do pilar
(Figura 134).
y Cx

456 Ng
L
I
€, =[10,94 [
N N \ e, =158
= e e o o
€1y.c7 0,64 /// €1y 0,64 /// elyvC:O,64 ///
X
elx,c elx,C eax e2>< elx,C
0,96 0,96 0,94 2,66 0,96
S.P. Ps.c. 2%s.c.

Figura 134 — Situacao de projeto e situacdes de calculo para a secdo intermediaria, para dimensionamento
do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

Da 1% s.c. resulta a maior armadura:

ey 4,56 e 0,64
=v—2*=0,78——=0,20 ; =v-—2L=0,78—/——=0,01
Hx hy 18 Hy =V hy 50
d’x/hy=0,25 ; d’y/hy=0,10

Para v = 0,78 no abaco 5 tem-se:

v=060 — ®=057 (0,80-0,60) — (0,73-0,57)
v=080 — ©=073 (078-0,60) — x=0144

v=0,78 — ©=0,57+,0144=0,714

A armadura resulta:

2
A f 0,714.9001’2
Q)]
A= ——¢ccd = "~ = 26,38 cm?
fyd 435
Resumo:
Método A, (cm?) %
Pilar-padréo com curvatura aproximada (Mg min) 30,52 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 17,07 —44
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 26,38 -14

13.3.2 Exemplo 2

Dimensionar a armadura longitudinal do pilar mostrado na Figura 135, considerando concreto C25, sendo
conhecidos:
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Ny = 850 kN
Mlk,A,x = Mlk,B,x =2.041 kN.cm

Mlk,A,y =— Mlk,B,y =1.360,5 kN.cm
sec¢do transversal 18 x 50
(A = 900 cm?)

comprimento equivalente:
lex = Ley=350 cm

R

A

2.041

€1y

hy =50 cm

h,=18cm

Figura 135 — Arranjo estrutural do pilar na planta de férma, dimens@es da se¢do transversal e posi¢do do
ponto de aplicacdo da forca normal Ny .

Resolucéo

a) Esforgos solicitantes

A forca normal de célculo é: Ng =17, .v. N =105.1,4.850 = 1250 KN (y, =1,05 na Tabela 6).
Atuam também momentos fletores de 1% ordem na base e no topo do pilar, My ax = Migsx = 2.041 kN.cm na
direcdo x, € Myay = — Mygy = 1.360,5 kN.cm na direcéo y (Figura 135). Esses momentos fletores tambeém

devem ser majorados com os coeficientes y, € ys :

Migax = Migpx = 1,05 . 1,4 . 2.041 = 3.000 kN.cm

Mld,A,y =-— Mld,B,y = 1,05 . 1,4 . 1360,5 =2.000 kN.cm

As excentricidades de 1% ordem, na base e

My, 3000
N, 1250

Dir. x: €A =Cup =

My, 2000
Nd

Dir. y: €ya=—Cyp =

1250

b) indice de esbeltez

346/, 3,46-350
hy 18

(pilar medianamente esbelto na dir. x)

=673

}\‘X

_ 3146£ey _ 3,46‘350
h, 50
(pilar curto na dir. y)

=242

y

Amax =67,3< 90 — ok

¢) Momento fletor minimo

Mg min= Ng (1,5 + 0,03 h), com h em cm.

:21

no topo do pilar, sdo (Figura 136):

2,40
€1x

40cm

1,60cm

@0
€1y

Figura 136 — Excentricidades de 1% ordem (cm)
nas diregdes x e y do pilar.

O momento fletor minimo, em cada direcéo é:
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Dir.X: Mugminx= 1250 (1,5 + 0,03 . 18) = 2.550 KN.CM : €1y min = %: 2.04cm
. _ _ _ _ 3750
DIr.y: Mugminy = 1250 (15 +0,03..50) = 3750 kN.em ; exyn = >0

d) Esbeltez limite

25 +12,5%

M=—"""" ,com35 <A <90
Op

——=3,00Ccm

Dir. x: 0 momento fletor de 1% ordem é constante € Mg ax = 3.000 kN.cm é maior que o momento fletor

minimo (Mg minx = 2.550 kN.cm), o que leva ao calculo de a, :

o, =0,6+0,4Me _ 064043000

10204  — =10
M, 3000

E com h, = 18 cm e a excentricidade de 1% ordem e, = 2,40 cm:

2,40
=267>35 — . Ay=35

25+12,5

o
1,x 1’0

Dir. y: 0 momento fletor de 1* ordem Mgy = 2.000 kN.cm é menor que o momento fletor minimo

(Mig,miny = 3.750 kN.cm), o que significa o,y = 1,0. Com a excentricidade de 1° ordem e; = 1,60 cm:

25 +12,51’60

hyy = TSO =254>35 — . )y =35

Desse modo:

Ax=67,3>A;x=35 — sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na dire¢&o X;
Ay =24,2 <)y, =35 — nao sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregdo y.

Da mesma forma que o pilar do Exemplo 1, a direcdo x é a critica para o pilar, com e, € My . No entanto,
0os momentos fletores na direcdo y também ser necessitam ser considerados, por tratar-se de Flexdo
Composta Obliqua. Deve ser verificada em qual secdo (de extremidade ou intermediaria) ocorre a situacao

que conduz & maior armadura no pilar.

e) Calculo dos momentos fletores totais e da armadura

el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padrao com curvatura aproximada)

Os célculos dos efeitos de 2% ordem na direcdo x estdo mostrados no Exemplo 1, sendos 0s mesmos para
este exemplo: v = 0,78, e, = 2,66 cm e Mg, = 3.325 kN.cm. Os momentos fletores atuantes no pilar estéo
indicados na Figura 137. Devem ser determinados os momentos fletores totais (maximos), em cada dire¢éo,
nas se¢des de extremidade e intermediaria C. As se¢des de extremidade do topo e da base séo iguais neste

caso, e:%
Secao de extremidade (topo = base):

Mg minx = 2.550kN.cm

Mig miny =3.750kN.cm

Dir. x: My rx 2 {

% No caso de momentos fletores de 1% ordem diferentes na base e no topo, deve-se buscar a combinacdo mais desfavoravel ao pilar.
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Portanto: Mg otx = 3.000 KN.cm € Mg oty = 3.750 KN.cm.
Secdo intermediaria (C):

Dir. x: nesta dire¢do ocorre M,g, = 3.325 kN.cm, e como 0 momento fletor de 1% ordem é constante, ndo
é necessario calcular Myqc« (ver Figura 137), e:

Mg a x + Myg « =3.000+3.325=6.325kN.cm
I\/Id tot,x = o Y
o Mig minx + Mag x = 2.550+3.325=5.875kN.cm

Portanto, Mgt x = 6.325 KN.cm

Dir. y: 0o momento fletor de 1% ordem na se¢do intermediéria é Myycy , €:

0,6.2000+0,4.(—2000) =400kN.cm

0,6 Mld,A,y +0,4 Mld,B,y
d.Cy = 0,4.2000=800kN.cm

> 4 Mld C Z{
0,4 Mld,A,y agd

5. Migcy =800 kKN.cm = Myg miny = 3.750 KN.cm — ndo ok!

Portanto, Mg oty = Migminy = 3.750 kN.cm

Dir. x i Dir.y
\V4 M1d,min.x M1d,Ax } IV'ld,ml'n,y Mld,A,y
A \
\
\
\
\
\
ou + ou
C \
\
Mad x |
3.323 }
\
B |
VAN 2.550 3.000 } 3.750 2.000

Figura 137 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas direcdes x e y.
e2) Com os diagramas das excentricidades (Método do pilar-padréo com curvatura aproximada)

Tomando como base as excentricidades mostradas na Figura 72 e Figura 73 sdo desenhadas na Figura 138
e Figura 139 as situacdes de projeto e de célculo, para as se¢des de extremidade e intermediaria. Como as
secdes de extremidade de topo e base do pilar estdo submetidas aos mesmos momentos fletores de 1° ordem,
as se¢Bes sdo iguais.®’

8 Quando os momentos fletores sdo diferentes, deve-se buscar a extremidade que conduza a maior armadura do pilar.



UNESP, Bauru/SP Parte Il — Pilares 132

y
Ng
9
Nd. //
eya=i160 -~ C1ymin=3.00 |~
- /
X
€1x.A e1x,A
2,40 2,40
S.P. 1 s.c.

Figura 138 — SituacOes de projeto e de calculo das se¢bes de extremidade (topo e base).

Para a secdo intermediaria C tem-se que o momento fletor de 1* ordem é constante na dir. X, portanto:
eixc = exa = 2,40 cm. Na dir. y deve ser calculada a excentricidade (Eq. 95):

066 +04e 06y +04e,,5=06.160+04(-160)=032cm
€1c > A B —> ely c > ’ ,
0,4en "~ |04e,2=04.160=064cm

o eyc =064 cmz=e;mny =300cm — ndo ok!, portanto deve ser adotada € miny = 3,00 cm nas
situagdes de calculo (ver Figura 73)

y Ex
5,06
Ng Ng
/f} 777777 ‘ /s
N(ijl s e
— €1ymin=|3,00 s €1ymin=|3.00 s
€,c7064 - v
X
€1xc Cixc €ax Cixc
2,40 2,40 2,66 2,40
S.P. 1®s.c. 2%s.c.

Figura 139 — Situacéao de projeto e situagdes de calculo para a se¢éo intermediaria C.

Nota-se que a solicitacdo mostrada na 1° s.c. da secdo intermediaria é aquela que conduz a maior
armadura do pilar, como mostrado adiante. Os momentos fletores totais séo:

Dir. x:  Mgtx = Ng . €x = 1250 . 5,06 = 6.325 kN.cm
Dir.y: Mgty = Ng. €y = 1250 . 3,00 = 3.750 kN.cm

e3) Com a Eq. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)

21
Mg ot = 0 - Myg a + Ny ﬁ; 2 Mg a , €om oy, Mg a = Mg min

Como a sec¢do critica é a intermedidria, os momentos fletores totais podem ser determinados apenas para
essa secdo, em cada diregéo.

Dir. x: com apx = 1,0 tem-se ap, Miga = 1,0 . 3000 = 3.000 kKN.cm > Mg minx = 2.550 kN.cm (ok!),
portanto:
My tot,x =10.3000+1250. 2,66 =6.325 kN.cm
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Dir. y: ndo ocorre momento fletor de 2° ordem, e com ayy = 1,0 tem-se o, Mg = 1,0 . 2000 = 2.000
KN.cm = Mg miny = 3.750 KN.cm, portanto: Mgty = 3.750 KN.cm.

e4) Com a Eq. 102 (ou Eq. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padr@o com rigidez K aproximada)
19200M5d,t0t2 +(3840h N, —22 h N, —19200a, My a) Mgg o —38400, h Ny My o =0

Aplicando na direcdo x e fazendo o,y = 1,0, hy =18 cm, A, = 67,3 € Mygax = 3.000 KN.cm > Mg minx =
2.550 kN.cm, tem-se:

19200M§; o +(3840.18.1250-67,3? .18.1250-19200.1,0. 3000) Mg 1o, —3840.1,0.18.1250.3000=0
19200M3 o; — 73.109.025 Mgy 1o —2,592.10" =
Mg tor —3-807,8 Mgy (¢ —13.500.000=0
A raiz positiva da equacgdo de 2° grau é Msg orx = 6.042 KN.cm > Mg 4 = 3.000 KN.cm
e5) Célculo da armadura longitudinal
Para o Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada, nota-se que entre as trés situacdes de
célculo, é a 1° s.c. da secdo intermediaria que resultard na maior armadura. Fazendo os calculos dos

coeficientes adimensionais da Flexdo Composta Obliqua por meio dos momentos fletores e também com as
excentricidades, tem-se:

= Maox o 6325 4o, ou o =vx—0782% 029
h, .Ac. f.q 25 hx 18
14
My tot,y 3.750 Vo 3,00
= Ul = = , OU =V— 078—_005
W= A 25~ 00 M=, 50
14
dy _50 dy 50
—X = >2--0,28 ~0,25 4 =2
h, 18 h, 50 010

Como no Exemplo 1, para os abacos 5A e 5B de Pinheiro (2009, Figura 133) com v = 0,78 tem-se:

v=060 — =081 (0,80-0,60) — (0,94-0,81)
v=080 — ©=0,94 - (0,78-0,60) — x=0117

v=0,78 — ©=0,81+,0117=0,927

A armadura resulta:
25

A= 0Acle L4 3425 cn?
fyd 435 ’

Se aplicado 0 momento fletor total para a dire¢do X (Msqotx = 6.042 kN.cm), do célculo com o Método do
pilar-padréo com rigidez k" aproximada, € com Mgty = 3.750 KN.cm, a armadura resulta:

M 6042
oy =X = =0,21 —  ecom u, = 0,05, no mesmo &baco 5 tem-se:
hX .AC.de . 215

14
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v=060 — ©=0,76 (0,80-0,60) — (0,89-0,76)
v=080 - «©=089 - (078-060) — x=0117

v=0,78 — ®=0,76+,0117=0,877

0,877. 9002’5
oA fy

A, = = 14 _ 3940 cm?
fua 435

e6) Com as excentricidades acidentais (sem considera¢ao do momento fletor minimo)

A excentricidade acidental por falta de retilineidade € considerada na secdo intermediaria C (Figura 60), e
com a Eq. 78 e Eq. 79 tem-se:

1 1
" 100J/H 10035

0, = 0,005345rad

O valor minimo é: 61y, = 1/300 = 0,00333 rad — .. 0,=0,005345 rad

e, =6, %‘9 - €ax =€ay = 0,0053453750 =0,94cm

Com base nas excentricidades mostradas na Figura 80 sdo desenhadas as excentricidades do pilar (Figura
140).

6,00 Ng
@
|
e,, =|0.94 |
Ng _ Nqg | e =|158
—9 R -—- - * -0
e, 0,64 7 ey, c=|0,64 P ey,c 70,64 P
X
ec €1xc Cax €ax €1xc
2,40 2,40 0,94 2,66 2,40
S.P. Ps.c. 2%s.c.

Figura 140 — Situacao de projeto e situagdes de calculo para a secéo intermediaria, para dimensionamento
do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

A maior armadura resulta da 1% s.c.:

Hx =VE—1=0,786i—?=0,26 : Hy =v§—i=0,78%=0,01
d’,/h,= 0,28 ~0,25 ; d’y/h, = 0,10
Parav =0,78 e com o0 abaco 5 (Figura 133) tem-se:
v=060 — ©=0,87 (0,80-0,60) — (1,01-0,87)
v=080 — 0=10I {(0,78—0,60) — x=0126

v=0,78 — ®=0,87+,0126 = 0,996

2,5

0,996. 90014
" =36,80 ¢cm?

(DAC 1:cd —
f

A=

v 435
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Resumo:
Método A, (cm?) %
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (Mg min) 34,25 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 32,40 -5
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 36,80 +7

13.3.3 Exemplo 3

Dimensionar a armadura longitudinal do pilar mostrado na Figura 141, sendo conhecidos:
concreto C30 3.500
Nk = 350 kN
Mld,A,X =— Mld,B,X =3.500 kKN.cm
Mld,A,y =— Mld,B,y =1.105 kN.cm

sec¢do transversal 15 x 30:

A, =450 cm? Ny
comprimento equivalente: 5 & «
lex = Ley=300 cm W
& e
7] B
; | h,=30cm

Figura 141 — Arranjo estrutural do pilar na planta de forma, dimensdes da secéo transversal, posi¢do do
ponto de aplicacdo da forca normal Ny e momentos fletores de 1* ordem (kN.cm) nas direcoes x e y.

Resolucéo
a) Esforgos solicitantes

A forca normal de célculo é: Ng=1vy,.7:. Ng=1,20.1,4.350 =588 kN (y,=1,20 na Tabela 6). Atuam
também momentos fletores de 1% ordem na base e no topo do pilar, Mygax = — Miggx = 3.500 kN.cm na
direcdo X, € Mygay = — Miggy = 1.105 kN.cm na dire¢do y (Figura 141), em funcéo de existirem duas vigas
ndo continuas sobre o pilar, nas direcbes x e y. Os momentos fletores ja se encontram majorados pelos
coeficientes y, e ys . As excentricidades de 1% ordem, na base e no topo do pilar, séo (Figura 142):

. Migx 3500 5,95
Dir.x: e =—eyg=———=——=595Cm 1x
1X,A 1x,B Ng 588 e
o Mygy 1105
Dlr. y ely,A:—ely,BzN—d=%=1,880m
b) indice de esbeltez
y, - 3460 _346:300_ o, y
h, 30
(pilar curto na diregéo x)
346/, 346-300 A
hy=——F =2 202692
h 15 1,88

y
(pilar medianamente esbelto na diregéo y)
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Figura 142 — Excentricidades de 1% ordem (cm)
Amax =69,2<90 — ok! nas direcoes x e y do pilar.
¢) Momento fletor minimo

Mg min= Ng (1,5 + 0,03 h), com hem cm
Dir. x;:  Mygminx = 588 (1,5 +0,03.30) = 1.411 kN.cm ; eymn=(1,5+0,03.30) = 2,40 cm

Dir.y: Migminy = 588 (1,5 + 0,03 . 15) = 1.147 KN.cm ; €3y min = (1,5+ 0,03 . 15) = 1,95 cm

d) Esbeltez limite
25 +12,5°L
h

Az =— ,com 35 <A <90
oy

Dir. x: o momento fletor de 1% ordem Migax = 3.500 kN.cm é maior que o momento fletor minimo
(Mg minx = 1.411 KN.cm), o que leva ao célculo de ay :

Mg

A

(-3500)

o, =0,6+0,4 =0,6+0/4 =0,2>0,4 - opx=04
3500

A excentricidade de 1* ordem correspondente (e;) na direcdo x é 5,95 cm, e:

25 +12,55’95

My = Tw =687>35 — okl ,Aix=687

Dir. y: 0 momento fletor de 1° ordem Migay = 1.105 kN.cm é menor que o momento fletor minimo

(Mg miny = 1.147 kN.cm), o que significa o,y = 1,0, € com a excentricidade de 1° ordem correspondente
(1,88 cm) tem-se:

25 +12,51’88
My=—"—"""""-=266>35 —> .. 1Ay=35
LY 10 t
Desse modo:
Ax=34,6< A1x=68,7 — ndo sado considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregdo X;
Ay=692> A, =35 — sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo y.

e) Calculo dos momentos fletores totais e da armadura
el) Com os diagramas de momentos fletores (Método do pilar-padrao com curvatura aproximada)

Os efeitos locais de 2* ordem na direcdo y devem ser calculados. A forga normal adimensional é (Eq. 77):

Ny 588
V= = =061
Ac -fcd 450@
1,4

Curvatura na dir. y (Eq. 76):

10005 _ 0005 50451074 cmt< 2002 0005 5335 104 emt 5 ok
r h(v+050) 15(0,61+05) h 15

2
A excentricidade maxima de 2° ordem é (Eq. 74): e,, = Le 1 %3,003.10‘4 =2,70 cm

Y 10
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2

O momento fletor de 2° ordem € (Eq. 75): Myq = Ny %% =N, .e,=588.2,70=1.588 kN.cm
Os momentos fletores atuantes no pilar estdo indicados na Figura 143. Devem ser determinados os
momentos fletores totais (maximos), em cada direcdo, para as se¢des de extremidade e intermediaria C, pois
ha efeito local de 2* ordem que deve ser considerado na dir. y. A rigor, em funcdo das diferentes
combinacdes possiveis entre os momentos fletores de 1* ordem nas secdes de topo e base, segundo as duas
direcBes do pilar, tanto a secdo de topo como a de base devem ser analisadas. No caso deste exemplo, como

0s momentos fletores na base e no topo séo iguais nas duas direcdes, apenas uma sec¢do € suficiente.

Secdo de Extremidade (base e topo):

Dir. x: Dir. y:
Mg A x =3.500kN.cm Mg ay =1.105kN.cm
I\/Idtotx— o I\/Idtotyz o
O Mg minx =1.411kNem YT Myg miny =1.147kNem
Md,tot,x =3.500 kKN.cm Md,tot,y =1.147 kKN.cm

Na secdo intermediéria os momentos fletores nas duas dire¢des sao:

0,6 Mygax +0,4 Mygg I _ [0.6.3500+0,4 (~3500) = 700kN.cm
MEXT10,4 Mg a 14.6x =1 0,4.3500=1.400kN.cm

<. Mycx = 1.400 kN.cm

0,6.1105+0,4 (-1105 =221kN.cm

N 06Migay +04 Mg,
ey = 0,4.1105=442kN.cm

- M >
0,4 My, W.Cy {

Mld,C,y =442 kN.cm

Secdo Intermediaria

Dir. x: Dir. y:
M Mg c x =1.400kN.cm Mig ¢y +Mygy =442+1.588=2.030 kN.cm
> " > ” '
GO I Myg minx =L1411kN.em SO 7 Myg miny + Mg,y =1.147+1.588=2.735kN.em
. Mugoex = 1.411 kN.cm <. Moy = 2.735 kN.cm
Dir. x i Dir. y
7 Mld,ml’n,x Ivlld,A,x } Mld,min,y Mld,A,y
1
|
|
|
ou } ou +
\
‘ M2d,y
} 1.588
|
|
ZAN 1.411 3500 | 1.147 1.105

Figura 143 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas direcdes x e y.

e2) Com os diagramas das excentricidades (Método do pilar-padréo com curvatura aproximada)
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As situacBes de projeto e de calculo para as se¢Oes de extremidade e intermediaria estdo mostradas na
Figura 144 e Figura 145, e tomam como base as excentricidades mostradas na Figura 72 e Figura 73. Como
as secOes de extremidade topo e base estdo submetidas aos mesmos momentos fletores de 1* ordem em cada

direcdo, apenas uma se¢do de extremidade pode ser analisada.

y y
Nd Nd
-9 % ——®
€1yA =|1,88 P €1y min = 1,95 P
X X
€1xA €1x,A
5,95 5,95
S.P. 1’s.c.

Figura 144 — Situacdes de projeto e de célculo das secdes de extremidade (topo e base).

A excentricidade de 1% ordem na secéo intermediaria C é calculada com a Eq. 95, em cada direcéo:

Dir. x:
_[0ben+0des 0,6y, o +0,4€, 5=06.595+0,4(-595)=119cm
€046, €704, 0 =0,4.595=238cm
S B = 2,38 cm
Dir.y:
L [0sent0des 06€ey o +04ey5=06.188+04(-188)=038cm
046, Y€ 71046, =04.188=0,75cm
S eyc=0,75cm
N
dﬁ
y e2y: 22,70
[\
Y © ©,=/44,65
Nd /// ///
//' €1y,min~ 21,95 7 €1y, min~ 21,95 e
e:ly.C:'0,75 //// /// ///
X
elx'c €1x.min elx.m\’n
2,38 2,40 2,40
S.P. 1*s.c. 2°s.c.

Figura 145 — Situacéo de projeto e situagdes de calculo para a se¢éo intermediaria C.

Nota-se que a solicitacdo da 2° s.c. da se¢do intermediaria é aquela que conduz a maior armadura do pilar.
Os momentos fletores totais sdo:

Dir. x:  Mgtx = Ng.ex=588.2,40 = 1.411 KN.cm
Dir.y: Mgty = Ng. ey = 588 .4,65=2.734 KN.cm

e3) Com a Eq. 96 (Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada)
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021

Como a sec¢do critica é a intermediaria, 0s momentos fletores totais podem ser determinados apenas para
essa secdo, em cada direcgdo.

Dir. x: ndo ocorre momento fletor de 2* ordem, e com oy = 0,4 tem-se oy, Mg = 0,4 . 3500 = 1.400
KN.cm > Mg minx = 1.411 KN.cm, portanto: Mgtx = 1.411 kKN.cm.

Dir. y: ocorre momento fletor de 2° ordem, e com a,y = 1,0 tem-se o, Mg a = 1,0 . 1105 = 1.105 kN.cm
> Mygminy = 1.147 KN.cm, €:

2
Mg tor = 0 - Mg a + Ny f—gl =1.147+588.2,70=2.735 kN.cm
' ' r

e4) Coma Eqg. 102 (ou Eqg. 99 a Eq. 101 - Método do pilar-padrao com rigidez K aproximada)
19200M5dmt2 +(3840h N, —22 h N, —19200a,, My a) Mgg o —38400, h Ny My o =0
Aplicando na direc¢do y e fazendo Mygay = 1.105 KN.cm = Myg miny = 1.147 KN.cm, tem-se:

19200M3; ¢ +(3840.15.588—69,22 .15.588-19200.1,0.1147) Mgy 1o —3840.1,0.15.588.1147=0
19200M3; 1o; —30.389.405Mg, o —3,88475.10'° =0
M2y 1o —1.582.8 Mgy 1o —2.023.308=0

A raiz positiva da equacéo de 2° grau € Msgory = 2.419 kN.cm > Myga, = 1.105 kN.cm
e5) Célculo da armadura longitudinal
Para o Método do pilar-padrdo com curvatura aproximada nota-se que entre as trés situagdes de calculo,

é a 2% s.c. da secdo intermediaria que resultard na maior armadura. Fazendo os calculos também com os
momentos fletores totais de cada dire¢&o, os coeficientes adimensionais da Flexdo Composta Obliqua séo:

W, = Md,tot,x - 1411 =0,05 , OU Ly :Ve_X=0,61ﬂ:0,05
hX .AC.de 30 450310 hX 30
M e
W= dtoty _ 27353 5= 019 ,ou by = v = 0,614’—65 =0,19
hy Ac. Ty 15. 450> hy 15
14
dy _ 40 dy _ 40
“x =Y _013~015 Y =22-0,27~0,25
h, 30 h, 15

Entre os varios arranjos de barras dos abacos de Pinheiro (2009), (ver Figura 131), apenas o arranjo 1 ndo
é indicado, pela elevada quantidade de barras (maior que 5 em cada face). Dos demais &bacos, apenas 0s
arranjos 2, 3 e 4 tém relagdes d’y/h, = 0,15 e d’y/hy = 0,25 (ver Figura 132). Escolhendo por exemplo o abaco
8 relativo ao arranjo 2, verifica-se que as quatro barras das faces devem ser posicionadas ao longo do lado hy
do pilar (Figura 146). No pilar deste Exemplo equivale a posicionar as quatro barras na dimenséo de 15 cm
do pilar, como mostrado na Figura 147a, que ndo configura o posicionamento mais racional e econémico em
funcédo dos momentos fletores solicitantes no pilar, pois para 0 maior momento fletor (Myy = 2.735 kN.cm) o
posicionamento mais indicado é o apresentado na Figura 147b. Para aplicar o &baco 8 posicionando-se as
barras como mostradas na Figura 147b, torna-se necessario utilizar o dbaco com os valores trocados em
relagéo aos valores calculados para as variaveis py , py , d’x/hy e d’y/hy . Portanto, modificando os valores
tem-se:

=019 1, = 0,05 ; =025 d’/h,=0,15

e com v = 0,61 sdo determinados no Abaco 8 os seguintes valores:
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v=060 — ©=0,70 (0,80-0,60) — (0,82-0,70)
v=080 - ©=0,82 (0,61-0,60) — x=0,006

v=0,61 — ®=0,70+0,006=0,706

bt

dy CA-58 A
° B du
d, = 0.158 h,
. . d., = 0.250 h,,
- Nd | hy
% L. ! A, /R, = 2/8
A /A = a/8
h gt - hxhg

x

Figura 146 — Arranjo de barras da armadura do Abaco 8 de Pinheiro (2009) para FCO.

dy=0,15 M, q=1.411 dy =0,15 Myg = 1.411

‘ ¥4\[ d'y =0,25 ‘ . o ¥4 dy = 0,25
ﬂ [ ] [ ] ﬂ
1 1
2> ] ®| Myy=2735 = Myq=2.735

[ ] [ ] e L] @ @

h, =30 hy =30
a) posiconamento das barras de ago secéo b) armadura reposicionada ap6s a modificacdo nos
tranversal do pilar conforme o dimensionamento; valores das variaveis do abaco.

Figura 147 — Posicionamento das barras na secéo transversal do pilar conforme
0 Abaco 8 de Pinheiro (2009).

A armadura resulta:

0,706.450
oA fy _ ’

fy 435

com as barras da armadura a serem dispostas na secdo transversal conforme o arranjo da Figura 147b.
Se aplicado 0 momento fletor total para a dire¢céo y (Msg oty = 2.419 KN.cm), do calculo com o Método do

3,0

A = 14 =15,65 cm?

pilar-padréo com rigidez K aproximada, e com My tx = 3.500 kN.cm, a armadura resulta:

MSd,tOt,y _ 2419
3,0
14

Hy = =017

hy.AC.de 15'450

no abaco 8, com os valores modificados: p, = 0,17 ; p,=0,05 ; d’/hy=0,25 ; d’y/hy = 0,15, encontram-
se:
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v=060 — ©=0,62 (0,80-0,60) — (0,72-0,62)
v=080 - ©=0,72 (0,61-0,60) — x=0,005

v=061 — »=0,62+0,005=0,625

A armadura resulta:

0,625.450
() AC de -

f

3,0
14 =1385 cm?

A=

v 435

e6) Com as excentricidades acidentais (sem consideracdo do momento fletor minimo)

A excentricidade acidental por falta de retilineidade é calculada com a Eq. 78 e Eq. 79, para a se¢do
intermediaria C (ver Figura 60):

1 1
0, = = =0,005774rad , com H = altura do lance em m.
17 100/H 10030
01mm = 1/300 = 0,00333 rad - .. 0, =0,005774 rad
€, =0y %e - ax =Cay = 0,005774:%J =0,87cm

E com base nas excentricidades mostradas na Figura 80 sdo desenhadas as excentricidades do pilar
(Figura 148).

N
®
€, =/12,70
y y
o)) e,= 24,32
e, =(0,87
Ng Ng ¥
—@ —Q @ i ~ —Q
€4,c5'0,75 - e4,c=(0,75 - €yc3 0,75 -7
X X
elx,C elx,C eax elx,C
2,38 2,38 0,87 2,38
S.P. ®s.c. 2%s.c.

Figura 148 — Situacédo de projeto e situacdes de calculo para a secdo intermediaria, para dimensionamento
do pilar com base na excentricidade acidental por falta de retilineidade.

A maior armadura resulta da 2% s.c.:

ey 2,38 e 4,32
=v-—2%=0,61-—=0,05 ; N e
My h, 30 By =V hy 0,61 15 018
d’/hy,=0,15 X d’y/hy=0,25
no &baco 8, com os valores modificados py = 0,18 ; uy =0,05; d’/hs=0,25; d’y/hy = 0,15, encontram-

Se:

v=060 — =065 (0,80-0,60) — (0,79-0,65)
v=080 — ®=0,79 (0,61-0,60) — x=0,007
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v=061 — »=0,62+0,007=0,627

oA f 0,627.450‘;”2
A = c cd - "~ 1390 cm?
fyd 435
Resumo:
Método A, (cm?) %

Pilar-padréo com curvatura aproximada (M 14,min) 15,65 100
Pilar-padréo com rigidez aproximada (Mg min) 13,85 -11
Pilar-padrdo com curvatura aproximada (e,) 13,90 -11

14. ESTIMATIVA DE CARGA VERTICAL EM PILARES POR AREA DE INFLUENCIAE
PRE-DIMENSIONAMENTO DA SECAO TRANSVERSAL

Durante o desenvolvimento e desenho da planta de férma dos pavimentos é necessario definir as
dimensbes dos pilares, antes mesmo que se conhecam os esfor¢os solicitantes neles atuantes, de modo que
deve ser feito um pré-dimensionamento da secdo transversal. Alguns processos podem ser utilizados na
fixacdo das dimensdes dos pilares, entre eles a experiéncia do engenheiro, mas um processo simples de pré-
dimensionamento consiste na estimativa da carga vertical no pilar, determinada pela area de influéncia. Com
a carga vertical estimada, a se¢do do pilar pode ser calculada. O conceito é de que a carga que se encontra
dentro da area de influéncia do pilar “caminhara” até o pilar. A Figura 149 mostra como determinar a area
de influéncia de modo simples.

Para a estimativa da carga é necessario ter um valor que represente a carga total por metro quadrado de
laje do pavimento, levando-se em conta todos os carregamentos permanentes e varidveis. Para edificios com
fins residenciais e de escritorios, pode-se estimar a carga total de 10 kN/m Edificios com outras finalidades
de utilizacdo podem ter cargas mais elevadas. A carga de um pavimento no pilar é a area de influéncia
multiplicada pela carga total, e em um determinado lance do pilar, deve-se considerar os pavimentos acima
do lance. E muito importante salientar que a carga estimada serve apenas para o pré-dimensionamento da
secdo transversal, e ndo pode ser utilizada no dimensionamento do pilar, o qual deve ser feito com os
esforcos solicitantes corretos, calculados em funcéo das cargas das vigas e lajes apoiadas no pilar, e com a
atuacdo das forcas do vento e outras acfes que existirem na estrutura.



UNESP, Bauru/SP Parte Il — Pilares 143

0,4/, 06/, 05/, 050, 06/, 0,404
P1 ‘PZ P3 P4
. : |
<t
o
mn
n S
[
O
=)
P R = i
Nv
O
=)
<
BN
\:f‘
<
) i
P9 P10 P11 P12
/q 2 {5

Figura 149 — Processo simplificado para determinacéo da area de influéncia dos pilares.

As equacdes seguintes para pré-dimensionamento da se¢do transversal sdo aplicadas apenas a pilares de
edificacbes de pequeno porte (baixa altura). Edificios onde a acdo do vento origina solicitacfes
significativas devem ter a secdo transversal majorada em relagdo aquelas resultantes deste pré-
dimensionamento, ou outras equacBes devem ser utilizadas. Fusco (1981) apresenta um processo
simplificadggpara o0 pré-dimensionamento, o qual um pouco mais simplificando apresenta as equagdes para 0
aco CA-50:

a) Pilar Intermediério

N
A=——0 —
©~ 0,5f, +0,4 Eq. 113
b) Pilares de Extremidade e de Canto
©” 0,5f, +0,4 A

A, = area da secao transversal do pilar (cm?);
Ny = forca normal de célculo (kN);
f4 = resisténcia caracteristica do concreto (kN/cm?).

15.EXEMPLOS DE DIMENSIONAMENTO DE PILARES DE UMA EDIFICACAO DE
BAIXA ALTURA

Sdo apresentados a seguir exemplos de dimensionamento de pilares de uma edificacio de pequeno porte e
de baixa altura. A Figura 150 mostra a planta de férma do pavimento tipo da edificacdo, com trés
pavimentos. Devido & baixa altura da edificacdo, os efeitos do vento ndo serdo considerados.

8 As equacdes podem ser refinadas para apresentarem resultados melhores, em funcdo de algumas variaveis, principalmente da
largura de pilares retangulares.
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A planta de férma foi concebida considerando que existem paredes de alvenaria de vedacao ao longo de
toda a periferia da edificagdo, com espessura de “um tijolo”, confeccionadas com blocos ceramicos de
dimensdo 19 cm, de modo que as vigas e pilares da periferia foram especificados com largura de 19 cm, a
fim de ficarem embutidos nas paredes. Ja as paredes internas, sobre as vigas V2, V3 e V6, sdo de “meio
tijolo”, construidas com blocos ceramicos de vedacdo de dimensdo 14 cm, de modo que essas vigas tém
largura de 14 cm. Os pilares P5 e P8, com intencdo de também ficarem embutidos nas paredes, serdo
inicialmente dimensionados com a largura de 14 cm.

A edificacdo esta inserida em zona urbana de uma cidade de regido litoranea, de tal modo que sera
considerada a Classe de Agressividade Ambiental 111. Em consequéncia, conforme a Tabela 3 e Tabela 4, o
concreto deve ser no minimo o C30 (fy = 30 MPa), a relagdo a/c < 0,55, e o cobrimento de concreto de 4,0
cm para viga e pilar, com Ac = 10 mm. Considerando que existira fiscalizacdo e controle adequado de
qualidade durante a execucdo, serd adotado Ac = 5 mm, e assim o cobrimento de 3,5 cm. Outros dados
adotados: aco CA-50, coeficientes de ponderacdo: y.=v:= 1,4, ys= 1,15, concreto com brita 1. Para a tenséo
de inicio de escoamento do aco sera adotado o valor: fq = fy/ys = 50/1,15 = 43,5 kN/cm?.

Sera apresentado o dimensionamento apenas do lance compreendido entre o 1° pavimento e o 2°
pavimento (ver Figura 151), dos pilares P1, P2, P5, P6 e P8. A carga normal caracteristica (Ni) aplicada na
base dos lances dos pilares esta indicada na Tabela 7.

Tabela 7 — Carga normal (kN) caracteristica nos pilares.
Pilar P1 P5 P6 P8
Ny 130 650 300 700
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L 500 | 500 |
|
| V1 (19 x 50) %
— %
P1 P2 P3
19/ 19/ 19/

h=12cm

480

V2 (14 x 60)
4 A ————
P4

0
=
7
P5 g/
19/ / /
é 19
° h=12cm h=12cm
7
%9,
V 3 (14 x 60) %
4
P7 P8 P9
19/ 19/
S h=12cm h=12cm
Te]
g g 8
= x >
) ) 3
Q S S
V4 (19 x 50)
e iz —
P10 P11 P12
19/ 500 19/ 500 19/

Figura 150 — Planta de férma do pavimento tipo do edificio.
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Cob.
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[ee]
N
2° Pav.
(=]
[oe]
N
| 1° Pav.
(@]
Q0|
N
Tér.

/

Figura 151 — Lance a ser dimensionado para os pilares.

A distancia do centro da barra do canto até a
face do pilar (d’, Figura 152) é:

d’=c+d+¢/2
Para o cobrimento ¢ = 3,5 cm e adotando ¢, =5
mm e ¢, = 12,5 mm, no célculo dos pilares d’ sera

considerado igual a:

d’y=d’y=35+05+1252=46cm

15.1 Pilar Intermediario P8

Dados: Ny =700 kN

l
‘ ® @ ©
e Ts
&
C
_C>‘
A
(I)f\ \¢t
e o
_h |

Figura 152 — Distancia d’.

lex = Ley = 280 cm (comprimento equivalente nas diregdes X e y)

O pilar P8 é classificado como pilar intermediario porque as vigas V3 e V6 sdo continuas sobre o pilar,
ndo originando flexdo importante que deva ser considerada no célculo do pilar.

a) Forca normal

A largura minima de um pilar é 14 cm. Considerando que a largura do pilar seja de 14 cm, o coeficiente
de majoracéo da carga (y, , Tabela 6) é 1,25. Segundo a NBR 6118, todas as a¢les atuantes no pilar devem

ser majoradas por esse coeficiente. A forca normal de célculo é:

Ng=vn.7s- Ne=1,25.1,4.700 =1.225 kN
Pré-dimensionamento (Eq. 113):

A__ Ng 1225
¢ 05f,+04 05-30+04

—645cm? > 360 cm?
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Pode-se adotar: A, = 14 x 50 = 700 cm? (Figura 153). Geralmente adota-se o comprimento de pilares
retangulares com valores multiplos de 5 cm. A &rea minima de um pilar deve ser de 360 cm?.

b) indice de esbeltez® (Eq. 61) y
Ay = 3,46 0oy _ 3,46-280 692
h, 14
346/, 346280 3
hy=——= 46:280 194 L
hy 50 =

Ymix = 69,2 < 90

hy= 14

Figura 153 — Dimens6es da secéo transversal do pilar P8.

¢) Momento fletor minimo

O momento fletor minimo, em cada direcdo, é calculado pela Eq. 91:
Migmin=Ng (1,5+0,03h) ,comhemcm

Dir.x:  Mygminx = 1.225 (1,5 + 0,03 . 14) = 2.352 kN.cm
Dir.y: Migmny =1.225 (1,5 + 0,03 . 50) = 3.675 kN.cm
momentos fletores que devem ser assumidos constantes ao longo da altura do lance do pilar (ver Figura 154).

d) Esbeltez limite (Eq. 81)

25 +12,5%

=— , com 35 <%y <90
ap

Nos pilares intermediarios ndo ocorrem momentos fletores e excentricidades de 1* ordem em ambas as
direcBes principais x e y, isto €, Ma = Mg =0 e e; = 0. Dai resulta que o, € igual a 1,0 e:

7\,1,x = 7\‘1,)/ =25> 35 - . 7\‘1,X = 7\‘11)’ =35

Desse modo:
Ax = 69,2 > A; — sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregdo X;
Ay =194 <hqy — ndo séo considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregéo y.

e) Momentos fletores totais e armadura segundo o método do pilar-padrdo com curvatura aproximada

21
Md,tot =0Qy Mld,A + Nd ﬁ; > Mld,A , COMm oy, Mld,A > Mld,ml’n
Forga normal adimensional (Eq. 77): v = Nqg = 1'22350 =0,82
Ac -fcd 700==
14

Curvatura na diregéo x sujeita a momentos fletores de 2% ordem (Eq. 76):

€A notacdo aplicada refere-se as dire¢Bes x ou y do pilar, e ndo em torno de um eixo do pilar, e como trata-se de convencdo, os
resultados sdo idénticos caso a convencdo seja alterada para “em torno de um eixo”.
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10005 _ 0005 ;70561074 cmt< 2005 0005 557 1074 oyt
r h(v+05) 14(082+05) h 14

Fazendo Mg > Mg min €M cada dire¢éo, tem-se os momentos fletores totais maximos:

2
Dir.x:  Mgwtx = 1,0. 2352+1225% 2,7056.10* = 4.950 kN.cm

Dir.y: Mgy = Migminy = 3.675 KN.cm

— ok!

Os momentos fletores atuantes no pilar estdo indicados na Figura 154, a qual mostra que 0 maximo
momento fletor solicitante, na direcdo x (de maior esbeltez) é a soma do momento fletor minimo com o
méaximo momento fletor de segunda ordem. A armadura final do pilar resulta deste momento fletor.

Dir. x i Dir. y
<7 I\/lld,ml’n,x } Mld,min,y
|
|
|
\
\
\
+ - }
MZd,méx,x }
2.598 |
eZX,méx: 2112 ‘
|
/N 2.352 } 3.675
€1xmin = 1,92 €1y,min = 3,00

Figura 154 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas direcdes x e y.
Com v = 0,82 e utilizando os abacos de Venturini (1987):

pe Moo o 4950 45, dx - 46 _g33
hX .AC.de 14700310 hX 14

14

ndo tem abaco para o valor 0,33, de modo que sera utilizado o &baco A-5% com relacdo 0,25, o que resulta

o =0,95. A armadura é:

0,95. 7003’0
o Ac 1:cd

A, = - 14 _ 35 76cm?
fye 435

f) Detalhamento
Armadura minima (Eq. 107):

Ng 0,004 A, — A min = o,15%255= 4,22cm?

yd '

As,ml’n =015

0,004A.=0,004.700=2,80cm* — .. Asmn=4,22cm’ e Ag=32,76 cm’ > Ag i

0 A utilizagdo de um abaco com relagdo d’ /h menor que o valor calculado configura-se contra a seguranca.
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A;=32,76cm’  — 16 ¢ 16 mm (32,00 cm?) ou 26 ¢ 12,5 mm (32,50 cm?)
A taxa de armadura resulta:

As100=3290100-46% >  p.=46%< prx=8%
T A, 700

Conforme a Eq. 108, a taxa maxima de armadura é 8 %. No entanto, considerando que as armaduras dos
diferentes lances do pilar sejam iguais, a taxa maxima deve ser reduzida a metade, pois na regido de emenda
das barras a armadura sera dobrada, o que leva entdo a taxa maxima de 4 % em cada lance. Portanto, a taxa
de armadura do pilar, de 4,6 %, supera o valor de 4 %.

Entre diversas solucdes para resolver o problema, uma é escalonar as emendas das barras em regides
diferentes ao longo da altura do pilar. No caso de se aumentar a secdo transversal do pilar, 0 aumento do
comprimento pouco ajuda a diminuir a armadura, pois neste caso a dire¢do critica do pilar é a direcdo
relativa a largura, e ndo a do comprimento. O aumento da largura do pilar é que pode diminuir
significativamente a armadura longitudinal.

A titulo de exemplo, a largura do pilar serd aumentada em apenas 1 cm, de 14 para 15 cm, e a armadura
sera novamente dimensionada, a fim de ilustrar a grande diferenca de resultados, embora com aumento de
apenas 1 cm na largura do pilar. Os célculos serdo feitos apenas para a dire¢éo X, que € a critica do pilar. H&
gue observar que o pilar ficara aparente na parede de alvenaria, a menos que se aumente a espessura dos
revestimentos de argamassa das paredes adjacentes ao pilar.

a) Esforcos solicitantes e forga normal para a nova secéo transversal (A, = 15 x 50 = 750 cm?)
Comy,=1,20na Tabela 6: Ng=1v,.7:. Ny=1,20.1,4.700=1.176 kN
b) indice de esbeltez (Eq. 61)

s _3A460c _346:280 .,
X h, 15 ’

¢) Momento fletor minimo (Eq. 91)
Dir. x: Mygminx = 1.176 (1,5 + 0,03 . 15) = 2.293 kN.cm
d) Esbeltez limite (Eq. 81)
Aix =35 (sem alteracdo)
Ax = 64,6 > A;« — s&o considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregdo X;

e) Momento fletor total e armadura segundo o método do pilar-padrdo com curvatura aproximada

Forca normal adimensional (Eq. 77): v = Ng _ 1 17360 =0,73
A .fcd 750>
Curvatura na direcéo x:
1__0005 __ 0005 ;0100104 emt<29%° 33333104 cm? - okt
r h(v+05) 15(0,73+0,5) 15

Mg otx = 1,0.2293+1. 176%2 7100.10* =4.791 kN.cm (Figura 155)
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A armadura resulta: Dir. x
My 4 4,791 M1d,min,x
= QX = =0,20 ¥
E o, Ac.f 30
X cd 15.750
A% =48 _ 312025
h, 15
) + =
Abaco A-5: © = 0,69
MZd,méx,x
A f 0,69. 750?’2 2.498
Ag= 2cled - 2 = 2549 ¢m’
fyq 435
A 2.293
> Asmin - — OKI Figura 155 — Momentos fletores atuantes no pilar
na direcao Xx.

f) Detalhamento
A;=2549cm’  — 20 ¢ 12,5 mm (25,00 cm?) ou 14 ¢ 16 (28,00 cm?)
A taxa de armadura, com 20 ¢ 12,5, resulta:

P :ﬁloozﬂlooz 33%
A, 750

ps=3,3% <p=4% (daregido de emenda de barras)

Portanto, 0 aumento de apenas 1 cm para a largura do pilar, de 14 para 15 cm, fez a taxa de armadura
diminuir para um valor aceitavel. A armadura diminuiu em 22 %, de 32,76 para 25,49 cm? (de 26 ¢ 12,5 para
20 ¢ 12,5 mm). Se a largura do pilar for de 16 cm, a armadura diminui em 41 %, para 19,31 cm? (16 ¢ 12,5).

Com 20 ¢ 12,5, o diametro do estribo (¢) e 0 espagamento maximo dos estribos sdo (Eq. 109 e Eq. 110):

5mm
Gy 2 — ¢=5mm
&,/4=125/4=31mm
20cm
Smax <1b=15cm — Smax = 15cm

129, =12.1,25=15¢cm

A distancia entre os eixos de duas barras adjacentes é:

50—[2(2,5+0,5)+10-1,25]
9

a, = +1,25=47cm

O desenho do abaco A-5 indica que o momento fletor resultante da forca normal excéntrica é em torno do
eixo X, e que as barras devem ser distribuidas, simetricamente, nas duas faces paralelas ao mesmo eixo. Ou,
de outro modo, que as barras sejam alojadas nas faces perpendiculares a excentricidade (e) da forca normal.
No caso em questdo do pilar P8, de acordo com essas analises, as barras devem ficar distribuidas ao longo
das faces maiores do pilar, de comprimento 50 cm (Figura 156).

O canto do estribo protege contra a flambagem as barras (até 6) que estiverem dentro da distancia
20¢; . Existem quatro barras protegidas por cada canto, e as demais, pelo critério da NBR 6118, necessitam
de grampos suplementares. Uma alternativa, que resulta na diminui¢do de dois grampos, é fazer dois estribos
independentes. A solugdo melhor sera aquela mais simples de executar e mais econémica.
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204¢
10,0

hy =50

il 1L

%%%%% 4,7
-
E

209¢
10,0

Figura 156 — Detalhamento da armadura na secéo transversal do pilar P8.

15.2 Pilar de Extremidade P5

Dados: Ng =650 kN
lex = Loy =280 cm (comprimento equivalente)

O pilar P5, embora seja um pilar interno a edificacdo, é classificado como pilar de extremidade, porque
tem a viga V6 ndo continua sobre ele, o que origina momento fletor de 1% ordem na direcdo da largura do
pilar (dir. y — ver Figura 150).

a) Forca normal

Tendo em vista o calculo ja feito do pilar P8, sera adotada também a largura de 15 cm. O coeficiente de
majoracdo da carga (y, - Tabela 6) é 1,20. A forga normal de célculo é:

Na=7n-v¢- Nc=1,20.1,4.650=1.092 kN

Para o pré-dimensionamento com a Eq. 114 nao ¢ necessario majorar a for¢a normal com o coeficiente yy,
apenas com o v (1,4):

15Ny 15(1,4.650)
° 05fy+04 05-30+04

hy =50

—718cm?

Pode-se adotar: A, = 15 x 50 = 750 cm?

hy =15

> 360 cm? (Figura 157)

Figura 157 — Dimens®es da secéo transversal do pilar P5.

b) indice de esbeltez

346/, 346-280

=194
hy 50

7\‘X

3460, 346280

Yo h 15

=64,6 (pilar medianamente esbelto)
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c) Excentricidade de 1% ordem

Existe excentricidade de 1% ordem devido ao momento fletor (My4) de ligagdo entre a viga V6 e o pilar P5,

na direcdo y:
M
yd
ey =——
1y Nd

O momento fletor solicitante na base e no topo do pilar ser avaliado com a Eq. 87 e Eqg. 88, sendo:

rpilar

Miinf =Micsup =Miceng I sup + Tviga + To.i
p,sup " Tviga T 'p,inf

Supondo que a secdo transversal do pilar ndo varia ao longo da sua altura, tem-se:

50-15°
L
Mitar = Tp,sup = Tp,inf = Z:;r :—21820 =1004cm®
2 2

Rigidez da viga V6 com secdo transversal 14 x 60 cm e vao efetivo de 525 cm (entre os pilares P5 e P8):

3 3
. . i
by, -h® _14-60° ) 00 e viga _ 252000

| I—— l:. =
e 12 12 ViR Ty 525

=4800cm®

Para 0 momento de engastamento perfeito da viga V6 no pilar P5 serd adotada a carga total de 39 kN/m,
conforme Figura 158.

39 KN/m
7/
Z v v
/) 2
P8 P5
| 525 cm
1

Figura 158 — Esquema estatico e carregamento no vao da viga adjacente ao pilar P5.

O momento de engastamento perfeito no pilar P5 é:

=89,58kN.m = 8.958 kN.cm

M 4% 39525
12 12

Os momentos fletores na base e no topo do lance do pilar resultam:

1004
1004 +4800+1004

=1.321 kN.cm

My inf =My sup =8958
Considerando a propagagdo dos momentos fletores no pilar,™ conforme mostrado na Figura 159, os

momentos fletores totais, na base e no topo, séo:

My topo =~ My pase =1321+ %21:1.982 kN.cm

% Os momentos fletores de 1% ordem atuantes nos pilares devem ser estudados com cuidado, pois a propagacao pode ser diferente da
indicada neste exemplo, ou pode n&o existir. Tome como exemplo o lance do pilar relativo ao pavimento térreo, ou o lance entre o 2°
pavimento e a cobertura.
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Transformando em momentos fletores de calculo, com v; = 1,4 e y, = 1,20 (ver Tab. 4),% que deve ser
considerado porque a largura do pilar é inferior a 19 cm:
Md'topo = Md’base = 1,20 . 1,4. 1982 = 3.330 kN.Cm

Os momentos fletores atuantes na base e no topo do pilar estdo indicados na Figura 159. A excentricidade
de 1* ordem na direcéo y é:

33%0_305¢m

®y = 1092
d) Momento fletor minimo
Mg min= Ng (1,5 + 0,03 h) ,comhemcm
Dir.x:  Mygminx = 1092 (1,5 + 0,03.50) = 3.276 kN.cm ; eymn=1,5+0,03.50 =3,00 cm
Dir.y:  Migminy = 1092 (1,5 +0,03.15) =2.129 KN.cm ; ey min=1,5+0,03.15=1,95cm

"y

P V2M g

;7

o
(o]
o~
I
2
39 kN/m
. My inf
1.321
v v v v v|X = ¥
V6 k,sup dtopo  —
bg 1.321 3330 —®
o
(oo}
N
I
P5 =
—
" 2 Miint M base
et =525¢cm 3.330

15

50
Figura 159 — Momentos fletores de 1* ordem (kN.cm) no topo e na base do pilar P5 na direcdo y.

e) Esbeltez limite

25 +12,5°L
h

M=——-—"-" ,com 35 <X, <90
oy

Dir. x: ndo ocorrem momentos fletores e excentricidades de 1% ordem, portanto, e, =0 e oy, = 1,0, €:
25 +12,5g
- 50

Ay = =25>35 = .. AMx=35
1,Xx 1,0 1,

%2 Segundo a NBR 6118, os esforgos solicitantes atuantes no pilar devem ser majorados por v, .
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Dir. y: a excentricidade de 1° ordem e; é 3,05 cm. Os momentos fletores de 1* ordem s&o Mygay = —
Miggy = 3.330 kN.cm, maiores que o momento fletor minimo (Mygminy = 2.129 kN.cm), 0 que leva ao

calculo de oy, :

ap = 0,6+0,4m = 0,6+0,4m =02204 —> .. opy=04
Ma 3.330
25 +12,53’05
My = =689>35 o Ay =689
Ly 0.4 - Ly
Desse modo:

Ax=194<n,=35 — nd&o sao considerados os efeitos locais de 22 ordem na dire¢do x;
Ay=64,6<i;,=689 — n&o sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na dire¢éo y.

f) Momentos fletores totais e calculo da armadura

Como ndo é necessario considerar a excentricidade de 2° ordem, o momento fletor total é igual ao
méaximo momento fletor de 1* ordem (ver Figura 160):

Dir. x:

Dir. x i Dir. y

M totx = Migminx = 3.276 KN.cm V4 M1d,min,x } M1d,min,y Mig,ay
Dir. y: }
Moty = Migay = 3.330 kN.cm }
|
> Migminy = 2.129 KN.cm  — ok! |

. . , | Oou
A forga normal adimensional é (Eq. |
77): }
ve Ng _ 1.0%2O 0,68 |
Ac 'fcd 750 == ‘
14 |
yAN 3.276 ! 2.129 3.330
ehmn=300 | eynn=1,95 €1n, = 3,05

Figura 160 — Momentos fletores atuantes no pilar P5,
nas direcbes x e y.

Com v = 0,68 e utilizando-se os abacos de Venturini (1987) para a Flexdo Reta, considerando apenas a
diregdoy:

M €
po Meoy o 330 o1 ou uevo0683% 014
hyACfcd 15.750 1 hy 15
14

d .
“v =48 _0312025 - Abaco A5 =038
h, 15

o 0,38.750-i”2
A= @Al _ " =1404 cm®*  — 12 ¢ 12,5 mm (15,00 cm?)

0 435

g) Detalhamento

Armadura minima (Eq. 58):
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Ng 0,004 A, - Agnn = 0,15%952 =3,77cm?> 0,004 . 750 = 3,00 cm®

yd '

As,ml’n =015
A, = 14,04 cm? > A min = 3,77 cm?
A taxa de armadura resulta;

0=25100=2299160_20 06 < pra =4 % > ok!
A, 750

O diametro (¢y) e espagcamento méaximo dos estribos séo (Eq. 109 e Eq. 110):

5mm
Oy = — ¢=5mm
¢0,/4=125/4=31mm
20cm
Smax <1b=15cm — Smax = 15cm

129, =12.1,25=15¢cm

A distancia entre 0s eixos das barras adjacentes é:

o4 - 50- [2(25+0,5)+6-1,25]

h 5 +1,25=8,6cm

O canto do estribo protege contra a flambagem as barras (até 6) que estiverem dentro da distancia 20 ¢ .
Existem quatro barras protegidas por cada canto, de modo que as demais, pelo critério da NBR 6118,
necessitam grampos suplementares (Figura 161). Uma alternativa, que resulta na eliminacdo dos grampos, é
fazer dois estribos independentes. A solugdo melhor sera aquela mais simples de executar e também mais
econbmica.

hy =50
124125

Ln
—
1
&

20¢t 20¢t

10,0 8,6 10,0

Figura 161 — Detalhamento da armadura na secéo transversal do pilar P5.

15.3 Pilar de Extremidade P6

Dados: Ng =300 kN
lex = Loy =280 cm

a) Forca normal
O pilar P6 esté na periferia da edificacdo e tem largura de 19 cm. O coeficiente de majoragdo da carga (v,

- Tabela 6) ndo necessita ser considerado, pois é considerado apenas para larguras entre 14 e 18 cm. A forca
normal de calculo é:
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Ng=1v. Ny=1,4.300 =420 kN ——
Pré-dimensionamento (Eq. 114): %
>
<
= 15Ny _ 15.420 _332¢em?
05f, +04 05-30+0,4

hX:19

A area minima de um pilar deve ser de 360 cm?, de

modo que pode-se adotar um pilar quadrado: A; = 19 x 19 . . ~ ~
= 361 cm? (Figura 162). Figura 162 — Dimensdes (cm) da sec¢éo

transversal do pilar P6.
b) indice de esbeltez

346/, 3,46-280
y h 19

Ay = =510

c) Excentricidade de 1% ordem

Existe excentricidade de 1% ordem devido ao momento fletor (M,4) de ligacéo entre a viga V2 e o pilar P6,
na direcao x:
de

g, =&
X Nd

O momento fletor solicitante na base e no topo do pilar seré avaliado pelas Eq. 38 e 39, sendo:
I
pilar

+ rviga

Myinf = Micsup =My eng -

p,sup +

p,inf

Supondo que a se¢éo transversal do pilar ndo varia ao longo da sua altura, tem-se a rigidez:

19-19°
Loit
Mitar = Tp,sup = Tp,inf = ;Ieir = 21820 =776cm®
2 2

A rigidez da viga V2, com secdo transversal 14 x 60 cm e vdo efetivo de 493 cm, é:

b, -h® 14.60° A i
N = =252.000cm - i, = =
viga 12 12 VI 493

Para 0 momento de engastamento perfeito da viga V2 no pilar P6 sera adotada a carga total de 32 kN/m,
conforme Figura 163.
32 kN/m

P5 PG%

* 493 cm *
Figura 163 — Esquema estatico e carregamento no vao da viga adjacente ao pilar P6.

O momento de engastamento perfeito no pilar P6 é:

_q-f* 32.4,9%

M., = =64,81kN.m = 6.481 kN.cm
eng 12

Os momentos fletores na base e no topo do lance do pilar resultam:
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77,6
77,6+5112+77,6

I\/Ik,inf = I\/Ik,sup =6481 =755 kN.cm

Considerando a propagacdo dos momentos fletores no pilar, conforme mostrado na Figura 164, os
momentos fletores de célculo (com y; = 1,4), na base e no topo, sdo (Figura 164):

M, topo == My,pase =14 (755+ %Sj =1.586 kN.cm

- S 1586
A excentricidade de 1° ordem na diregdo x é: e, = 420 - 3,78cm
Ty
v 1/2m K.sup
8
W
32 kN/m -
, Miinf
Z v v v v w|X 755
V2 M sup Md topo
Ps 755 1586 —®
8
W
P6,
7. =493cm Wﬁ B 12 My ing Mg base
1.586
y
X

19

19

Figura 164 — Momentos fletores de 1% ordem (kN.cm) no topo e na base do pilar P6 na direcdo x.
d) Momento fletor minimo
Migmin=Ng (1,5+0,03h) ,comhemcm
Dir.xey: Migminx = Migminy = 420 (1,5 + 0,03 . 19) = 869,4 kN.cm

e) Esbeltez limite

25 +12,5°L
h

=— ,com 35 <2, <90
oy

Dir. x: a excentricidade de 1° ordem e; é 3,78 cm. Os momentos fletores de 1% ordem sd0 Mygax = —
Miggx = 1.586 kN.cm, maiores que o momento fletor minimo (869,4 kN.cm), o que leva ao célculo de a, :

oy = 06+04Me _ 0,6+0,4(_1'—586) =02204 — .. opy=0/4
M A 1.586
25 112,558
My = 02 =687>35 > .. Ay =687

Dir. y: ndo ocorrem momentos fletores e excentricidades de 1* ordem, portanto, e, =0 e o, = 1,0, €:
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25 +12,51(;
Ay=———=2=25>35 S Ay=35
Ly 10 - Ly
Desse modo:

Ax=51,0<A;4x=68,7 — nao sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcao x;
Ay=51,0>%;,=35 — sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcdo y.
f) Momentos fletores totais pelo método do pilar-padrdo com curvatura aproximada

O momento fletor total é:
2

Md,tot =0y - Mld,A + Nd 1—8; > Mld,A , COm oy Mld,A > Mld,min
Forca normal adimensional: v = Nqg = 423?0 =0,54
Ac -fcd 3612~
1,4

Curvatura na direcéo y sujeita a momentos fletores de 2% ordem:

1 0,005 0,005

=25304.10"% cm =263.10%*cm?* - ok

r h(v+050) 19(054+0,5)

1_ 0005
!

Fazendo Mg > Mg min €M cada dire¢éo, tem-se 0 momento fletor total méximo:

Dir. X: Mgotx = 1.586 KN.cm > Mg minx = 869,4 KN.cm  — ok! (ver Figura 165)

Dir. y:
280° 4
Mg,y = 1,0.869,4 + 420T 2,5304.10 " = 1.702,6 kN.cm
Dir. x i Dir. y
<7 IV'ld,min,x Mld,A,x } Mld,mln y
|
\
|
|
\
| +
ou } 2
‘ MZd,méx,y
} 833,2
| €y max= 1,98
|
VAN 869,4 1.586 } 869,4
€1xmin= 2,07 €1ax=3,78 €1ymin = 2,07

Figura 165 — Momentos fletores atuantes no pilar, nas diregcdes x e y.
Com v = 0,54 e utilizando-se os abacos de Venturini (1987) para Flex&o Reta:

Dir. x:

Mgworx _ 1586
e Ac.f. 3,0
14

= = =011
hX .AC.de 19361
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i_x =46 0242025 >  Abaco A9 w=0,09
X

19
Dir. y:
M
w= d,tot,y — 170220 _ 0’12
Ny AcTes 19 361>
14
d' .
v =46 0242025 5 Abaco A5 w=0,13%
hy 19
A armadura resulta do maior valor de :
A 0,13.361‘;”2
A= 20cled - " =231cm® — 4¢10mm (3,20 cm?) (ver Figura 166)
fyd 435

g) Detalhamento

Armadura minima (Eq. 58):
Aq min = 0,15M > 0,004 A, AN 0,15@ =1,45>0,004 . 361 = 1,44 cm?
‘ yd ’ 435
A =231 cm® > Agmin = 1,45 cm?
O diametro minimo da barra longitudinal dos pilares deve ser de 10 mm (Eq. 104). A taxa de armadura
resulta:

p=%100=@100=0,89%<pmax=4% 4410
C —f
O didmetro (¢y) e espagamento maximo dos estribos o
(Eg. 109 e Eq. 110) séo: o
£
5mm
-2 — ¢:=5mm
¢,/4=10/4=2,5mm
hy =19
20cm
Smax < b=19cm — Smax = 12.¢m Figura 166 — Detalhamento da armadura na
12¢,=12.1,0=12cm secdo transversal do pilar P6.

15.4 Pilar de Canto P1

Dados: Ng =130 kN
lex = Loy =280 Cm

a) Forca normal

% 0 detalhamento da armadura do abaco A-9 ndo se compara exatamente ao detalhamento do abaco A-5, mas neste caso ha
dificuldade porque faltam abacos com d’/h = 0,25 na publicagdo de Venturini. Por outro lado, as diferencas nos detalhamentos ndo
sdo significativas, e 0 mais importante é que os posiocionamentos das armaduras no pilar foram mantidos para ambos os abacos.
Outra questdo é que o dbaco A-9 tem d’/h = 0,20, um valor muito proximo de 0,24, mas pelo valor menor resulta em uma armadura
um pouco inferior. Como a armadura do pilar resulta a minima, essa analise tem importancia reduzida.
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O pilar P1 esta na periferia da edificacdo e tem largura de 19 cm. E conforme a Tabela 6, o coeficiente de
majoracao da carga (y,) é 1,0, de modo que a forca normal de célculo é:
Ndz'}/f. Nk=1,4130=182kN

Pré-dimensionamento (Eq. 114):

15Ny  15.182
¢ 05f,+04 05-30+04

A é4rea minima de um pilar deve ser de 360 cm?, e neste caso pode-se adotar um pilar quadrado 19 x 19
(361 cm?). No entanto, para melhor exemplicar os calculos necessarios em um pilar de canto, a secdo sera
adotada com comprimentos diferentes para os lados, retangular 19 x 25 (475 cm?), Figura 167.

—144cm?

b) indice de esbeltez

o 3460y 346:280 oo o

“ h, 25 7 I
>
e

3,46/ .
.- cy 346280
hy 19 P
=

Figura 167 — Dimensdes (cm) da secéo transversal do
pilar P1.

c) Excentricidades de 1% ordem

Dir. x: existe 0 momento fletor (M,q) de ligacdo entre a viga V1 e o pilar P1, e a excentricidade:
de

e g
1x Nd

O momento fletor solicitante na base e no topo do pilar é avaliado com a Eq. 87 e Eq. 88, sendo:
r .
pilar

Miinf =Micsup =Miceng M sup + Tviga + To.i
p,sup " Tviga T 'p,inf

Supondo que a secdo transversal do pilar ndo varia ao longo da sua altura, tem-se:

19-25°
Loil
Moitar = p,sup = Fp,inf = !?:(r = 21820 =1767cm’
2 2

Rigidez da viga V1, com secéo transversal 19 x 50 cm e vao efetivo de 497 cm:

3 3
. . lyi
by -h” _19-50 ~197917¢cm’ viga :197917:39&2 om?

e = Miga =
viea 12 12 VIgd T g 497

Para 0 momento de engastamento perfeito da viga V1 no pilar P1 sera adotada a carga total de 25 kN/m,
conforme Figura 168.
25 kN/m

&
P1 p2”"

L 497 cm |
7 4
Figura 168 — Esquema estatico e carregamento no vao da viga adjacente ao pilar P1.
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O momento de engastamento perfeito no pilar P1 é:

M _q-(* _25-497°
eng
12

=5146 kN.m = 5.146 kN.cm

Os momentos fletores na base e no topo do lance do pilar resultam:

176,7
176,7+3982+176,7

My int =My qup = 5146 =1.210 kN.cm

Considerando a propagacao dos momentos fletores nos lances do pilar, os momentos fletores de calculo
(com y¢ = 1,4), na base e no topo, sdo:

1.210

Mg topo == Mg pase =14 [1.210+ j:2.541 kN.cm

que é o momento fletor M,4 , de modo que a excentricidade de 1* ordem na dir. x é:

eu==3@@<=3§f}=1396cm
Ny 182

Dir. y: existe 0 momento fletor (M) de ligagdo entre a viga V5 e o pilar P1, e a excentricidade de 1°
ordem:

M
yd
e = —
1y Nd
Supondo que a secéo transversal do pilar ndo varia ao longo da sua altura, tem-se:
25.19°
| ..
_ _ _ opilar _ 12 _ 3

I’pilar - rpvsup - pyinf - gey - @ —102,1cm

2 2

Rigidez da viga V5, com secéo transversal 19 x 50 cm e vao efetivo de 480 cm:

3 3
. . l.;
bW h 19 50 197917C 4 viga 197917

lina = lyiqa =
e 12 12 VI8 pe 480

=4123cm’

Para 0 momento de engastamento perfeito da viga V5 no pilar P1 sera adotada a carga total de 18 kN/m,
conforme Figura 1609.
18 KN/m

P4 PlA

L 480 cm |
4 4
Figura 169 — Esquema estatico e carregamento no vao da viga adjacente ao pilar P1.

=34,56kN.m = 3.456 kN.cm

v _Gt? 1848
12 12
1021
1021+4123+1021

Mk,inf = Mk,sup :3456 2572,4 chm
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Considerando a propagacdo dos momentos fletores no pilar, os momentos fletores de célculo (com vy; =
1,4), na base e no topo, sdo:

5724

My, 1opo == Mg base =14 (5724+ j=1.202 kN.cm

que é o momento fletor M4, de modo que a excentricidade de 1* ordem na dir. y é:

M
ey _Myq_1202_ 6,60Ccm
Ny 182

Os momentos fletores de 1% ordem, nas direcdes x e y, estdo mostrados na Figura 170.

@\5"?3
N
topo
y
X
IVlld,A,x base

2.541

Figura 170 — Momentos fletores de 1* ordem (kN.cm) atuantes no pilar P1.
d) Momento fletor minimo
Mg min= Ng (1,5 + 0,03 h) ,comhemcm
Dir. x:  Mygminx = 182 (1,5 + 0,03 . 25) = 409,5 kN.cm
Dir.y: Mygminy = 182 (1,5 + 0,03 . 19) = 376,7 kN.cm

e) Esbeltez limite

25112551
h

M=—"""" ,com35<A <90
Op

Dir. x: a excentricidade de 1° ordem e; é 13,96 cm e 0s momentos fletores de 1* ordem s&0 Migax = —
Migsx = 2.541 kN.cm, maiores que o momento fletor minimo (Migminx = 409,5 kN.cm), 0 que leva ao
calculo de oy, :

o =o,6+o,4%=o,6+o,4(_2—541)=o,2zo,4 S oy =0,
M4 2541
25 112,596
AMx = 25 _800>35 —> .. Aiy=80,0

0,4
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Dir. y: a excentricidade de 1% ordem e; é 6,60 cm e os momentos fletores de 1° ordem s&o Mygay = —
Miggy = 1.202 kN.cm, maiores que o momento fletor minimo (Mygminy = 376,7 kN.cm), 0 que leva ao

calculo de oy :
ap =0,6+0,4%=0,6+0,4@=0,22 0,4 B
A 1202
25 +12,56’60
Xl,y = T = 73,4 >35 - . 7\‘1’y = 73,4
Desse modo:

A = 38,9 < Ay, = 80,0
Ay=51,0 <%y, =734

f) Momentos fletores totais e calculo da armadura

. Otbyy = 0,4

— nao séo considerados os efeitos locais de 22 ordem na diregéo X;
— nao sdo considerados os efeitos locais de 22 ordem na direcéo y.

Como ndo existem excentricidades de 2* ordem os momentos fletores totais sdo iguais aos maximos
momentos fletores de 1* ordem, como indicados na Figura 171:

Dir. x:  Mgotx = Migax = 2.541 KN.cm > Mg minx = 409,5 kN.cm — ok!

Dir.y: Mgty = Migay = 1.202 KN.cm > Myg miny = 376,7 KN.cm  — ok!

. . , N 182
A forca normal adimensional é (Eq. 77): v= d__ 30" 018
Ac -fcd 4752~
14
Dir. x i Dir.y
\Va Mld,ml’n,x IVIld,A,x } Mld,ml’n,y I\/Ild,A,y
|
|
\
|
|
|
ou } ou
\
|
|
— \ —
|
VAN 409,5 2541 } 376,7 1.202
€1xmin= 2,25 €14x= 13,96 €1y min = 2,07 €1ay = 6,60

Figura 171 — Momentos fletores (kN.cm) atuantes no pilar P1, nas direcBes x e y.

Coeficientes adimensionais de flexdo considerando a Flexdo Composta Obliqua (Eq. 51 e 52):

K = M = ﬂ
h)( .AC.de 254753,0
14
d4 = ﬁ =0,18 e
hy 25

=010

d

h

y
y

4
1

,6
9

e u = =
" ohy Aty 19 475
1

=0,24=0,25

Md,tot,y

1.202

3,0

= 0,06

Observa-se na publicacdo de Pinheiro (2009) para Flexdo Composta Obliqua que ndo existe um abaco
que atenda as relagdes calculadas para d’/h. No entanto, considerando o valor 0,18 como aproximadamente
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0,15, pode-se escolher o abaco 10A.** Fica d’./h, = 0,15 ¢ d’y/hy = 0,25. Porém, é necessario trocar as
notacdes, para adequagdo ao &baco 10A (Figura 172), e neste caso a armadura também deve ser girada em
90°, tal que:*

d’y/he=025 ; dyh,=015 e 10a
u=006 ; =010 vt ) & o
B » &’:" &, = 8.158h,
Com v = 0,18 e interpolando entre v = 0,0 e - 3 4 = 0.258h,
y ) M d by
v =0,2, a taxa de armadura resulta: K = R Fou Py " ::;::; =
W o tofe ) A
-para v=0,0 - ®=0,30 o h. R = by
-para v=0,2 - ®=0,18 Yoz ) U-oe
-para v=0,18 - ®=0,19 “ AATN
/// ;‘_" \\\\
. 23 / Vi -
A armadura resulta: 91/ 74 45% m R\
019 4753’0 2.2 '/1// Pa = \\\
oA, f Y ) Y54 797% S NN NN
A= —cd = = = 4,45 cm - " # MRV AN
fya 435 VA e AN
- LYY ARARARARANARA
AVARTANLY LTI, M,
. AV ] NI
A\ \% NS EALYU
e We SN\ 72
AONNN H 77/
o NNNNTAAA
A
e \\ \\////
NN #2
Y A V=0.6

Figura 1772V— Abaco 10A de Pinheiro (2009) para
Flexao Composta Obliqua.

g) Detalhamento

Armadura minima (Eq. 58):

A min = 0,15M >0,004A, - Apmin = 0,15E =0,63 cm”>0,004 . 475 = 1,90 cm?
' f : 435

yd "
A, =445cm?*> A =1,90cm?>  — 4 ¢ 125 mm (5,00 cm?) , ver Figura 173.

A taxa de armadura p resulta:

p=%100=j’—$(5)100=1,05%<pméx=4% — ok!
C

% Utilizar um 4baco com relagdo d’/h menor implica calcular uma armadura um pouco menor que a necessaria.
% No caso de abaco com 4 barras nos vértices da secdo o giro da armadura ndo modifica o arranjo das barras.
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O diametro (¢v) eNespagamento maximo dos estribos 44125
(Eq. 109 e Eq. 110) séo: e
5mm o
by = — ¢=5mm S
¢0,/4=125/4=31mm I
<)
20cm
Smax <1b=19cm — Smax = 15cm

12¢, =12.1,25=15cm hy =25

Figura 173 — Detalhamento da armadura na
secdo transversal do pilar P1.
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Tabela A-1 — Valores de K. e K para 0 aco CA-50 (para concretos do Grupo | de resisténcia —
fck S 50 MPa, }/C = 1,4, ?5 = 1,15).

TABELAS ANEXAS

FLEXAO SIMPLES EM SECAO RETANGULAR - ARMADURA SIMPLES
5 = X K. (cm’/kN) K, (cm’/kN) Dom

“ d|cis[coo[cas[c3o [ c3s | cao | cas [ cso CA-50
001 | 1378 [ 1034 | 827 | 689 | 591 | 517 | 459 | 413 0,023
002 | 692 | 519 | 415 | 346 | 296 | 259 | 231 | 208 0,023
003 | 463 | 347 | 278 | 232 | 198 | 174 | 154 | 139 0,023
004 | 349 | 262 | 209 | 174 | 149 | 131 | 116 | 105 0,023
005 | 280 | 210 | 168 | 140 | 120 | 105 | 93 | 84 0,023
006 | 234 | 176 | 141 | 117 | 100 | 88 | 7.8 | 70 0,024
007 | 202 | 151 | 121 | 101 | 86 | 76 | 67 | 61 0,024
008 | 177 | 133 | 106 | 89 | 76 | 66 | 59 | 53 0,024
009 | 158 | 119 | 95 | 79 | 68 | 59 | 53 | 47 0,024
010 | 143 | 107 | 86 | 71 | 61 | 54 | 48 | 43 0,024
011 | 131 | 98 | 78 | 65 | 56 | 49 | 44 | 39 0,024
012 | 120 | 90 | 72 | 60 | 51 | 45 | 40 | 36 0,024
013 | 111 | 84 | 67 | 56 | 48 | 42 | 37 | 33 0,024 5
014 | 104 | 78 | 62 | 52 | 45 | 39 | 35 | 31 0,024
015 | 97 | 73 | 58 | 49 | 42 | 37 | 32 | 29 0,024
016 | 92 | 69 | 55 | 46 | 39 | 34 | 31 | 27 0,025
017 | 87 | 65 | 52 | 43 | 37 | 32 | 29 | 26 0,025
018 | 82 | 62 | 49 | 41 | 35 | 31 | 27 | 25 0,025
019 | 78 | 59 | 47 | 39 | 34 | 29 | 26 | 23 0,025
020 | 75 | 56 | 45 | 37 | 32 | 28 | 25 | 22 0,025
021 | 71 | 54 | 43 | 36 | 31 | 27 | 24 | 21 0,025
022 | 68 | 51 | 41 | 34 | 29 | 26 | 23 | 21 0,025
023 | 66 | 49 | 39 | 33 | 28 | 25 | 22 | 20 0,025
024 | 63 | 47 | 38 | 32 | 27 | 24 | 21 | 19 0,025
025 | 61 | 46 | 37 | 31 | 26 | 23 | 20 | 18 0,026
026 | 59 | 44 | 35 | 29 | 25 | 22 | 20 | 18 0,026
027 | 57 | 43 [ 34 | 28 [ 24 | 21 [ 19 | 17 0,026
028 | 55 | 41 | 33 | 28 | 24 | 21 | 18 | 17 0,026
029 | 54 | 40 | 32 | 27 | 23 | 20 | 18 | 16 0,026
030 | 52 | 39 | 31 | 26 | 22 | 19 | 17 | 16 0,026
031 | 51 | 38 | 30 | 25 | 22 | 19 | 17 | 15 0,026
032 | 49 | 37 | 30 | 25 | 21 | 18 | 16 | 15 0,026
033 | 48 | 36 | 29 | 24 | 21 | 18 | 16 | 14 0,026
034 | 47 | 35 | 28 | 23 | 20 | 18 | 16 | 14 0,027
035 | 46 | 34 | 27 | 23 | 20 | 17 | 15 | 14 0,027
03 | 45 | 33 | 27 | 22 | 19 | 17 | 15 | 13 0,027
037 | 44 | 33 | 26 | 22 | 19 | 16 | 15 | 13 0,027
03 | 43 | 32 | 26 | 21 | 18 | 16 | 14 | 13 0,027
040 | 41 | 31 | 25 | 20 | 18 | 15 | 14 | 12 0,027
042 | 39 | 29 [ 24 | 20 | 17 | 15 | 13 | 12 0,028 3
044 | 38 | 28 | 23 | 19 | 16 | 14 | 13 | 11 0,028
045 | 37 | 28 | 22 | 19 | 16 | 14 | 12 | 11 0,028
046 | 37 | 27 | 22 | 18 | 16 | 14 | 12 | 11 0,028
048 | 35 | 27 | 21 | 18 | 15 | 13 | 12 | 11 0,028
050 | 34 | 26 | 21 | 17 | 15 | 13 | 11 | 10 0,029
052 | 33 | 25 | 20 | 17 | 14 | 12 | 11 | 10 0,029
054 | 32 | 24 | 19 | 16 | 14 | 12 | 11 | 10 0,029
056 | 32 | 24 | 19 | 16 | 14 | 12 | 11 | 09 0,030
058 | 31 | 23 | 18 | 15 | 13 | 12 | 10 | 09 0,030
060 | 30 | 23 | 18 | 15 | 13 | 11 | 10 | 09 0,030
062 | 29 | 22 | 18 | 15 | 13 | 11 | 10 | 09 0,031
063 | 29 | 22 | 27 | 15 | 12 | 11 | 10 | 09 0,031
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Tabela A-2 — Valores de K. e K para os agos CA-25, CA-50 e CA-60 (para concretos do Grupo | de resisténcia —
fy <50 MPa, y. = 1,4, y, = 1,15).

FLEXAO SIMPLES EM SEQAO RETANGULAR - ARMADURA SIMPLES
g =X K. (cm?/kN) Ks (cm*/kN) b

“d C15 C20 C25 C30 C35 C40 C45 C50 |CA-25]CA-50| CA-60 om.
001 | 1378 | 1034 | 827 | 689 | 591 | 517 | 459 | 413 | 0,046 | 0,023 | 0019
0,02 69,2 51,9 415 34,6 29,6 25,9 23,1 20,8 0,046 | 0,023 0,019
0,03 46,3 34,7 27,8 23,2 19,8 17,4 15,4 139 0,047 | 0,023 0,019
0,04 34,9 26,2 20,9 17,4 14,9 13,1 11,6 10,5 0,047 | 0,023 0,019
0,05 28,0 21,0 16,8 14,0 12,0 10,5 9,3 8,4 0,047 | 0,023 0,020
0,06 23,4 17,6 14,1 11,7 10,0 8,8 7,8 7,0 0,047 | 0,024 0,020
0,07 20,2 15,1 12,1 10,1 8,6 7,6 6,7 6,1 0,047 | 0,024 0,020
0,08 17,7 13,3 10,6 8,9 7,6 6,6 5,9 53 0,048 | 0,024 | 0,020
0,09 15,8 11,9 9,5 7,9 6,8 5,9 53 4,7 0,048 | 0,024 | 0,020
0,10 14,3 10,7 8,6 7,1 6,1 54 4,8 4,3 0,048 | 0,024 0,020
0,12 12,0 9,0 7,2 6,0 51 45 4,0 3,6 0,048 | 0,024 0,020
0,13 11,1 8,4 6,7 5,6 4.8 4,72 3,7 3,3 0,049 | 0,024 | 0,020
0,14 10,4 7,8 6,2 5,2 4,5 3,9 3,5 3,1 0,049 | 0,024 | 0,020 2
0,15 9,7 7,3 5,8 49 4,2 3,7 3,2 2,9 0,049 | 0,024 | 0,020
0,16 9,2 6,9 5,5 4,6 3,9 3,4 3,1 2,7 0,049 | 0,025 0,020
0,17 8,7 6,5 5,2 4,3 3,7 3,2 2,9 2,6 0,049 | 0,025 0,021
0,18 8,2 6,2 49 4,1 3,5 3,1 2,7 2,5 0,050 | 0,025 0,021
0,19 7,8 5,9 47 3,9 3,4 2,9 2,6 2,3 0,050 | 0,025 0,021
0,20 7,5 5,6 45 3,7 3,2 2,8 2,5 2,2 0,050 | 0,025 0,021
0,21 7,1 54 4,3 3,6 3,1 2,7 2,4 2,1 0,050 | 0,025 0,021
0,22 6,8 51 4,1 3,4 2,9 2,6 2,3 2,1 0,050 | 0,025 0,021
0,23 6,6 49 3,9 3,3 2,8 2,5 2,2 2,0 0,051 | 0,025 0,021
0,24 6,3 47 3,8 3,2 2,7 2,4 2,1 1,9 0,051 | 0,025 0,021
0,25 6,1 4,6 3,7 3,1 2,6 2,3 2,0 1,8 0,051 | 0,026 0,021
0,26 5,9 4.4 3,5 2,9 2,5 2,2 2,0 1,8 0,051 | 0,026 0,021
0,27 57 43 34 2,8 24 2,1 19 17 0,052 | 0,026 0,021
0,28 55 4,1 3,3 2,8 2,4 2,1 1,8 1,7 0,052 | 0,026 0,022
0,29 54 4,0 3,2 2,7 2,3 2,0 18 16 0,052 | 0,026 0,022
0,30 52 3,9 3,1 2,6 2,2 19 1,7 1,6 0,052 | 0,026 0,022
0,31 51 3,8 3,0 2,5 2,2 19 1,7 15 0,053 | 0,026 0,022
0,32 49 3,7 3,0 2,5 2,1 18 16 15 0,053 | 0,026 0,022
0,33 4,8 3,6 2,9 2,4 2,1 1,8 1,6 1,4 0,053 | 0,026 0,022
0,34 4.7 35 2,8 2,3 2,0 1,8 1,6 1,4 0,053 | 0,027 0,022
0,35 4,6 34 2,7 2,3 2,0 1,7 15 14 0,053 | 0,027 0,022
0,36 45 3,3 2,7 2,2 19 1,7 15 13 0,054 | 0,027 0,022
0,37 4.4 3,3 2,6 2,2 19 1,6 15 1,3 0,054 | 0,027 0,022
0,38 4,3 3,2 2,6 2,1 18 1,6 14 13 0,054 | 0,027 0,023 3
0,40 41 3,1 2,5 2,0 18 15 14 1.2 0,055 | 0,027 0,023
0,42 3,9 2,9 2,4 2,0 1,7 15 1,3 1,2 0,055 | 0,028 0,023
0,44 3,8 2,8 2,3 1,9 1,6 14 1,3 1,1 0,056 | 0,028 0,023
0,45 3,7 2,8 2,2 19 1,6 14 1.2 11 0,056 | 0,028 0,023
0,46 3,7 2,7 2,2 1,8 1,6 14 1,2 11 0,056 | 0,028 0,023
0,48 35 2,7 2,1 1,8 15 1,3 1,2 1,1 0,057 | 0,028 0,024
0,50 34 2,6 2,1 1,7 15 1,3 11 10 0,058 | 0,029 0,024
0,52 3,3 25 2,0 1,7 14 1,2 11 10 0,058 | 0,029 0,024
0,54 3,2 2,4 19 1,6 14 1,2 11 1,0 0,059 | 0,029 0,024
0,56 3,2 2,4 19 1,6 14 1,2 1,1 0,9 0,059 | 0,030 0,025
0,58 3,1 2,3 18 15 1,3 1,2 10 0,9 0,060 | 0,030 0,025
0,59 3,0 2,3 1,8 15 1,3 1,1 1,0 0,9 0,060 | 0,030 0,025
0,60 3.0 2,3 18 15 13 11 1,0 0,9 0,061 | 0,030 0,025
0,62 2,9 2,2 1,8 15 1,3 1,1 1,0 0,9 0,061 | 0,031 0,025
0,63 2,9 2,2 1,7 1,5 1,2 1,1 1,0 0,9 0,061 | 0,031 0,026
064 | 29 | 22 | 17 | 14 | 12 | 11 | 10 | 09 | 0062 | 0031 | 0026
0,66 2,8 2,1 1,7 1,4 1,2 1,1 0,9 0,8 0,063 | 0,031 0,026 4
0,70 2,7 2,0 1,6 1,4 1,2 1,0 0,9 0,8 0,064 | 0,032 0,027
0,74 2,6 2,0 1,6 1,3 1,1 1,0 0,9 0,8 0,065 | 0,033 0,027
0,77 2,6 1,9 15 1,3 1,1 1,0 0,9 0,8 0,066 | 0,033 0,028
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Tabela A-3 — Valores de célculo da tenséo (o’sg) € da deformacéo (¢’sq) na armadura comprimida
e coeficiente K’, para a linha neutra fixada em 0,45d (para concretos do
Grupo | de resisténcia — f <50 MPa, y, = 1,15).

Deformagéo €'sq (%o) , g 2
4/d (CA-25 : CA-50 o'sa (MPa) K’s =1/6’sq (1/kN/cm®)
CA-60) CA-25 | CA-50 | CA-60 | CA-25 | CA-50 | CA-60
0,05 3,11 521,7
0,10 2,72 4350 | 521,7 0,023 0,019
0,15 2,33 490,9 0,020
0,20 1,94 217.4 408,4 | 409,1 0,046 0,024 | 0,024
0,25 1,56 326,7 | 327,3 0,031 | 0,031
0,30 1,17 2450 | 2454 0,041 | 0,041

Ecd =35% 439,

d A
L €54 /
x =0,45d //
/
/ d
/
/
/

Esd /

4,3 %o
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ANEXOS

16. ANEXO A — FLEXAO COMPOSTA NORMAL

Como opcao as formulagGes para a Flexdo Composta Normal apresentadas no item 3, apresenta-se a seguir
equacdes com uma abordagem um pouco diferente, como op¢do aquelas. A metodologia a seguir toma como
base aquelas de Fusco (1981).

16.1 Tracdo Simples e Flexo-Tracdo com Pequena Excentricidade
Na tracdo simples e na tracdo com pequena excentricidade a secdo transversal encontra-se inteiramente

tracionada e fissurada, sendo o Estado-Limite Ultimo (ELU) caracterizado pela deformagio plastica de 10 %o
na armadura mais tracionada (A; - Figura 174). As duas armaduras sdo tracionadas (As e A’;).

e LN _ .
l X < OI
4 : y | o ° ~ 3
A,s R’s h . T A,S 8’5 G’Sd
N
=
=
¥yl cG___ | I Sl 2 %o fya
i h=}
Ng @ @
qg’ -
A Rs _ { FOL, . A.\s . i} €= 10 %o fya
I (@) (©)
) g (Dominio 1)

Figura 174 — FCN em tirante de secdo retangular com duas armaduras tracionadas no dominio 1.

No dominio 1, a LN varia no intervalo — oo < x <0, e a armadura A’ ainda estara tracionada com a posi¢ao
da linha neutra (LN) até x < d’ (subdominio 2a"), ou seja, no cobrimento da armadura A’s . A tensdo na
armadura mais tracionada (A;) é oy = f,q . Entre as infinitas solugdes, a solugdo econdmica é fazer

€5 > &y (0°sq = fya).
a) Equacoes de equilibrio
Conforme as forgas normais mostradas na Figura 174, tem-se:
Ng = Rs+ R’
comRs=Asfg e Rs=A’0"y
Ng = As fyg + A’s 67 Eqg. 115
Fazendo somatério de momentos fletores em R; , tem-se:
Nges=R’s(d-d")

d-d

S

Ny =R’ Eq. 116

E fazendo somatdrio de momentos fletores em R’ :
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Ny (d—d” —e) =R (d—d")

Ng =Ry 99 Eq. 117
4TS g e 4
b) Calculo de Verificacao
O valor da forca normal de tracdo N4 é 0 menor valor de:
, d-d'
Ng1=A' fyde—
Ng < . Eg. 118
N.,=A_f &
d,2 S yd d _ d'— es

com 0 < g; < (d — d’)/2. Ocorrera Ng; = Ny, quando a posi¢do x da LN for grande o suficiente para que
€’s > €y, portanto, o’sg = fyq .

¢) Célculo de Dimensionamento

Pode ser imposta a condicéo de ¢’y = 59 = fyq , ficando como incognitas As e A’ na Eq. 116 e Eq. 117, tal
que:

Ny e
Al=__d"s Eq. 119
P fg(d-d) g
Ng (d—d'-e,)
A= Eq. 120
P fyg(d-d) g
0 que implica &’s > €4, dominio 1 e reta b, e — co <x < (deyg — 10d’)/(eyq — 10).
d) Equacéo de Compatibilidade
Com semelhanca de triangulos € definida a equacédo de compatibilidade de deformacdes:
€ € d—-x
—E—= - €0 =8g——
d—x d—x 2 = 81T Eg. 121

16.1.1 Exemplo 1

Para 0 Exemplo 1 apresentado no item 3.1.1, calcular as armaduras As e A’s para a sec¢do retangular
submetida & flexo-tragdo, com forga normal Ny = 1.000 kN e momento fletor My = 10.000 kN.cm. Considerar:
concreto C35 ; ago CA-50 (4 = 43,5 kN/cm?); secio retangular b=25cme h=80 cm;d =76 cm; d’ =4 cm
;ve=7Yc = 1,4 (Figura 175).
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ry Tlr [, . 7'y 7y
a—; As A
g I Ny =
© 1.000 kN
§ 2
o 1 v
‘I’? © 7' I IS
o
= o
pr
2 1
[5)
A
o o o v A
A\ 4 A 4
b =25

Figura 175 — Flexo-tracdo com pequena excentricidade em secdo retangular.

Resolucéo

A excentricidade da for¢a normal em relagdo ao CG da secdo transversal é: e = My / N, = 10.000/1.000 =
10,0 cm. E em relacdo a armadura A é: es=h/2—d”+e=40-4+ 10 =46,0 cm.

O problema é de dimensionamento de tirante na flexo-tracdo com pequena excentricidade, com duas
armaduras tracionadas, LN no intervalo — o« < x < d’, e infinitas solu¢des caso ndo se fixe a posigdo x da LN.
A solucdo econdmica € aplicar na armadura menos tracionada também a maxima tensdo que o ago pode

resistir: o’sg = fyq = 435 MPa, ou seja, €’s > g4 (Figura 176).

1 ~ 'y o o o
As T ,“ & = 10 %o
)
S A =
= > @ 20,56 cm?
1 [y w N ©
B 25 e d ~
4 I
1 s .
I  _
o ¢ €5 = &yd
< @ =2,07 %o
! A S v | ° °
t<
Il x=-14,79 LN A=
"v b= 11,62 cm’

Figura 176 — Solucédo numérica adotada.

ComaEq. 119 e Eq. 120 e 6’5y = 0q = fyq , tem-se:

A Naes (1,4.1000)46:20’56cm2

* fe(d-d)  435(76-4)

_ Ng(d—d—e,) (14.1000)(76-4-46)

A= = =1162cm’
ST, (d-d) 435(76-4) Lozem

Posicao da LN (Eq. 121) com g =10 %o € €’s = &yq = 2,07 %o:

Es _ & ﬂz 10 — Xx=-14,79cm (Figura 176)
d-x d-x 4—x T76-X

Comparando com o valor absoluto de x para a LN (- 14,79] cm), valores menores proporcionam
armaduras A’ maiores que a calculada, pois resultam deformacdes €’s < g,4 , € valores maiores para X nao
alteram A’ , pois resultam sempre tensoes ¢’sg = fyq .
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16.2 Flexo-Compressao e Flexo-Tragdo com Grande Excentricidade

Na flexdo composta com grande excentricidade o esforco predominante € o momento fletor (M). Os
dominios que ocorrem sdo 0 2, 3, 4 e 4a (ver Figura 7), e inclui a flexdo simples, quando a forgca normal nédo
existe (N = 0). Como nos dominios 2, 3 e 4% a LN encontra-se dentro da segéo transversal, uma armadura é
tracionada (A;) e a outra é comprimida (A’s), Figura 177. Os casos de solicitacdo sdo a flexo-tracéo e a flexo-
compresséo com grande excentricidade. Exemplos de elementos sdo: tirante, pilar, viga e laje.

A LN encontra-se no intervalo 0 < x < h. O ELU é caracterizado pela deformacéo de alongamento no ago
de 10 %o no dominio 2, e pela deformagdo de encurtamento no concreto de 3,5 %o nos dominios 3, 4 e 4a. As
equac0es de equilibrio sdo divididas conforme a forca normal, se de compressao ou de tracdo (Figura 177).

<

| hn A
| e
! 1 (compressao)
| _
7Y P 'y | A P A
B - 5 x ! ) -~ £ x
o A R’ ‘g. | oA ) R’ "g.
TR, i TR ]
| (3]
o ] l of ]
|
|
|
i
v As RS g : v AS RS Y o
|
» |
S |
Ng (tracdo) 1
- ;
Flexo-tragéo: Flexo-compresséo:
Ndst—RC—R’S Nd:Rc+R’S_RS
Nges=R¢(d-0,4x) +R’s (d—d’) Nges=R.(d-0,4x) + R’ (d—d’)

Figura 177 — Equilibrio de forcas normais na flexo-tragéo e flexo-compresséo
com grande excentricidade.

As equacOes contidas na Figura 177 podem se tornar idénticas caso a forca Ny para a flexo-tracéo seja
colocada com sinal negativo (N4 < 0). Tomando as equagdes da flexo-compresséo tem-se:
Ng=R:+R’s—R; Eq. 122
Nges=R.(d-0,4x) + R’s (d - d”) Eq. 123

com Ng > 0 para compressdo e Ny < 0 para tracdo,” e o momento fletor (Mg = Ng e,) tomado no CG da
armadura tracionada A, .% As forcas resultantes séo:

R, = 0,68b x fq , com o diagrama retangular simplificado Eqg. 124
Rs=Asoyq 3 Rs=A’50°y Eqg. 125

As equacdes de compatibilidade de deformagdes para os dominios 2, 3, 4 e 4a sdo:

% No entanto, no dominio 4a ambas as armaduras estardo comprimidas.

" Em Fusco (1981) encontra-se esta formulagéo, e fazendo Ny = 0 e Ng &5 = My tem-se a flexao simples.

% Fusco (1981, p.49) também apresenta a deducdo de equagdes adimensionais com coeficientes tabelados que auxiliam no célculo de
secdes submetidas a flexdo composta com grande excentricidade.
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& _ €' _ &
dox_ x—d Eqg. 126
& _ €' _ &
1-pB B N Eq. 127
*d

com g = 10 %o para o dominio 2, &, = 3,5 %o para os dominios 3, 4 ¢ 4a, e com & < 0 (negativo) quando a
armadura A; for comprimida (somente dominio 4a).

16.2.1 Exemplo 1

Para 0 Exemplo 1 do item 3.2.4, calcular as armaduras para a se¢do retangular submetida a flexo-
compressdo, com forca normal Ng = 2.000 kN e momento fletor My = 100.000 kN.cm. Sdo conhecidos:
concreto C30 ; ago CA-50 (f,q = 43,5 kN/cmZ) ; se¢do retangular b=25cmeh=80cm;d=76cm;d =4

cm ;v =7v. = 1,4 (Figura 178).

Ny R 0,85f 4
| 1t &= 3,5 %0
L 'y _ 7 % 7'y
1 ® °® B - > ’
T A,s uo_’ A s R s €s
1 ——— °>C<’.
©o| o Rc X| o
£ © ©
o ~ I !
o I s CG !
2 i v | Le 1 LN
e
<t
I . As 1 ! A Ry &s
v % - v /
T ‘ b =25
Figura 178 — Flexo-compress@o com grande excentricidade em se¢do retangular, nos dominios 3 e 4.
Resolucéo

A excentricidade da forga normal é: e = My / Ng = 100.000/2.000 = 50,0 cm, grande relativamente a altura
da peca (problema de flexo-compressdo com grande excentricidade). O problema admite infinitas solugdes,

em funcéo da posi¢do x da LN. O dominio 3 é o econdmico.
Fazendo no limite entre os dominios 3 e 4, tem-se: X = Xaiim , & = 3,5 %o, & = €yg = 2,07 %0 € Os = fyg =

43,5 kN/cm?. Portanto:
Xaiim = 0,63d = 0,63 . 76 = 47,88 cm

A deformagdo na armadura comprimida, com g; = 3,5 %o, € (Eq. 126):

s L - & _ 35 = &5=3,21 %o
x—d X 4788-4 4788

e’s = 3,21 %o > gyq = 2,07 %o, de modo que também o’y = fyq = 43,5 kN/cm?. A excentricidade de N4 com a
armadura tracionada é:

es=e+h/l2-d’=50+40-4=86cm
As forcas resultantes séo (Eq. 123), Figura 178:

Nd=R0+R,s_Rs
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Nges=R¢(d—-0,4x) +R’s (d - d’)
Substituindo as variaveis pelos valores numéricos:

2.000=0,68.25. 47,88% +A543,5-A; 43,5

2.000.86,0 =0,68. 25. 47,88:15—’2 (76-0,4.47,88)+ 435A (76 - 4)

com Ny > 0 para compresséo e Ny < 0 para tracao.

{A's -A; =588 A, =17,38cm?  (armaduratracionach)
_)
A's=2326 A, =2326cm?  (armaduracomprimida

Outras diversas solugdes também econémicas sdo possiveis com diferentes valores para x no dominio 3, e
que proporcionam outros pares de armadura Ase A’s .

16.2.2 Exemplo 2

Calcular as armaduras da se¢do do Exemplo 4 (item 3.2.8), sendo: for¢a normal de compressédo Ny = 500
kN ; momento fletor M, = 40.000 kN.cm ; e =80 cm ; C25; CA-50 ; ys =y, = 1,4 (Figura 179).

»
»

A A

Ng
0,85f
£ ﬁ
1 G €= 3,5 %o
X 'y (=]
[Te) | e o) _ A A
AT S| A TR &
o s 9 i s P
— — @
1 R, X|] o
5 g v |
2 y_|___X CG_._._. i
W © 1 IN ¥
< o
|
A\
v =
;‘;L— ° AO\S ° A v v AS RS > &s
v /
T b =25 ‘
Figura 179 — Flexo-compress@o com grande excentricidade em secdo retangular, nos dominios 3 e 4.
Resolucéo

Com a excentricidade da forca normal e = 80,0 cm, o problema é de flexo-compressdo com grande
excentricidade. O problema admite infinitas soluc6es, em fungdo da posicdo x da LN. Sera adotada a mesma
solugdo feita no Exemplo 4, no dominio 3 com x = 40,0 cm, valor um pouco inferior a Xz = 0,63d = 0,63 . 65

=40,95 cm.
As deformagdes nas armaduras tracionada e comprimida, com g, = 3,5 %o, sd0 (Eq. 126):

35
& _ & N & _ - &=2,19 %o
d-x X 65-40,0 40,0
- ' 35
€s _& Es _ > — &5 =3,06 %o

x—d X 40,0-5 40,0
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como & = 2,19 %o € €’s = 3,06 %o S840 maiores que ey4 = 2,07 %o, as tensdes séo oy = 6’°sg = fyg = 43,5 kN/cm?.
A excentricidade de Nq com a armadura tracionada é:

es=e+h/2-d’=80+35-5=110,0cm

As forcas resultantes séo (Eq. 123):
Ng=R.+R’s—R;

Ng & = Re (d — 0,4x) + R’ (d — d)

Substituindo as variaveis pelos valores numéricos:

1,4.500=0,68. 25.40,0% + A 43,5-A, 43,5

1,4.500.110,0=0,68. 25. 40,05—’2(65— 0,4.40,0)+435A' (65-5)

{A'S -A;=-1182 {AS —1852cm?  (armaduratracionad)
_>

A's=6,70 A, =6,70cm?  (armaduracomprimidg

Resultados coincidentes aqueles calculados no Exemplo 4.
16.3 Compressao Simples e Flexo-Compressdo com Pequena Excentricidade
O esforgo predominante é a forca normal de compressdo (Ng), e devido a excentricidade tem-se a flexo-

compressdo com pequena excentricidade. Nos dominios 4a e 5 e na reta b a secdo transversal encontra-se
inteiramente comprimida, bem como as armaduras As e A’ (Figura 180).

0,854
l ) 1 2 <g:<3,5 %o
A B 4 g T A A
S b ° Y - 4 ’
'U Tf A Lo :UT A Rs o i €s .
[<5] | -
[N % ®
- No o . <y 2 %o b
= 2 I cc.__ TR c 2
© X
|
o
=
© L,. A.\s . ¥ v As < Rs &s b
v D
! L_bJ -or

3 LN

Figura 180 — FCN em sec¢éo retangular com duas armaduras comprimidas.

No dominio 5 a linha neutra (LN) encontra-se no intervalo entre h < x < + oo, caracterizado pela
deformagdo de 2,0 %o a 3h/7. O problema é resolvido de modo geral segundo duas solugdes: armadura
unilateral (As = 0) com 0,8x < h, ou com duas armaduras (As e A’s) naretab, com0,8x > h, e, =g =¢’s =
%o, € LN no + oo,

As equagdes de equilibrio consideram as forgas mostradas na Figura 180, com somatério de momentos
fletores tomados na linha de acdo da armadura mais comprimida (A’s), com diagrama retangular simplificado
de tensdes no concreto:

Ng=R;+R’s+ R, Eq. 128
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M’sg=Nge’s=R:(0,4x—d’) + Ry (d - d”) Eq. 129
No dominio 5 as equagdes de compatibilidade sdo:
& _ & & 2
x x-d x-d 3, Eq. 130
7
gg gy 2
By —1 _a ~3h Eg. 131
BX d BX 7d

16.3.1 Defini¢do das Armaduras

Considerando a maxima forca relativa ao concreto comprimido (R.) que pode ocorrer na se¢do, e fazendo o
equilibro de momentos fletores na armadura comprimida A’ fica (Figura 181):

Mg =Nge’s=Re (W2 —d)+ R, (d - d) ,com R.=0,85f,4bh

Tomando A = 0 define-se a excentricidade de Ny em relagio a linha de agdo de A’ :

o _ 085feq bh (D_dj
° Ny 2

‘ 0,85f4
r' N Fy F Y
Ky A’ ]
Ng © RN
d R ~
i’ o
@ I
Yy | __ 2 C 9 ______ < vy o O>C<>
R. o
AS < RS v

Figura 181 — Defini¢cdo da excentricidade e’ .

Com a excentricidade e’ a for¢a normal Ny é absorvida apenas pela area de concreto comprimido e pela
armadura mais comprimida (A’s), sem auxilio da armadura menos comprimida (A;), de modo que €’ delimita
a necessidade ou ndo da armadura menos comprimida. Fazendo e¢’s como um valor limite tem-se:

e’s < e siim — armadura unilateral (somente A’;)
Eq. 132
€’s > €5 lim — armadura dupla (A’s e Ag)
com:
e’s=h2-e-q Eq. 133
, 085f.ybh(h
s,lim:N—C:(E_dJ Eq. 134
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16.3.2 Armadura Unilateral

Com A, =0, a Eq. 135 e a Eqg. 136 tornam-se (Figura 182):

Nd = RC+R’3

M’sd = Nd e’s = Rc (O,4X - d’)

Eqg. 135

Eq. 136

0,85
[ ——|

| £
A A A A
R -0 o o ; -
o I A’ A s R’S ko] 8’5
s L0 |
@® x
<
Ng § R, ©° g
g o
< 1 1 L o
(<5} | X
A4
A4
b
v LN

Figura 182 — Armadura unilateral.
16.3.3 Compressao Simples
Neste caso, toda a altura (h) da secdo estd submetida a tensdes de compresséo, conforme o diagrama
retangular simplificado (Figura 183). A resultante no concreto comprimido esta aplicada em h/2 e tem o

valor: R, = 0,85b h f.4 . A for¢a normal e o momento fletor tém os valores:

Ng=Rc+ R’ +R;

Ny =0,85b h fog + As 05g + A’s 6" Eq. 137
M’ss = Nge’s = Re(0,4x —d’) + Ry (d— d°)
M’ss = Ng e’s = 0,85b h fog (0,4X — d”) + A 64q (d — ) Eq. 138

Na reta b tem-se: g. = & = €’ = 2 %o, cOm a tensdo correspondente na armadura de 420 MPa para 0 aco
CA-50.

0,85f.
l - 85=2,0 %0
A
e e o A s < N ER—
ST A o A R Fom20
[5)
Nd v o
- o o I CG___ | R g 2
+
I
X
ﬁ L,, A A, R, £.=2,0
\4 o N \ 4
Pl )
' LN

Figura 183 — Duas armaduras comprimidas na Compresséo Simples (reta b).



