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APRESENTACAO

Este Curso de Concreto Armado ¢ dirigido aos estudantes de
graduacao e pos-graduagdo em Engenharia Civil, bem como aos pro-
fissionais ligados a area de projeto estrutural. Para uma melhor
apresentagdo, a obra foi dividida em quatro volumes, com uma
sequéncia que nos parece apropriada do ponto de vista didatico.

Nao ¢ nossa intengdo abordar todos os aspectos relativos ao
tema, o que seria impraticavel em virtude de sua abrangéncia. Nosso
unico objetivo € apresentar um curso completo e atualizado sobre os
métodos de célculo das estruturas usuais de concreto armado. Em
particular, o Curso ¢ dedicado ao projeto das estruturas dos edificios.

Nesta quinta edicdo de Curso de Concreto Armado, fizemos
diversas alteracdes para acompanhar as atualizacdes introduzidas
pelas normas NBR-6120 de 2019 e NBR-6118 de 2023. A norma
NBR-6120/2019 alterou diversos valores referentes as cargas a serem
consideradas nos edificios, especialmente em relacdo as cargas
variaveis.

A nova NBR-6118/2023 também introduziu modifica¢des em
alguns aspectos do projeto, com destaque para os diagramas tensdo-
deformacdo do concreto: diagrama parabola-retangulo e diagrama
retangular. Esses diagramas foram alterados para acompanhar os
novos diagramas constantes no projeto de revisdo do Eurocode 2.
Entretanto, a adaptagdo foi feita de maneira equivocada, o que pode
levar a resultados totalmente inconsistentes, especialmente no
dimensionamento dos pilares. Esse problema ¢ mostrado em detalhes
no capitulo 4 do Volume 1 e no capitulo 2 do Volume 3. Por isso,
recomendamos manter o procedimento de dimensionamento a flexao
simples e composta da NBR-6118/2014, enquanto se aguarda uma
Emenda da NBR-6118/2023 corrigindo esse equivoco.

José Milton
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APENDICE 1: Tabelas para dimensionamento &
flexo-compressao normal

APENDICE 2: Tabelas para dimensionamento &
flexo-compressao obliqua



Capitulo 1

CONSIDERACOES SOBRE A
ESTABILIDADE DOS PILARES

1.1 - A equacgio diferencial de equilibrio dos pilares

Considere-se o pilar indicado na Fig. 1.1.1, submetido a uma
forca normal P e a uma carga transversal ¢ . Por hipotese, a forca

de compressdo P ¢ constante ao longo do eixo do pilar e a flexdo
ocorre no plano de simetria x — z .

ﬁ#l
w

f
X

Fig. 1.1.1 - Carregamento do pilar

Com a aplicagdo do carregamento, a barra se deforma de modo
que a flecha em uma se¢do transversal genérica ¢ W =W (x) . Nessa
secdo atuam a forca de compressdo P, o momento fletor M e a
forga transversal 0. Em uma sec@o vizinha, afastada de uma distan-
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cia infinitesimal dx, o momento fletor ¢ a forga transversal sofrem
varia¢Oes infinitesimais. A flecha da barra também sofre um incre-
mento infinitesimal. Porém, a for¢a P permanece inalterada, con-
forme indicado na Fig. 1.1.2.

z,W
4—

AV
Q w

>

Q+AQ
4_

O$W+AW
Pl M+AM

Fig. 1.1.2 - For¢as em um elemento infinitesimal

v X

As variacdes dos esforgos e da flecha, indicadas na Fig. 1.1.2,
sdo dadas por

AM:dﬂdx; AQ:d—de; AW:d—de (1.1.1)
dx dx dx

Fazendo o equilibrio das forgas na dire¢do z , tem-se
d
Q_qu_[Q+d_dej:O (1.1.2)
X

onde foi substituida a expressdo de AQ dada na equagdo (1.1.1).
Eliminando os termos comuns na equagao (1.1.2), chega-se a
o _

dx

Fazendo o equilibrio de momentos fletores em torno do ponto
O e empregando as relagdes dadas em (1.1.1), tem-se

—q (1.1.3)
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"y "y "y
M, Ny /XM,

a

(X) Wi({x)
€2

P

(W M, K_/ NV
el el ef
(a) (b) ()
Fig. 1.4.1 — Pilar com momentos de primeira ordem nas
extremidades

A flecha maxima e, para o pilar com momentos iguais nas
extremidades (caso c), ¢ dada por [2]

M _
e = _[MJ (14.1)
P cosy

onde ¥ =kl/2, sendo k dado na equagio (1.1.12).

Para os casos (a) e (b), a flecha W(x) em uma se¢do transver-
sal genérica ¢ dada por [2]

1
W(x):F(faMa +fbe) (1.4.2)
onde:
X cos kl
f, ==—1+coskx— senkx (1.4.3)
] senkl
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Em consequéncia da hipdtese das segdes planas, resulta uma
distribuicdo linear das deformacdes normais ao longo da altura das
secOes transversais. Assim, a deformag@o em uma fibra genérica da
secdo ¢ diretamente proporcional a sua distancia até a linha neutra.

b) Aderéncia perfeita:

Considera-se a existéncia de uma aderéncia perfeita entre o
concreto € 0 ago, ou seja, nenhum escorregamento da armadura ¢
admitido. Com isso, as armaduras vao estar sujeitas as mesmas de-
formagdes do concreto que as envolve. Logo, a deformacdo em um
ponto da secdo transversal sera calculada de acordo com a hipdtese a,
independentemente de este ponto corresponder ao ago ou ao concre-
to.

c¢) Concreto em tracao:

Despreza-se totalmente a resisténcia a tragao do concreto. Des-
sa forma, todo o esfor¢o de tragdo sera resistido pelas armaduras.

Para o concreto em compressdo, pode-se adotar um dos dia-
gramas tensdo-deformagdo apresentados no Volume 1. Entretanto,
para facilitar os célculos, emprega-se o diagrama retangular simplifi-
cado, representado na Fig. 1.6.1.

X AX

Zh 7

(N

Fig. 1.6.1 - Distribuicdo das tensoes no concreto

Empregando o diagrama retangular, considera-se que a tensao
no concreto seja igual a o.; = &, f 4, desde a borda mais compri-
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£,(9/ )=3,5 ,se fo <50 MPa (1.6.7)

4
90 -
&y (%0)= 2,6+35(T(];61‘J ,s€ for >50 MPa (1.6.8)

k=1-¢,/¢, (1.6.9)

@ / Kh
@
© 5

1 00/ 00 Syd

tragdo compresséao

"7

Fig. 1.6.2 - Dominios de dimensionamento na flexo-compressao

As expressOes anteriores estdo de acordo com a NBR-
6118/2014. Conforme foi apresentado no capitulo 4 do Volume 1, a
atual NBR-6118/2023 [5] introduziu um novo fator de fragilidade

1. =40/ f.4 )3 <1,0, de modo que 0,y = a7, f,g, mas man-
teve os demais parametros do modelo [equagdes (1.6.1) a (1.6.8)], o
que ndo esta correto. Para utilizar o fator 7., deve-se considerar

Gog =085, foas A=08, £,=2°/,, ¢ £,=35°/,, . con-

forme consta no projeto de revisdo do EC2. O nivel de erro desse
modelo da NBR-6118/2023 é mostrado no proximo capitulo.

Os quatro capitulos seguintes sdo dedicados ao dimensiona-
mento e a verificacdo de secdes de concreto armado submetidas a
flexo-compressao normal e obliqua.



Capitulo 2

DIMENSIONAMENTO A
FLEXO-COMPRESSAO NORMAL

2.1 - Apresentacio do problema

Flexo-compressdo ¢ uma solicitagdo composta por um momen-
to fletor e por um esfor¢o normal de compressao. Quando a flexao se
da em um plano contendo os eixos de simetria das se¢des transver-
sais do elemento estrutural, a solicitacdo ¢ denominada flexo-
compressao normal.

Na flexo-compressao normal, a profundidade da linha neutra,
medida em relacdo a uma borda da se¢do transversal, ¢ uma incognita
do problema. Entretanto, a orientacdo da linha neutra € conhecida, ja
que ela sera sempre perpendicular ao plano de agdo do momento
fletor.

Esse tipo de solicitacdo ¢ representado na Fig. 2.1.1 para uma
secdo transversal retangular.

4 4

N ¢ M
h/2 ‘ Ie y .
h =3 cT @ 5 d TcC
LN

h/2

Fig. 2.1.1 - Se¢do transversal sob flexo-compressdo normal

Na Fig. 2.1.1, h ¢ a altura da segdo transversal e C representa
o centroide da se¢do de concreto. A for¢a normal de compressao,
N, , atua em um eixo de simetria da segdo e estd aplicada em um

ponto situado a uma distancia e do centroide.
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A solicitacdo representada pela forga N, e pela excentricida-
de e pode ser substituida pelo par de esforgos (N a-My ), onde N,

é o esfor¢o normal de célculo e M ; = N, e é o momento fletor de

calculo.

Uma vez que a orientagdo da linha neutra ¢ conhecida, resta
determinar sua profundidade x, medida em relagdo a borda compri-
mida pela aplicag@o exclusiva do momento fletor, para sua completa
caracterizagdo. Por isso, x € uma das incognitas que deverdo ser
encontradas na soluc¢do deste problema.

Na Fig. 2.1.2, s@o indicados alguns tipos de secdes retangula-
res de concreto armado, usualmente empregadas nos pilares dos edi-
ficios.

—_—
o000 o I
°
h ® °
' X X e o o
v

P
Fig. 2.1.2 - Se¢oes transversais tipicas dos pilares dos edificios

Todas as segdes transversais representadas na Fig. 2.1.2 pos-
suem a mesma armadura total, com uma area de ago igual a 4. En-
tretanto, a disposi¢ao das barras difere de uma segdo para outra. Por
isto, a capacidade resistente de cada uma delas sera diferente.

O dimensionamento de uma se¢ao transversal de concreto ar-
mado, submetida a flexo-compressdo normal, consiste na resolugdo
do seguinte problema:

- dados os esforcos solicitantes de calculo N; e M ;;

- escolhida uma forma para a sec@o transversal de concreto e
uma determinada disposicdo das barras da armadura;

- considerando as resisténcias de calculo dos materiais ( f,; e

f vd) e respeitando os dominios de dimensionamento;
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- nos dominios 3, 4 e 4a, a deformacdo na borda superior da secao ¢é
iguala ¢, ;

- no dominio 5, a deformagéo na fibra situada a x% da borda superior
¢iguala ¢, .

Dessa forma, existirdo trés expressoes para as deformagdes das
camadas da armadura, dependendo da profundidade da linha neutra.
Assim, torna-se necessario definir os limites entre esses dominios em
termos da profundidade x da linha neutra. Isto ¢ feito de acordo com

a Fig. 2.3.1, onde sdo indicadas as trés situacdes distintas (dominio 2;
dominios 3, 4 e 4a; dominio 5).

& &y
Xl XA Kh
ds ~ A
h ~ 2
3,4,44a
5

2 x I

I

Fig. 2.3.1 - Limites entre os dominios para o cdlculo das
deformacgoes nas armaduras

Limites do dominio 2:

Conforme se observa na Fig. 2.3.1, no dominio 2 a profundi-
dade x da linha neutra varia entre 0 (na borda superior da se¢do) e

X 4 (no limite entre os dominios 2 e 3). Por semelhanca de tridngu-
los, verifica-se que

X4 _ &y
dl—xA 10%0

2.3.1)

de onde se obtém
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f(é): (ﬂ_O’5V+rcﬂc )zniasdi +(V_rc )Zniﬂiasdi (2.6.1)

i=1 i=1

A solugdo procurada situa-se no intervalo [0,00), que abrange

todos os dominios da flexo-compressao.
Este problema pode ser resolvido empregando-se o algoritmo
iterativo da bissecante, ilustrado na Fig. 2.6.1.

f(€) &
f,-

AN 4

fo. -

Fig. 2.6.1 - Processo da bissecante

Antes de iniciar o processo iterativo, deve-se definir um inter-
valo finito no qual se encontra a solucdo, ja que ¢ impossivel traba-
lhar numericamente com um intervalo que vai até¢ o infinito. Isto
pode ser feito da seguinte maneira:

- Inicialmente escolhe-se um intervalo finito [ O,fu], onde
&, =0 e &, ¢ um valor bem superior a 1, por exemplo, &, =1000.

- Empregando a equagdo (2.6.1), avalia-se a fungdo f (é:) nos
extremos do intervalo, ou seja, f, = f(fo) e f, = f( )

- Calcula-se o produto p = f, f,, .

- Se resultar p <0, significa que a raiz da fung¢do encontra-se
no intervalo escolhido.
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yo Na _ 574 =V =0,60
bho.; 20x40x1,2
M
- zd _ 14320 =037
bh*c,; 20x40°x12
:izi:sazo,lo
h 40

As Tabelas Al.1 a Al.4 correspondem a esse tipo de secdo
transversal (se¢do com duas camadas de armadura). Como ¢ =0,10,

deve-se utilizar a Tabela A1.2.
Entrando na Tabela A1.2 com v =0,60 e 1 =0,37 ¢ interpo-

lando linearmente, obtém-se @ =0,71.
A 4rea de ago ¢ dada por

A, = obh T~ 0715205405 —2— = A, =150 cm’
Y 43,48

Empregando a Tabela A3.2 (Apéndice 3 do Volume 2), verifi-
ca-se que essa sec¢do de aco ¢ obtida adotando-se 4 barras de 16 mm
em cada camada, ficando-se com uma 4rea total igual a 16,08 cm’. A
solugdo ¢ apresentada na Fig. 2.9.2.

&g%m

=

40
4916

-

20cm

Fig. 2.9.2 - Solugdo possivel - Exemplo 1
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armadura. Esse valor de v varia conforme a disposi¢ao das barras na
secdo transversal, mas fica em torno de v = 0,5.

Logo, se v € muito pequeno, o dimensionamento a flexdo
simples resulta em uma maior armadura do que o dimensionamento a
flexo-compressdo. Por esse motivo, aliado ao fato de que os efeitos
de segunda ordem (ver capitulo 6) sdo pequenos se o esfor¢o normal
¢ pequeno, estruturas como postes de iluminagdo publica e pilares
pouco carregados de alguns tipos de galpdes industriais podem ser
dimensionados como uma viga engastada na base e livre no topo.

O comportamento mostrado na Fig. 2.9.5 também explica em
parte o fato de que, muitas vezes, ao se dimensionar os pilares dos
edificios de varios andares, a armadura do pilar no tltimo andar re-
sulta maior do que no pentltimo. Como nos ultimos pavimentos po-
de-se ter um valor de v pequeno, ao reduzir o esfor¢o normal na
passagem do penultimo para o Ultimo andar, ocorre um aumento da
area de aco.

Outro motivo para tal redu¢do de armadura ¢ o aumento dos
momentos fletores no tltimo pavimento, como ¢ mostrado no capitu-
lo 7.

2.10 — Erros decorrentes do coeficiente . da NBR-6118/2023

A nova NBR-6118/2023[5] introduziu, de maneira equivoca-
da, um fator 7. para reduzir a tensdo de célculo o.; quando

Jfek > 40MPa. Conforme ja foi mostrado no capitulo 4 do Volume

1, esse fator tem pouca influéncia nos problemas de flexdo simples.
Ele também tem pouco efeito nos casos de flexo-compressdao com
grandes excentricidades (quando a linha neutra corta a se¢do trans-
versal). Entretanto, os resultados sdo muito afetados nos casos de
pequenas excentricidades, como ocorre com os chamados pilares
contraventados (ver capitulo 6).

Para mostrar o nivel de erro cometido ao se empregar o mode-
lo da nova NBR-6118/2023, considera-se o dimensionamento da

secdo da Fig. 2.9.3 para N, =2500kN e e = 2,7 cm (excentricida-

de minima dada no capitulo 7). Os resultados sdo apresentados na
Tabela 2.10.1, em comparagdo com o modelo da NBR-6118/2014.



Capitulo 3

DIAGRAMAS DE INTERACAO NA
FLEXO-COMPRESSAO NORMAL

3.1 - O emprego de diagramas de interaciao

No capitulo anterior, foi apresentada a formulagdo para o di-
mensionamento a flexo-compressdo normal de segdes retangulares
com armadura distribuida simetricamente ao longo do seu contorno.
Apesar de as equagdes terem sido particularizadas para as segdes
retangulares, sua generalizagdo para outras formas de secdes ¢ um
trabalho relativamente simples. Isto feito, pode-se facilmente ampliar
0 programa computacional.

Admitindo-se como sendo validas as hipoteses introduzidas na
formulacdo, o desenvolvimento apresentado é matematicamente cor-
reto e leva a solugdo exata do problema. Evidentemente, essa solugdo
s0 pode ser obtida iterativamente e, para isto, necessita-se de um
programa de computador.

A solucdo do problema também pode ser obtida quando se
dispde de tabelas para o dimensionamento imediato, como as tabelas
apresentadas no Apéndice 1. Deve ser salientado que o Unico erro
que, eventualmente, pode ser cometido ao se utilizar essas tabelas € o
decorrente das interpolagdes que sdo feitas para o calculo da armadu-
ra.

Alternativamente, o dimensionamento pode ser feito com o
emprego de diagramas de interagdo. Neste caso, o Unico erro cometi-
do ¢ o decorrente da leitura efetuada no diagrama. A opgéo por uma
tabela de dimensionamento ou por um diagrama de interagdo ¢ sim-
plesmente uma questdo de preferéncia.

Um diagrama de interagcdo ¢ um conjunto de curvas represen-
tadas no sistema de eixos dos esfor¢os reduzidos (v — ). Cada cur-

va, correspondendo a uma dada taxa mecanica de armadura @,
representa o lugar geométrico dos pares de esforgos (,u,v) que le-
vam a se¢do ao estado limite ultimo.
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problema f (é‘): 0 e calcula-se o valor de g com o emprego da
equagao (3.2.2).

Procedendo desta forma, obtém-se uma infinidade de pares
(/,l,V) que fazem com que a secdo atinja o estado limite ultimo. Plo-
tando os pontos obtidos no sistema de eixos cartesianos V — 4, ob-
tém-se uma curva que representa o lugar geométrico dos pares de
esforcos solicitantes (,u,v) que levam a secdo a ruina. Variando a
taxa de armadura @, pode-se gerar um conjunto de curvas de manei-
ra analoga. Essas curvas ddo origem aos denominados diagramas de
interac@o na flexo-compressdo normal.

Na Fig. 3.2.1, representa-se o diagrama de interagdo obtido pa-
ra uma se¢do retangular com duas camadas de armadura. Esse dia-

grama foi construido para o aco CA-50 ( fyk =500 MPa) e para

0 =0,10. Portanto, ele s6 é valido para uma segdo transversal com

essas caracteristicas. Observa-se, ainda, que as curvas correspondem
a diferentes taxas mecanicas de armadura, desde ® =0 até o =1.

0.60 —

- d'/h=0,10

<

»~

o
|

0.20 —

Momento fletor reduzido p

00— T T T T T
000 040 080 120 160 200
Esforco normal reduzido v

Fig. 3.2.1 - Diagrama de interagdo



Capitulo 4

ANALISE DA FLEXO-COMPRESSAO OBLIQUA

4.1 - Apresentacao do problema

A flexo-compressdo obliqua ¢ a solicitagdo composta por um
esfor¢o normal de compressdo agindo fora dos eixos de simetria da
secdo transversal. Quando o esfor¢o normal atua em um eixo de si-
metria da se¢do de concreto, mas o arranjo das barras ndo € simétrico
em relagdo a esse eixo, a flexdo também ¢é obliqua. Por ultimo, a fle-
x40 serd sempre obliqua quando a propria se¢do ndo possuir um eixo
de simetria.

Nesses casos, ao contrario da flexo-compressdo normal, tanto
a profundidade da linha neutra quanto a sua orientagdo sdo desco-
nhecidas. Em geral, a linha neutra ndo é perpendicular ao plano de
acdo do momento fletor. Assim, surge uma nova incégnita no pro-
blema, o que torna sua solugdo bastante complexa.

Na Fig. 4.1.1, apresenta-se uma se¢do retangular de concreto
armado submetida a flexo-compressio obliqua.

Y

\ 4

LN

Fig. 4.1.1 - Secdo transversal sob flexo-compressdo obliqua
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Conforme se observa na figura, a linha neutra esté inclinada de
um angulo & em relagdo ao eixo x e ndo € perpendicular ao plano
de acdo do momento fletor. Assim, para caracterizar a linha neutra ¢é
necessario encontrar sua profundidade x, e sua inclinagdo . So-

mente quando o esfor¢o normal de compressio N, estd aplicado
nos eixos de simetria x e y € que se conhece diretamente o angulo

«a (casos de flexo-compressdo normal).

Em vista disto, o dimensionamento da se¢do torna-se bastante
dificil e s6 pode ser feito através de tentativas. Entretanto, a verifica-
c¢do da capacidade resistente ¢ um problema relativamente simples.

Neste capitulo, apresenta-se a formulagdo do problema para
uma sec¢do poligonal arbitraria. Com essa formulagdo, pode ser de-
senvolvido um programa para a verificagdo da capacidade resistente
de qualquer forma de se¢@o transversal.

4.2 - Equacgoes de equilibrio

Na Fig. 4.2.1, indica-se uma secao poligonal arbitraria de con-
creto armado submetida ao esforgo normal de compressdo N, . As

excentricidades do esfor¢o normal de calculo N, sdo e, e e,.

Além disso, convenciona-se que a origem do sistema de eixos x — y
coincida com o centroide da se¢do de concreto simples. Loio, a soli-
citagio ¢ composta pelo terno (N a-Myq,Mq), onde
M., =Nge, e Myd =Ny e, sdo os momentos solicitantes de

calculo.

A secdo transversal possui 7 barras de aco. As coordenadas
de uma barra genérica, em relagdo ao sistema de eixos cartesianos
X—Y,sd0 X € Y. Se todas as barras t€m o mesmo didmetro, a

area da se¢@0 de uma barra é dada por

A
A;=—; i=lan (4.2.1)
n

onde A ¢ a area total da armadura na se¢do transversal.
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Fig. 4.2.1 - Caracteriza¢do da se¢do transversal

Na Fig. 4.2.2, representa-se a parte da se¢do de concreto que
esta comprimida pelo bloco retangular de tensdes. Nessa figura, 4.

indica a drea de concreto comprimida com a tensdo constante & .

yA
~o

ACC
/ f}\",\()
W\
o

Fig. 4.2.2 - Area de concreto comprimida
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4.5 - Determinacio da parte da secio comprimida com o
diagrama retangular

Para completar o calculo das equacdes (4.2.5) a (4.2.7), é ne-
cessario identificar a parte da secdo transversal de concreto que ¢
comprimida com a tensdo constante o, . Isto ¢ feito em conformi-

dade com a Fig. 4.5.1.

1=7=12 2

Fig. 4.5.1 - Numeracdo dos vértices da se¢do transversal

Como se observa na Fig. 4.5.1, os vértices da secdo sao nume-
rados no sentido anti-horario, para o contorno externo. Se a se¢do for
vazada, o contorno interno € numerado no sentido contrario. O ulti-
mo vértice deve ser coincidente com o primeiro para o fechamento
da poligonal. Assim, para a secao da Fig. 4.5.1, seriam fornecidas as
coordenadas dos 11 primeiros vértices e o programa atribui ao vérti-
ce 12 as mesmas coordenadas do vértice 1.

Deve ser salientado que as coordenadas dos vértices e das bar-
ras da armadura podem ser fornecidas em relagcdo a um sistema de
eixos arbitrarios. Entretanto, antes de iniciar os célculos, o programa
fard uma modificacdo dessas coordenadas, transladando a origem dos
eixos para o centroide da se¢ao de concreto.

Na Fig. 4.5.2, representa-se a parte da se¢@o transversal que é

comprimida com a tensdo o, . Nesta etapa do processamento, todas

as coordenadas dos vértices da secdo ja estdo referidas ao sistema de
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Exemplo 2: A se¢@o ¢ a indicada na Fig. 5.4.2.

M’ ° ) 15
° y o) ¥
15
° X o) +
o [ ) 54 '1 S
20 60 cm 20 |
i« e i
Fig. 5.4.2 - Secdo do exemplo 2
Tabela 5.4.2 - Resultados (exemplo 2)

N (kN) | My (kNem) | M (kNem) A (cm?)
2.500 0 0 0
4.000 0 0 28,57
4.000 20.000 0 43,55
4.000 0 20.000 65,26
4.000 20.000 10.000 51,41

Exemplo 3: Dimensionar a se¢do da Fig. 5.4.3

4
Mg
° o0 o|x4
[ ] [ I} .x 12
Y
ore > 46¢cm
X
[ ] [ I} [ ]
[ ] [ I J [ ] 12
19 12 19

Fig. 5.4.3 - Se¢do do exemplo 3



Capitulo 6

CONSIDERACOES SOBRE O CALCULO DOS
PILARES DE CONCRETO ARMADO

6.1 - Introducao

Os pilares podem ser classificados como curtos, moderada-
mente esbeltos e esbeltos.

Os pilares curtos sdo aqueles para os quais ndo ha necessidade
de se considerar os efeitos de segunda ordem. Para esses pilares, os
esforgos solicitantes obtidos na configuragdo deformada (teoria de
segunda ordem) s3o aproximadamente iguais aos esforgos calculados
na configuracdo indeformada (teoria de primeira ordem). Em geral,
admite-se que os efeitos de segunda ordem possam ser desprezados
quando eles causam um acréscimo nos esfor¢os solicitantes de no
maximo 10%.

Para os pilares moderadamente esbeltos, os efeitos de segunda
ordem sdo importantes ¢ ndo podem ser desprezados. Entretanto,
esses efeitos podem ser considerados através de processos simplifi-
cados. Em geral, nesses processos arbitra-se uma configuragao de-
formada para o eixo do pilar e calcula-se 0 maximo momento fletor
solicitante ao longo do eixo. Com 0 momento maximo € com o es-
forco normal, dimensiona-se a se¢do transversal do pilar em flexo-
compressao.

Nos pilares esbeltos, os efeitos de segunda ordem sdo tdo im-
portantes que ndo se pode admitir o emprego de processos simplifi-
cados. Para esses pilares ¢ exigida uma analise rigorosa, que leva em
conta a ndo linearidade fisica decorrente do comportamento mecéni-
co dos materiais, bem como a nio linearidade geométrica.

De um modo geral, a maioria dos pilares dos edificios se en-
quadra nas categorias de pilares curtos ou moderadamente esbeltos.
Somente em poucos casos especiais ¢ que eles devem ser tratados
como pilares esbeltos.
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N =(o, + po bt (6.9.4)

onde se admite que a lamina do pilar-parede esteja submetida a uma
compressao uniforme.

. 0.25+
38 s7TTTTN
_8 i J/ N — - - sem flambagem local
7 N
<f’ // AN —— com flambagem local
~ | —i \
> 0.20 ) .

p=1%
b/t=30 Il.=b/2

0.05

Momento fletor reduzido p

f4=40 MPa

OOC Ll I Ll I 1 I 1 I 1 I 1 I ‘l I
00 02 04 06 08 10 12 14

Esforgo normal reduzido v=N,/(A.c,)

Fig. 6.9.2 — Diagrama de interacdo considerando a flambagem local

O maior esfor¢o normal que pode ser aplicado a lamina, sem
considerar a flambagem local, ¢ dado por

Nd,max = (Ucd + pfyd )bt (695)

onde p ¢ a taxa de armadura na lamina considerada, obtida do di-

mensionamento do pilar-parede sem levar em conta a flambagem
local.
O fator de reducao de capacidade ¢ definido por

N o.+pog
Ny max Oca + 2 ya

W (6.9.6)

Seresultar ¢, > &,, adota-se  =1.
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6.10 — Imperfeicoes geométricas localizadas em pilares-parede

De acordo com a NBR-6118, as imperfei¢cdes geométricas dos
pilares dos edificios podem ser classificadas em imperfei¢oes globais
e imperfeicdes locais. As imperfei¢des globais decorrem do desa-
prumo do edificio como um todo e devem ser consideradas no proje-
to dos pilares de contraventamento, como ¢ apresentado na segdo
10.3 (capitulo 10). As imperfei¢goes locais ocorrem entre dois andares
sucessivos e sdo consideradas no projeto dos pilares contraventados,
através de uma excentricidade acidental, como ¢ apresentado na se-
cdo 7.3 (capitulo 7). Nesses dois casos, a imperfeicdo geométrica se
refere ao eixo do pilar.

No caso dos pilares-parede, ainda pode ser necessario conside-
rar as imperfeicdes geométricas localizadas em uma ou mais laminas
que o compdem. Neste caso, considera-se a imperfeigdo geométrica
de uma lamina entre dois pisos sucessivos.

Essas trés situacdes sdo representadas na Fig. 6.10.1.

Imperfeicbes
localizadas

e

| |
| ] 1] =

Ir_nperfeigéo Imperfeig%es
global locais

e

Fig. 6.10.1 — Imperfeicoes geométricas dos pilares

O efeito das imperfei¢oes localizadas pode ser analisado pela
teoria de placas, conforme apresentado no capitulo 2 do Volume 2.
Entretanto, como as laminas do pilar-parede estdo comprimidas, de-
vem-se considerar os efeitos de segunda ordem.

Na Fig. 6.10.2, apresenta-se uma placa simplesmente apoiada
nos quatro lados, submetida a um esfor¢co normal N, por unidade de

comprimento.



Capitulo 7

CALCULO DOS PILARES CONTRAVENTADOS

7.1 - Introduciao

Conforme foi salientado no capitulo anterior, em uma estrutura
pode-se distinguir duas subestruturas que t€m finalidades distintas. A
primeira, denominada subestrutura de contraventamento, ¢ aquela
formada por elementos de maior rigidez, cuja fungao principal € re-
sistir as agdes horizontais. Evidentemente, a subestrutura de contra-
ventamento também resiste a uma parcela do carregamento vertical.

A subestrutura de contraventamento, além de absorver as
acOes horizontais que atuam na estrutura, deve possuir uma rigidez
suficiente para garantir a indeslocabilidade, conforme o critério apre-
sentado no capitulo 6.

A outra subestrutura, denominada subestrutura contraventada,
resiste apenas ao carregamento vertical. Os pilares dessa subestrutu-
ra, denominados de pilares contraventados, podem ser calculados
como se eles fossem apoiados nos niveis das lajes. Assim, os efeitos
de segunda ordem nesses pilares sdo localizados.

Neste capitulo, sdo apresentadas as situacdes de calculo dos pi-
lares contraventados submetidos as cargas verticais. Para cada cate-
goria de pilar ¢ feito um exemplo de dimensionamento. Os mesmos
critérios de projeto podem ser empregados para o dimensionamento
dos pilares de contraventamento. Entretanto, para os pilares de con-
traventamento, os momentos iniciais sdo determinados levando-se
em conta as cargas verticais e a acdo do vento, conforme € apresen-
tado na referéncia [17].

7.2 - Situacdes de projeto dos pilares

Dependendo do seu posicionamento na estrutura, os pilares
podem ser classificados como pilares intermediarios, pilares de ex-
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tremidade ou pilares de canto. A Fig. 7.2.1 esclarece essa classifica-
¢ao.

canto extremidade

Fig. 7.2.1 - Classificagdo dos pilares quanto a situag¢do de projeto

Os pilares intermedidrios sdo assim denominados por corres-
ponderem a apoios intermediarios para as vigas. Considerando ape-
nas o carregamento vertical atuante nas vigas, verifica-se que os
momentos que sdo transmitidos a esses pilares sdo pequenos e, em
geral, podem ser desprezados. Quando os vaos da viga, adjacentes ao
pilar, forem muito diferentes entre si, ou quando ha significativa di-
ferenca no carregamento desses vaos, pode ser necessario considerar
0s momentos iniciais transmitidos pela viga. Para isto, pode-se em-
pregar o modelo da Fig. 7.2.2, considerando um tramo de viga para
cada lado do pilar.

Dessa forma, um pilar intermediario contraventado estd em
uma situacdo de projeto de compressdo centrada, a menos que, por
razdes construtivas, a for¢ca de compressdo nao atue no seu eixo. Isto
pode ocorrer quando ha uma variagdo nas dimensdes da se¢ao trans-
versal do pilar ou quando as vigas sdo excéntricas em relacao ao seu
eixo (ver referéncia [17]).

Os pilares de extremidade correspondem a apoios de extremi-
dade para as vigas. Neste caso, os momentos transmitidos pelas vigas
devem ser considerados e a situagdo de projeto ¢ de flexo-
compressdo normal.

Esses momentos sdao obtidos resolvendo-se o portico ao qual
pertencem o pilar e as vigas que nele terminam. Entretanto, a NBR-
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6118 permite que se faga um calculo aproximado, adotando-se a se-
guinte distribui¢do de momentos nos nds do portico:

- pilar inferior ao no:

_ "inf
M= Meng (7.2.1)
Finf +rsup +rvig
- pilar superior ao né:
7.
sup
Msup = Meng (7.2.2)

Finf +rsup +rvig

onde M ¢ o momento de engastamento perfeito e ¥ =a I/l é o
eng g p

coeficiente de rigidez, sendo / o momento de inércia da secdo
transversal e / o vao.

Os coeficientes de rigidez das barras sdo obtidos com o mode-
lo indicado na Fig. 7.2.2. Quando a viga possuir um Unico vao, o
engaste perfeito deve ser substituido por um apoio simples. Neste

caso, o coeficiente de rigidez da viga ¢ r,;, =31, / Lig -

q| rvig=4Ivig/|vig

0,5l I
S s rSUp=6ISUp/|SUp
I. ¢ —
vig Finf=OLind ling

O’5linf Iinf

<E Ivig

l¢

IY e

Fig. 7.2.2 - Modelo para o cdlculo dos momentos no pilar

Quando a extremidade oposta do pilar for engastada, o mo-
mento fletor nessa extremidade pode ser calculado com uma das ex-
pressdes anteriores e dividido por -2.

Na Fig. 7.2.3, apresenta-se a distribuicdo dos momentos para
os pilares de extremidade.
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¢) Pilares de canto

Nos pilares de canto, devem-se considerar os momentos inici-
ais transmitidos pelas vigas que nele terminam, segundo as duas di-
recdes. Dividindo esses momentos pela for¢ca normal, obtém-se os
diagramas de excentricidades iniciais representados na Fig. 7.3.4.

A I J—
y Cix,t ; Ciy t t=0po
- 5 1
+ +
Eix eiy
hy > —> —
X X y
hx L8xb” 18yb pase

Fig. 7.3.4 — Pilar de canto com excentricidades iniciais segundo as
duas direcoes

Observa-se que todas as segdes transversais do pilar estdo
submetidas a flexo-compressdo obliqua, como uma condi¢do inicial.
Neste caso, os dimensionamentos devem ser feitos sempre a flexo-
compressdo obliqua. De um modo geral, devem ser adotadas seis
situagdes de calculo: duas para a se¢do do topo, duas para a seg¢do da
base e duas para uma secdo intermediaria do pilar.

1) Situacdes de calculo na secdo de topo do pilar

A situagdo de projeto na secdo de topo do pilar é apresentada
na Fig. 7.3.5-a, onde e, ; ¢ e;,, sdo as excentricidades iniciais nas

duas diregdes. As duas situagdes de calculo para essa se¢do corres-
pondem aos casos b e ¢ da figura.

Situacdo de calculo 1:

e.=e, ; e, =e (7.3.15)
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Para uma secdo com duas camadas de armadura e com
0 =0,20, a tabela correspondente é a Tabela A1.4 do Apéndice 1.

Entrando nessa tabela, obtém-se a taxa de armadura w =0,93. A
area total da armadura ¢

_ wbho.;  0,93x50x20x1,2 -

A
R 43,48

A; =25,67 cm®

Empregando a Tabela A3.2 (Apéndice 3 do Volume 2), verifi-
ca-se que podem ser adotadas 8 barras de 20 mm (ficando-se com
uma area efetiva de 25,13 cm’, praticamente igual a area calculada).
O pequeno erro de 2% contra a seguranca pode ser desconsiderado,
ndo havendo necessidade de adotar uma area de a¢o maior, devido a
todas as aproximacgdes e arredondamentos feitos. Além disso, de um
modo geral a carga do pilar é superavaliada durante o projeto, seja
pelo agrupamento de pilares com cargas semelhantes, seja pela des-
consideracdo das aberturas nas alvenarias e sobreavaliacdo do carre-
gamento das vigas. A consideracdo do pilar como sendo birrotulado
também leva a uma solucdo a favor da seguranca. Essa solu¢do com
8 barras de 20 mm também ¢ adotada para permitir a comparacao
com o pilar de extremidade do exemplo seguinte.

A disposicao das armaduras para atender ao dimensionamento
na dire¢do x ¢ mostrada na Fig. 7.4.3.

4
il
R
e o
4420 4420 |
R o
200m | A =25,13 cm?

Fig. 7.4.3 - Solugdo obtida no dimensionamento para a dire¢cdo x
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Tabela 7.4.4 — Momentos totais em flexo-compressdo normal

Segdo €y e y M xdn M ydn

(cm) (cm) (kNm) (kNm)
Topo 3,33 5,66 39,96 67,92
Base 2,75 3,33 33,00 39,96
Intermediaria 5,43 4,34 65,16 52,08

Na Fig. 7.4.11, apresentam-se os diagramas de interacdo soli-
citantes e resistentes para todas as hipoteses consideradas. Os pontos
representam as seis situagoes de calculo determinadas anteriormente.

160 —
A=14,17 cm? e o,,=0,80f

A=14,17 cm? e 5,,=0,85f,
A.=16,08 cm? e o,,=0,85f

Resistentes com o.=1,33
80 —

Momento Myd

0 20 40 60 80
Momento Mxd

Fig. 7.4.11 — Envoltorias solicitantes e resistentes

Conforme se observa na Fig. 7.4.11, todas as envoltorias soli-
citantes (Topo, Base e Intermediaria) ficaram dentro das envoltérias
resistentes. O ponto 5, representando a situagdo de calculo critica,
fica fora da envoltoria solicitante na se¢ao intermedidria. Observa-se



Capitulo 8

DISPOSICOES CONSTRUTIVAS

8.1 - Consideracoes gerais

Neste capitulo, sao apresentadas as disposi¢des construtivas da
NBR-6118 relativas aos pilares de concreto armado. Essas disposi-
¢Oes referem-se as dimensdes externas da peca e as armaduras nela
contidas.

De um modo geral, entende-se que um projeto consistente nao
se limita a um calculo preciso das solicitagdes e das dimensdes dos
elementos estruturais. Além disso, devem ser tomadas algumas me-
didas que facilitem a execucdo, possibilitando uma maior uniformi-
dade na concretagem da estrutura.

Nesse sentido, devem-se especificar dimensdes minimas para
as secoes transversais dos elementos estruturais, bem como limitar a
taxa de armadura a um valor maximo compativel com a boa concre-
tagem.

A seguir, apresentam-se as disposi¢des construtivas da NBR-
6118 para o detalhamento dos pilares de concreto armado.

8.2 - Dimensdes minimas das secdes dos pilares

A secdo transversal dos pilares, das paredes estruturais e dos
pilares-parede deve possuir uma dimensao minima igual a 19 cm.

Em casos especiais, permite-se adotar dimensoes entre 19 cm e
14 cm. Para essas situagdes, os esforgos solicitantes de calculo de-

vem ser majorados pelo coeficiente adicional y,,, dado por
7, =195-0,05b>1 (8.2.1)

onde b ¢é a menor dimensio da se¢do transversal do pilar, em centi-
metros.
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O coeficiente y, deve majorar os esforcos solicitantes de cal-

culo finais, quando do dimensionamento das armaduras.

Em qualquer caso, ndo se permite pilar com sec@o transversal
de 4rea inferior a 360 cm’.

Quando a maior dimensdo da segdo transversal do pilar é supe-
rior a cinco vezes a menor dimensdo, o elemento estrutural recebe a
denominagdo de parede estrutural ou de pilar-parede.

Para pilares com indice de esbeltez A > 140, devem-se majo-
rar os esforgos finais para dimensionamento pelo coeficiente adicio-
nal

¥n =1+(1-140)/140 (8.2.2)
8.3 - Armadura longitudinal

A taxa de armadura longitudinal p= A /A4, deve ser maior

que a taxa minima p, .., , dada por

Pumin = 0,15 Jed v, >0,40% (8.3.1)
yd

onde Vo :Fd/(Acfcd)‘

Essa taxa deve, também, ser inferior ao valor maximo de 8%,
inclusive nos trechos de emenda por traspasse, como indicado na Fig.
8.3.1.

piso
| S
[} [}

N p22pmin L\
0 N A
_ p,+p,<8% s
piso g" g /i’/
[} | AC ( p=AS/AC
[— p12pmin
piso

Fig. 8.3.1 - Limitagdes da taxa de armadura
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O ideal ¢ projetar os pilares de forma a se obter uma taxa de
armadura longitudinal maior ou igual a 1%. Normalmente, essa taxa
de armadura € necessaria para garantir uma adequada ductilidade ao
pilar, evitando-se rupturas bruscas.

O diametro minimo das barras longitudinais, ¢, ¢ de 10 mm.

O diametro maximo ¢ igual a 1/8 da menor dimensao da secdo trans-
versal do pilar.

Em se¢des poligonais, deve existir pelo menos uma barra em
cada vértice. Para secoes circulares, o nimero minimo de barras lon-
gitudinais € igual a seis.

O espacamento maximo entre eixos das barras longitudinais,
junto ao contorno da peca, € igual a 40 cm ou duas vezes a menor
dimensao da se¢do transversal. O espago livre entre duas barras, fora
da regido de emendas, deve ser maior ou igual a 2 cm, o didmetro das
barras e 1,2 vezes o didmetro maximo do agregado. Esses valores se
aplicam também as regides de emendas por traspasse.

Na Fig. 8.3.2, estdo representadas as exigéncias quanto ao es-
pacamento das barras longitudinais.

2cm
exq ¢ 10mm<¢ <b/8

\4 1,20max ¢
ho -’! I dmax= dlémetro
b oC ce ©e maximo do agregado
?o To Sadiiic O = esperas
§ 40cm ® = barras do pilar
S 9p superior

Fig. 8.3.2 - Espagcamento das barras longitudinais dos pilares
8.4 - Armadura transversal

Os estribos dos pilares devem amarrar as barras longitudinais,
possibilitando sua concretagem na posicao vertical, além de protegé-
las contra a flambagem. Os estribos também servem para absorver os
esforcos transversais de tragdo que surgem na regido das emendas
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pode exigir um grande numero de estribos adicionais, além de estri-
bos variaveis dentro da viga, o que dificulta a execucdo. Entretanto,
essa soluc@o pode ser interessante nos casos da Fig. 8.7.7.

O o® ) >
o oe Sdl,
© } Hg=nAs1fyqcosa
o oe o »
Q cel Cai»
Asw —>
Hyq

Fig. 8.7.6 — Superposicdo das forcas horizontais devido ao
encurvamento de varias barras

Hq Hq
4p>=5 cm
Redugéo da Redugéo do numero
sec¢éao do pilar de barras

Fig. 8.7.7 — Situacoes em que os estribos adicionais podem ser
dispensados



Capitulo 9

PILARES ESBELTOS

9.1 - Introducao

Conforme foi visto nos capitulos anteriores, a seguranca dos
pilares esbeltos deve ser comprovada por meio de um processo rigo-
roso que leva em conta, de maneira "exata", as ndo linearidades fisica
e geométrica. De acordo com o critério da NBR-6118, classificam-se
como esbeltos os pilares com indice de esbeltez A superior a 90.

Diversos algoritmos podem ser empregados para a analise € o
dimensionamento de pilares esbeltos, estando os principais descritos
na referéncia [3]. Em um primeiro algoritmo, pode-se fazer uso da
analogia de Mohr para o célculo dos deslocamentos transversais do
eixo do pilar. Para isto, € necessario conhecer a curvatura do eixo da
barra, associada a um esfor¢o normal e a um momento fletor dados.
Na determinagdo da curvatura, consideram-se diagramas tensao-
deformacdo ndo lineares para o concreto e para o ago. Em virtude
dessa nao linearidade (denominada ndo linearidade fisica), torna-se
necessario o emprego de um processo iterativo para o calculo da cur-
vatura.

Inicialmente, consideram-se varias se¢des transversais ao lon-
go do eixo do pilar e determinam-se os esfor¢os solicitantes nessas
secoes. Estes sdo os esforcos solicitantes de primeira ordem, obtidos
na configuracdo indeformada da barra. A partir dos esforgos solici-
tantes, determinam-se as curvaturas nas diversas se¢des transversais.
Em seguida, aplica-se ao pilar um carregamento transversal ficticio
igual a distribui¢@o das curvaturas. Empregando a analogia de Mobhr,
obtém-se os deslocamentos transversais do eixo.

Em virtude desses deslocamentos, ocorre um aumento dos
momentos fletores na configuracdo deformada do pilar. Admite-se
que os esfor¢os normais permanegam inalterados, com os seus valo-
res de primeira ordem. Com os novos momentos fletores e com os
esforgos normais, repete-se todo o processo para a obtencdo das cur-
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vaturas e dos deslocamentos transversais. Desenvolve-se, assim, um
processo iterativo para a consideracdo da ndo linearidade geométrica.

Se os deslocamentos convergirem para um valor finito, signi-
fica que o pilar, com uma determinada armadura, é estavel frente as
cargas aplicadas. Por outro lado, se os deslocamentos crescerem in-
definidamente, fica constatada a ruina por instabilidade do equilibrio.
A ruina por ruptura ¢ verificada comparando-se os momentos fletores
solicitantes com o momento de ruina da sec¢do transversal.

Para obter uma resposta completa do pilar até a ruina, empre-
ga-se um processo incremental. Assim, apds a convergéncia dos des-
locamentos transversais, aplica-se um novo incremento de carga e
repete-se toda a analise. Dessa forma, pode-se determinar o carrega-
mento de ruina do pilar.

Esse algoritmo também pode ser empregado para o dimensio-
namento de pilares esbeltos. Para isto, basta ir variando a area de ago
e determinando o carregamento de ruina do pilar. Quando o carrega-
mento de ruina se aproximar do carregamento de projeto, tem-se
concluido o dimensionamento.

O método das diferengas finitas também pode ser empregado
para a andlise de pilares esbeltos. Inicialmente, consideram-se varias
secOes transversais ao longo do eixo do pilar e determinam-se os
momentos fletores solicitantes nessas se¢des. Esses momentos sdo
escritos em termos dos deslocamentos transversais nas segoes, 0S
quais sdo as incognitas do problema. As curvaturas do eixo da barra
sdo aproximadas em diferencas finitas e também sdo escritas em fun-
cdo dos deslocamentos transversais. Aplicando a equacao diferencial
de equilibrio em todas as segdes, obtém-se um sistema de equagdes
algébricas. Esse sistema ¢ ndo linear e deve ser resolvido iterativa-
mente. Para isto, pode-se empregar um dos métodos apresentados na
referéncia [28].

Os algoritmos descritos anteriormente sdo relativamente sim-
ples e de facil implementagdo computacional. Entretanto, eles apre-
sentam algumas limitagdes, particularmente em relagdo as condigdes
de contorno. Dessa maneira, o programa desenvolvido fica restrito a
alguns casos particulares de carga e de condi¢des de contorno do
pilar. Havendo alguma alterac@o nessas condigdes, torna-se necessa-
rio modificar o programa computacional.

O problema também pode ser resolvido empregando-se o mé-
todo dos elementos finitos [29]. Neste caso, obtém-se um programa
geral, que permite realizar a analise de pilares com diversas condi-
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¢oes de contorno e de carga. O mesmo programa pode ser usado para
a analise ndo linear de porticos planos, ja que o elemento finito pos-
sui trés graus de liberdade por no. Dessa forma, pode-se verificar a
estabilidade das estruturas aporticadas de nos deslocaveis, conforme
a classifica¢ao dada no capitulo 6.

O desenvolvimento do método dos elementos finitos para a
analise de pilares esbeltos de concreto armado € apresentado nas se-
¢oes seguintes.

9.2 - Deslocamentos em barras esbeltas

Para a obtencdo do campo de deslocamentos em uma barra
esbelta, empregam-se as hipoteses das se¢des planas e de moderadas
rotagdes. Com isso, desprezam-se as deformagdes devidas ao esforgo
cortante.

Na Fig. 9.2.1, apresenta-se uma barra nas configuragdes de-
formada e indeformada. As cargas externas sdo aplicadas no plano
X —z, o qual contém os eixos de simetria das se¢des transversais da
barra. Desse modo, a barra esta sob flexdo normal composta.

q(x)
M Q v _ M
N
<—>T — P, l«——»
N X,u
Q
z,Wvy (W
0 0
wuo
Z X

Fig. 9.2.1 - Deslocamentos e for¢as em uma barra esbelta
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com pico de tensdo o, = ff,.;, ¢ empregado para a verifica¢do da
ruptura.

Gc A

afcd_

chd - a, d €

Fig. 9.6.3 — Diagramas tensdo-deformagdo para o concreto em
compressao

Os coeficientes que multiplicam f.; valem SB=0085 e
a =11, conforme a NBR-6118. Assim, para o célculo dos desloca-
mentos, o pico de tensdo no concreto vale L1, / 1.4.

Segundo o CEB/90 [7], para o calculo dos deslocamentos do
eixo do pilar, deve-se considerar o pico de tensdo f; /1,2 € um mo-

dulo de deformagdo longitudinal de caleulo E.; = E. /1,2, onde

E_. ¢ o modulo tangente inicial, dado por
/3
+38
E.= 21500(ﬁ§—0j , MPa (9.6.5)

De acordo com o EC2 [13], as deformagdes &, e &, sdo da-
das por

£0(%,)=2,0 ,s¢ fu <50 MPa (9.6.6)

€o (%0)= 2,0+ 0,085(f —50)"7 ,se fi >50 MPa (9.6.7)



Capitulo 10

ANALISE DAS ESTRUTURAS DE
CONTRAVENTAMENTO

10.1 — Introducao

A determinagdo dos esforcos solicitantes nas estruturas de
contraventamento, para um carregamento dado, é feita empregando-
se os métodos convencionais da analise estrutural. Deve ser lembra-
do que, mesmo nas estruturas consideradas indeslocaveis, os esforgos
de primeira ordem, decorrentes das acdes horizontais, devem ser
calculados considerando-se a deslocabilidade da estrutura de contra-
ventamento.

A grande dificuldade da andlise estrutural frente as acdes hori-
zontais (agdo do vento e de sismos) consiste na reparticdo das cargas
para os elementos de contraventamento. Isto ocorre pela natureza
tridimensional do problema.

De fato, em um procedimento rigoroso deve-se levar em conta
a interacdo entre os diversos andares da estrutura, analisando-se o
movimento relativo das varias lajes do edificio. Esse procedimento ¢é
necessario quando a subestrutura de contraventamento ¢ formada
pela associagdo de elementos de comportamentos distintos, como
porticos e paredes estruturais ou pilares-parede. Nestes casos, a res-
posta da estrutura ¢ fortemente influenciada pelas forcas de interagao
que surgem para compatibilizar os deslocamentos dos diversos ele-
mentos componentes.

Entretanto, quando o contraventamento ¢ formado por elemen-
tos que se comportam de forma idéntica, pode-se empregar um pro-
cesso simplificado. Isto ocorre quando o contraventamento ¢
constituido exclusivamente por poérticos, ou exclusivamente por pa-
redes estruturais.

No procedimento simplificado, despreza-se a interagdo entre
os diversos niveis de lajes, adotando-se para os elementos de contra-
ventamento uma rigidez equivalente determinada para um andar ca-
racteristico. Admite-se, ainda, que as lajes sejam extremamente
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rigidas no seu proprio plano, de forma que nenhum movimento rela-
tivo ocorra neste plano. Além disso, considera-se que os painéis de
contraventamento (formados apenas por porticos ou apenas por pare-
des estruturais) s6 recebem cargas no seu plano vertical, apresentan-
do rigidez nula na diregdo normal a este plano. A rigidez a torgdo
também ¢ desprezada.

Na secdo seguinte, apresenta-se o processo simplificado, o
qual é valido quando o contraventamento € constituido por elementos
do mesmo tipo: somente porticos ou somente paredes estruturais.

10.2 — Processo simplificado para reparticiio das forcas
horizontais

Suponha uma subestrutura de contraventamento formada por
n painéis dispostos em linha, como indicado na Fig. 10.2.1. Os pai-
néis s3o do mesmo tipo: ou todos sdo porticos, ou todos sdo paredes
estruturais.

Laje rigida no ) )
plano horizontal ) )
A /

y —4 —4
a@) | 1 j n 0 O O AL
—> | | ] | ] | ] - -

ZT —4 —4
(Planta) X (Elevag&o)

Fig. 10.2.1 — Subestrutura de contraventamento

As lajes de piso s@o consideradas rigidas no plano horizontal.
Isto € representado por meio das barras birrotuladas mostradas em
elevacdo. Essas barras apenas indicam que os deslocamentos hori-
zontais dos painéis, em um determinado piso, sdo iguais.

Admitindo a formulagdo do meio continuo, o equilibrio de
cada painel pode ser representado através de uma equagdo diferenci-
al. Como todos os painéis sdo do mesmo tipo, a equagao diferencial é
a mesma para todos eles.
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uma rotagdo @ em torno da origem do sistema de eixos, os desloca-
mentos do ponto P serdo dados por

u; =u,—y;0 (10.2.8)
v; =v, +x;0 (10.2.9)
Y,V A
/',
K
P,
N I :
i(‘\e //,, : OLi
o/ X; X, U

Fig. 10.2.5 - Painel de contraventamento genérico

E interessante escrever as equagdes anteriores na forma matri-
cial
u;, =NU, (10.2.10)
onde
u

o
L0 U
u;={ '"t:N= U, =1, (10.2.11)
Vi 0 lxl-

O deslocamento u,' , na direcdo da mola, é obtido por uma

D)

simples rotagdo de eixos (ver semelhanca com a equacdo (4.3.1)),
resultando

uj =u; Cosa; +v; sena; (10.2.12)
Essa equacdo pode ser escrita na forma
u; =Ru; = RNU, (10.2.13)

onde
R =[cosq; , sena, | (10.2.14)
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q(z)=q1(2)+ q2(2) (10.5.1)

onde ¢ (Z) ¢ a parcela da carga absorvida pela parede e g, (z) éa
parcela absorvida pelo portico.

Laje rigida no
plano horizontal
A
Y ” q(z
q2) 1 2 1 2
—> | [ ] [ ]
Parede Portico ZT
(Planta) x (Elevagao)

Fig. 10.5.1 — Associagdo de portico com parede estrutural

Em virtude da presenga das lajes, esses dois painéis sofrem os
mesmos deslocamentos u#(z) segundo a diregdo x. Assim, as equa-
¢oOes diferenciais para os dois painéis de contraventamento sdo dadas
por

4
EIZ L=q(2) (10.5.2)

4

dz
—st—;l=q2(z) (10.5.3)

A

onde EI ¢ arigidez a flexdo da parede e K ¢ arigidez ao corte do
portico.

Substituindo essas duas equacdes em (10.5.1), resulta a equa-
¢do diferencial do sistema acoplado

4 2
Elfl T K Z > =4q(z) (10.5.4)
Z Z

Admitindo que EI, K e a carga g sejam constantes em

toda a altura da estrutura, pode-se encontrar a solucdo analitica da
equacao diferencial (10.5.4).
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Fig. 10.5.4 — Reparticdo da carga uniforme para os dois painéis de
contraventamento (associagdo parede e portico)

10.6 — Processo rigoroso para reparticio das forcas
horizontais

O processo descrito a seguir pode ser empregado para analise
das subestruturas de contraventamento constituidas pela associacao
de porticos e paredes estruturais ou pilares-parede. Conforme ja foi
demonstrado, o processo simplificado, apresentado na se¢do 10.2,
ndo ¢ adequado para esses casos.

Na Fig. 10.6.1, apresenta-se um painel de contraventamento

genérico, localizado em um ponto de coordenadas (xl-, )’i) no plano

horizontal. Se o painel for um poértico ou uma parede estrutural, o
ponto ¢ localizado no centroide da secdo transversal do painel. Se o
painel for um pilar-parede, o ponto corresponde ao centro de cisa-
lhamento de sua se¢do transversal.

O sistema local de eixos s —r corresponde as diregdes princi-
pais da se¢@o transversal do painel de contraventamento. Se o painel
for um portico ou uma parede estrutural, convenciona-se que ele es-

teja orientado segundo a direg¢do s, formando um angulo «; com o

eixo X.
O movimento de corpo rigido das lajes € representado pelos

translagdes u,, (Z) eV, (Z) e pela rotagdo 6, (z) em torno da origem
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APENDICE 1

Tabelas para dimensionamento a flexo-compressiao normal
(secoes retangulares)

As Tabelas Al.1 a A1.32 destinam-se ao dimensionamento de
secOes retangulares sob flexo-compressdao normal. Em cada tabela,
encontra-se indicada a secdo transversal com a correspondente
disposic@o das barras da armadura. Para cada secdo, sdo fornecidas
as taxas mecanicas de armadura, @, para quatro valores do
pardmetro O . As caracteristicas geométricas de uma se¢do tipica sdo
apresentadas na Fig. Al.1.

Z
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[}
' |
v ]
e 1 e |e
|
[}
[}
h .C‘:' o
]
*|eo °

d* b

Fig. Al.1 - Se¢do retangular sob flexo-compressao normal

Para identificar a tabela a ser usada, deve-se calcular o
pardmetro & =d'/h e observar a disposi¢do das barras indicada no
topo da tabela. Os esforgos solicitantes de calculo sdo o esforgo
normal N, e o momento fletor M,; =N, e, onde e ¢ a
excentricidade da for¢a normal em relacdo ao centroide da secdo de

concreto.
Os parametros de entrada sdo os seguintes:

Ng M,

v=—-95
thcd

, como,.; =0.85f.,.
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Obtida a taxa de armadura w , calcula-se a area de ago

_ C()bhO'Cd

A
* fya’

Se o pardmetro & do problema ndo coincidir com nenhum dos
valores tabelados, pode-se empregar a tabela correspondente ao
pardmetro O imediatamente superior ao valor calculado. Se
0 > 0,20, pode-se fazer uma extrapolagdo a partir dos resultados

obtidos para 0 =0,15 ¢ 6 =0,20.

As tabelas s@o validas apenas para os concretos do Grupo I, ou
seja, concretos com f,;, <50MPa, ja que para concretos do Grupo

IT as deformagdes limites do concreto, &, ¢ &, , ¢ 0 pardmetro A do

diagrama retangular variam com f,_; (de acordo com o modelo da
NBR-6118/2014; ver capitulo 1).

Se for empregado o modelo do novo EC2, as tabelas valem
para todas as classes de resisténcia, uma vez que A =0,8,
E, =2 0/00 e &, =35 0/00 , independente de f,, . Para isto,

basta adotar o, = 0,857, f,;, com 77, = (40/fck )1/3 <1,0 e fu
em MPa.



APENDICE 2

Tabelas para dimensionamento a flexo-compressao obliqua
(secdes retangulares)

As Tabelas A2.1 a A2.6 destinam-se ao dimensionamento de
secOes retangulares sob flexo-compressdo obliqua. Em cada tabela,
encontra-se indicada a se¢do transversal com a disposicdo das barras
da armadura. O numero n de barras na secao também ¢ indicado
junto ao titulo da tabela. Uma secdo tipica € representada na Fig.
A2.1.

yA e,
‘—iNd
[ ] [ ]
Y
hy X>

d'yi ° °

+ ¥ e,

h, |d%

Fig. A2.1 - Se¢do retangular sob flexo-compressao obliqua

Os esforgos solicitantes de calculo sdo o esfor¢co normal N, e
os momentos fletores M ,; =Nye, e M ,; =Nye, onde e, ¢ e,

sdo as excentricidades da forca normal em relagdo aos eixos de
simetria da sec¢do transversal.
Os pardmetros de entrada sdo os seguintes:

o ol Mu o M
s X s
Aco-cd Achxo-cd g A h O-cd

V=

onde A. =h.h,; 0.3 =080f,.
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As tabelas fornecem a taxa mecanica de armadura, @, com a
qual calcula-se a area de aco

— a)Ac Ocd

A
* fyd

Para identificar a tabela a ser usada, devem-se verificar a
disposicdo das barras da armadura e o valor do esforco normal
reduzido v. Para valores de v diferentes dos tabelados, pode-se
fazer uma interpolagdo linear.

As tabelas sdo validas apenas para os concretos do Grupo I, ou
seja, concretos com f,; <50 MPa, ja que para concretos do Grupo

IT as deformagdes limites do concreto, &, e &, , € o pardmetro A do

diagrama retangular variam com f,; (de acordo com o modelo da
NBR-6118/2014; ver capitulo 1).

Se for empregado o modelo do novo EC2, as tabelas valem
para todas as classes de resisténcia, uma vez que A =08,
E, =2 0/00 e &, =35 0/00 , independente de f,, . Para isto,

basta adotar o, = 0,807, f,.,, com 77, = (4O/fck )1/3 <10 e f
em MPa.
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