9 PILARES

9.1 DEFINICAO

ABNT NBR 6118, item 14.4.1.2:

“Pilares: Flementos lineares de eixo reto, usualmente dispostos na vertical, em que as forgcas normais de
compressdo sao preponderantes.

9.2 EFEITOS DE 2* ORDEM™"

Efeitos de 2% ordem sdo aqueles que se somam aos obtidos numa andlise de primeira ordem (em que o equilibrio
da estrutura é estudado na configuraciio geométrica inicial), quando a anélise do equilibrio passa a ser efetuada
considerando a configuracio deformada (Figura 9.1).
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Figura 9.1 — Efeitos de 1° e 2* ordem

Os efeitos de 2% ordem, em cuja determinagdo deve ser considerado o comportamento ndo-linear dos materiais,
podem ser desprezados sempre que ndo representem acréscimo superior a 10% nas reagdes e nas solicitacoes
relevantes da estrutura. Na Figura 9.1, o efeito de 2* ordem (Nax A) poderd ser desconsiderado se
Mzd £ 0,10 M1q:

A anélise estrutural com efeitos de 2% ordem deve assegurar que, para as combinagdes mais desfavoraveis das
acoes de calculo, ndo ocorra perda de estabilidade, nem esgotamento da capacidade resistente de calculo.

A nao-linearidade fisica, presente nas estruturas de concreto armado, deve ser obrigatoriamente considerada.

9.3 CLASSIFICACAO DAS ESTRUTURAS!®

9.3.1 EFEITOS GLOBAIS, LOCAIS E LOCALIZADOS DE 2* ORDEM

Sob a acéo das cargas verticais e horizontais, os nos 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

14 O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma copia dos itens 15.2 e 15.3 da ABNT NBR 6118.
15 O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma copia do item 15.4 da ABNT NBR 6118.



que, em principio, afetam principalmente os esforgos solicitantes ao longo delas.

9.3.2 ESTRUTURAS DE NOS FIXOS E ESTRUTURAS DE NOS MOVEIS

As estruturas sdo consideradas, para efeito de cédlculo, como de nés fixos 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
(Figura 9.2).
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Figura 9.2 — Estruturas de nés fixos

As estruturas de nés méveis sdo aquelas onde os deslocamentos horizontais ndo sdo 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

ob o

localizados (

Figura 9.3).

Figura 9.8 - Estruturas de nés méveis

9.3.3 CONTRAVENTAMENTO

Por conveniéncia de analise, é possivel identificar, dentro da estrutura, subestruturas que, devido a sua grande
rigidez a agbes horizontais, resistem a maior parte dos esforcos decorrentes dessas ac¢oes. Essas subestruturas
s@o chamadas subestruturas de contraventamento. Os elementos que ndo participam da subestrutura de



contraventamento sdo chamados elementos contraventados. As subestruturas de contraventamento podem ser
de nés fixos ou de nés moveis, de acordo com o estabelecido em 9.3.2 (Figura 9.4).
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Figura 9.4 — Subestruturas de contraventamento e elementos contraventados

9.3.4 ELEMENTOS ISOLADOS
Séo considerados elementos isolados, os seguintes:

— os elementos estruturais isostaticos;

— os elementos contraventados;

— os elementos das estruturas de contraventamento de nés fixos; e

— os elementos das subestruturas de contraventamento de ndés moéveis desde que, aos esforcos nas
extremidades, obtidos numa analise de 1% ordem, sejam acrescentados os determinados por analise
global de 27 ordem.

9.4 DISPENSA DA CONSIDERACAO DOS ESFORCOS GLOBAIS DE 2* ORDEM?16
Os processos aproximados, apresentados em 9.4.1 e 9.4.2, podem ser utilizados para verificar a possibilidade de

dispensa da consideragao dos esforcos globais de 2* ordem, ou seja, para indicar se a estrutura pode ser
classificada como de nés fixos, sem necessidade de calculo rigoroso.

9.4.1 PARAMETRO DE INSTABILIDADE

Uma estrutura reticulada simétrica pode ser considerada como sendo de nds fixos se seu pardmetro de
instabilidade a satisfazer as seguintes condigoes:

Equacéao 9.1

onde:

n é o ntimero de niveis de barras horizontais (andares) acima da fundacéo ou de um nivel pouco
deslocavel do subsolo;

Hiot é a altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundac¢do ou de um nivel pouco
deslocavel do subsolo;

Nk é a somatéria de todas as cargas verticais atuantes na estrutura (a partir do nivel considerado
para o calculo de Hiot), com seu valor caracteristico; e

Ecs Ic representa a somatéria dos valores de rigidez de todos os pilares na dire¢do considerada. No
caso de estruturas de pérticos, de trelicas ou mistas, ou com pilares de rigidez variavel ao longo

16 O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma cépia do item 15.5 da ABNT NBR 6118.



da altura, pode ser considerado o valor da expressdo EcsIc de um pilar equivalente de segao

constante.
Na analise de estabilidade global pode ser adotado o valor do médulo de elasticidade ou médulo de deformagéo

tangente inicial dado em [1.4.6].

O valor de Ic deve ser calculado considerando as se¢ées brutas dos pilares.

A rigidez do pilar equivalente deve ser determinada (Figura 9.5) da seguinte forma:

calcular o deslocamento do topo da estrutura de contraventamento, sob a acdo do carregamento

horizontal;

calcular a rigidez de um pilar equivalente de se¢do constante, engastado na base e livre no topo, de
mesma altura Hiot, tal que, sob a agdo do mesmo carregamento, sofra o mesmo deslocamento no topo.
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Figura 9.5 — Rigidez do pilar equivalente — estrutura de contraventamento

O valor limite 0,6 prescrito para n > 4 é, em geral, aplicavel as estruturas usuais de edificios. Pode ser adotado
para associacoes de pilares-parede, e para pérticos associados a pilares-parede. Pode ser aumentado para 0,7 no
caso de contraventamento constituido exclusivamente por pilares-parede, e deve ser reduzido para 0,5 quando

s6 houver poérticos.

EXEMPLO 9.1

Classificar a estrutura abaixo representada de acordo com seu parametro de instabilidade a. A estrutura

corresponde a um portico constituido por vigas e pilares de se¢do retangular.

Dados:

concreto: C25;
sec¢do transversal dos pilares: 20 cm x 40 cm (na direcdo das solicitagdes horizontais);
sec¢do transversal das vigas® 20 cm x 50 cm (na direcdo das solicitagdes horizontais);

vao entre pilares: 5 m;
diferenca de cota entre pisos: 3 m;

carga acidental da cobertura: qx.cob = 3 kN/m;

carga permanente da cobertura: gk.cob = 12 kN/m;

carga acidental do pavimento tipo: qi.tipo = 5 kKN/m;

carga permanente do pavimento tipo: gktipo = 15 kN/m; e

carga do vento: qrvento = 5 kKN/m.

Solucdo: O pardmetro de instabilidade o fica definido pela Equagdo 9.1. Por se tratar de um poértico, e sendo

n =4, o valor limite de o deve ser tomado igual a 0,5.



20x50 (cob)

20x50 | (tpo)

) :1:3 m
12 m 20x50 (tipo)

20x50 (tipo)

20x40 20x40 20x40 cn?’

5m 5m

A
\ 2
A
A 4

a) Dados - uniformizacio de unidades (kN e cm)

f, =25 MPa =2,5kNlcm?  (C25)

B = 5600\/E = 5600+/25 = 28000 MPa = 2800 kN/cm > {(modulo de elasticidade)
E. =085E; =085x2800 =2380kN/cm” (mddulo de elasticidade secante)

H,, =120m=1200cm (altura total)

n=4 (nimero de andares acima da fundagéo)

% =05  {n =4, portico simples)

b) Determinacéo de Ni

Deve ser observado que as equacdes de cdlculo para as acdes, conforme estabelecido em [3.6], ndo se
aplicam na determinacio do parametro a. Especificamente para este caso, Fa néo existe, resultando:

F = ng +Fsgk +Fqk +F

. (Somente cargas verticais ),

constituindo-se na combinacéo de agoes para da determinacéo de a.

Com o auxilio do programa FTOOL17, chega-se:

L L L L L L | 3¥12=15Km (cobertura)

b bbb s +15=20 kv ipo)

12 m ‘filllllv . .
forcas horizontais e

¥ l l l l l l v ) momentos fletores

ndo mostrados

5m » 5m > Nie=181+388 +181 =750 kN

A
Y

A A A

181 kN 388 kN 181 kN

17 FTOOL = programa destinado ao ensino do comportamento estrutural de pérticos planos, desenvolvido
por Luiz Fernando Martha do Departamento de Engenharia Civil da Pontificia Universidade Catélica do Rio de
Janeiro (PUC-Rio) [www.tecgraf.puc-rio.br/ftool].



c) Rigidez do pilar equivalente

Com o auxilio do programa FTOOL, chega-se:
7.2 mm 7.2 mm
5kNm 20x50 —4 5kNm  ¢—4
_‘\_ : : : " __) ...... I.
—_— ! ' i —_— H
I 20x50 ! ! i
> T T 1 — 1
—_— ' ' H —_— H
12m > | 20x30 |/ i — N |
—_— | H H — '
ro20x50 |! ! i
> T T ] —
—>  [20x40 120x40 120x40 cm? —_— 20x166 cm?
A — — L —
| Sm | Sm_,-
20x166°
|, =222 - 7623827 ot
750 .
a =1200 = 0,24 < 0,5 = estrutura de nos fixos
2380 x 7623827
]

9.4.2 COEFICIENTE yz

O coeficiente v, de avaliacdo da importancia dos esfor¢os de segunda ordem global é valido para estruturas
reticuladas de no minimo quatro andares. Ele pode ser determinado a partir dos resultados de uma andlise

linear de primeira ordem, para cada caso de carregamento, adotando-se os seguintes valores de rigidez:

(El)sec = 0’3 Eci Ic

lajes
: (El)sec = 0’4 Eci Ic para As # As
vigas - Equacio 9.2
(El)sec = 0’5 Eci Ic para As = As
pilares (El),,, =0.8E,|,
onde:
é médulo de elasticidade ou médulo de deformacio tangente inicial dado em [1.4.6]; e

Eci
é o momento de inércia da secdo bruta de concreto, incluindo, quando for o caso, as mesas

I
colaborantes.

O valor de y. para cada combinagao de carregamento é dado pela expressao:

1
YZ = AM ~
1 totd Equacao 9.3
M1,tot,d

onde:



Mitot,da é 0 momento de tombamento, ou seja, a soma dos momentos de todas as for¢as horizontais da
combinacio considerada, com seus valores de calculo, em relacido a base da estrutura; e

AMiot,a é a soma dos produtos de todas as forcas verticais atuantes na estrutura, na combinacio
considerada, com seus valores de calculo, pelos deslocamentos horizontais de seus respectivos
pontos de aplicagio, obtidos da analise de 1* ordem.

Considera-se que a estrutura é de nos fixos se for obedecida a condigdo: y. < 1,1.

EXEMPLO 9.2

Classificar a estrutura abaixo representada de acordo com seu parametro de instabilidade y,. A estrutura
corresponde a um portico constituido por vigas e pilares de se¢do retangular.

20x50 (cob)

20x50 (tipo)

12 m 20x50 (tipo)

20x50 (tipo)

20x40 20x40 20x40 cn?
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Considerar :

estado limite dltimo - combinagio normal
Dados:

— concreto: C25;

— secdo transversal dos pilares: 20 cm x 40 cm (na direcdo das solicitacdes horizontais);
— secdo transversal das vigas: 20 cm x 50 cm (na direcdo das solicitacdes horizontais);
— vao entre pilares: 5 m;

— diferenca de cota entre pisos: 3 m;

— carga acidental da cobertura: qreb = 3 KN/m (yo = 0,5);

— carga permanente da cobertura: gxcob= 12 kN/m;

— carga acidental do pavimento tipo: qitipo = 5 kKN/m (yo = 0,5);

— carga permanente do pavimento tipo: gk tipo = 15 kN/m; e

— carga do vento: qivento = 5 kKN/m (yo = 0,6).

Solugdo: O parametro de instabilidade y. fica definido pela Equacio 9.3, com as rigidez de vigas e pilares
definidas pela Equacéo 9.2.

a) Dados - uniformizacdo de unidades (kN e cm)

f.. =25 MPa =2,5kNcm? (C25)
E. =5600,/f,, =5600v25 =28000MPa =2800kN/cm? (médulo de elasticidade)

b) Rigidez equivalente das vigas e pilares (Equacéo 9.2)



c)

d)

[(El)sec]viga =04E;l. = (014 Eci)lc

Ec,v‘ga

Ecviga= 0,4 x28000=11200MPa =1 120kN/cm?
[(El)sec]pilar =08El. = (018 Eci)lc

E

¢ pilar

E. piiar = 0.8 x 28000 = 22400MPa = 2240kN/cm?

Combinacgées de acoes

Deve ser observado que as equacdes de cdlculo para as acdes, conforme estabelecido em [3.6], se
aplicam na determinagéo do parametro y.. As combinagbes possiveis das agoes resultam:

Fé‘]) — 114 ng + 1’4 (Fq d + 0i6 Fqk,v ento)

F<§2) = 1,4 ng + 1a4 (Fqk,v ento + 0’5 Fqk,acid)

k,aci

Fc(iS) = 1,0 ng + 174(Fqk,acid + 0’6 Fqk,vento)
Fc(|4) = 1,0 ng + 114 (Fqk,v ento T 0’5 Fqk,acid)

1% combinacéao

F" =14 Fo 14 (Fyacio + O.6F,

gk,v ento)

Fy" = 14F; + 14F; acig + 084F g e

4,2 KN/m (vento)

A

21 kN/m (cobertura)

o

LI LI LT
SR
e | |
weant! =

A .

28 kKN/m (tipo)

-

12m

b S e —

vV bbb v

A
A 4
A
Y

cobertura:

(9+9)y =14x12+14x3 =21kN/m => carga vertical
tipo:

(9+09)y =14x15+14x5=28kN/m = carga vertical

vento-

(9)q =0,84 x5 =4,2kN/m = cargahorizontal

Com o auxilio do programa FTOOL, chega-se:



Nd,cota NdXAx
Axmédio: deslocamento horizontal médio dos

Cota Ax,médio
(kN) (kNmm)

(mm)
nés do portico, na cota considerada.

total, na cota

(m)
0,0 0,0
3,0 2,7
6,0 5,9
9,0 8,1
12,0 9,1

0,0

280,0 756

280,0 1652 Nd,cota* carga
280,0 2968 considerada (vdo x carga distribuida).
210,0 1911
AMiot,d = 6587

vertical

2 2
_ Qavenox 423127 _ 305 41 Nim = 302 400 kNmm

M =
1,t0t,d 2 2
L =1022 < 11= estruturade nods fixos

6587
302400

1
’YZ = —
1 _ AMto’(,d 1 _
M1,tot,d

e)  demais combinacdes
Repete-se o processo para as diferentes combinacées de carregamentos. Para o carregamento 2, y, igual

a 1,020; carregamento 3, vz igual a 1,017; e carregamento 4, y. igual a 1,015.
[

IMPERFEICOES GEOMETRICAS - EFEITOS DE 1* ORDEM8

9.5

De modo geral, os carregamentos (carga permanente, carga acidental, vento, etc), combinados como mostrado
em [3.6], provocam nas estruturas solicitacées (momento fletor, forca normal, forca cortante, etc) e deformacdes
(deslocamentos, rotacdes, etc). Quando as deformacdes sdo de pequena monta, diz-se que os efeitos causados na

estrutura séo de 1% ordem.
E sabido porém, que, de uma forma genérica, as construgdes de concreto sdo geometricamente imperfeitas,

O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma cépia do item 11.3.3.4 da ABNT NBR 6118.

18



apresentando, antes do carregamento, deformacgoes decorrentes do processo construtivo.

No caso das estruturas reticuladas, por exemplo, existem imperfei¢cées na posi¢do e forma dos eixos das pecas,
na forma e dimensodes da sec¢ido transversal, na distribuicdo da armadura, etc. Muitas dessas imperfeicoes
podem ser cobertas apenas pelos coeficientes de ponderacdo, mas as imperfei¢ées dos eixos das pecas, ndo. Elas
devem ser explicitamente consideradas, porque tém efeitos significativos sobre a estabilidade da construcéo.
Esses efeitos decorrem nio s6 das solicitacées diretamente atuantes, mas também da fluéncia e da sensibilidade
a imperfeicoes das estruturas de concreto. Esses efeitos sdo considerados, também, como de 1% ordem.

Na verificacdo do estado limite ultimo das estruturas reticuladas, devem ser consideradas as imperfeicoes
geométricas do eixo dos elementos estruturais da estrutura descarregada. Essas imperfeicbes podem ser
divididas em dois grupos:

— imperfei¢des globais; e
— 1imperfeic¢des locais.



9.5.1 IMPERFEICOES GLOBAIS — DESAPRUMO DA ESTRUTURA

Na analise global das estruturas, sejam elas contraventadas ou néo, deve ser considerado um desaprumo dos

elementos verticais conforme mostrado na Figura 9.6. Considerando 61 como sendo o desaprumo de um

elemento vertical continuo e 0. o desaprumo global da estrutura, seus valores sdo determinados pela

Equacao 9.4 e Equacgio 9.5, respectivamente.

| L/

n prumadas de pilares

Figura 9.6 — Imperfeicées geométricas global

1
' 100vH
1 i =
——  (estruturasde nos fixos)
1 400
200 1
— <estruturasde noés m(')veis>
300
1
i
0, =0,)—1
a 1 2
onde:
H é a altura total da edificacio, em metros; e
n é 0 numero total de elementos verticais continuos.

ABNT NBR 6118, item 11.3.3.4-b:

Equacéo 9.4

Equacao 9.5

"0 desaprumo nao deve necessariamente ser superposto ao carregamento de vento. Entre os dois, vento
e desaprumo, pode ser considerado apenas o mais desfavoravel, que pode ser definido através do

que provoca o maior momento total na base de construcdo.”

EXEMPLO 9.3

Determinar o desaprumo da estrutura abaixo representada. Considerar estrutura de nds fixos e méveis.

| [/

/

[ ]

/

12m

y

/

[~

/

/




Solugao: O desaprumo fica definido pela Equagéo 9.4 e Equagéo 9.5.
a) Dados

H = 12 m (altura total da estrutura)
N = 3 (numero de elementos verticais continuos)

b) 01 para estrutura de nés fixos

1 >0, > T = estrutura de nos fixos
200 400
1
0y=—F+
" 100/H
1 1

0, = = OK
' 100412 346

¢) 0. para estrutura de nés fixos _ 1 / / /
: T AN
I+ 424
oca Ly (77
2
1 \IL /dl

36\ 2 424

d) 01 para estrutura de nés méveis

L >0, . = estrutura de nés mébveis / /
200 300 1
0, = 1 By < L =0, = L 36 / / /
' 100412 346 300 ' 300 7 / / /
e) 0. para estrutura de nés méveis _Z _Z _Z
1
1 1+ 3 4

0, = =
3001 2 367

9.5.2 IMPERFEICOES LOCAIS — DESAPRUMO DE UM LANCE DE PILAR

No caso de elementos que ligam pilares contraventados!® a pilares de contraventamento??, usualmente vigas e
lajes, deve ser considerada a tragdo decorrente do desaprumo do pilar contraventado, conforme mostrado na
Figura 9.7.

19 Pilares de pouca rigidez a a¢ées horizontais.
20 Pilares de grande rigidez a a¢bes horizontais que resistem a maior parte dos esforcos decorrentes dessas
agoes.



Pilar de

contraventamento Pilar
’/ __ contraventado
s
Elemento de

' " travamento
' 91
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! g
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Figura 9.7 — Elementos de travamento (tracionado ou comprimido)

Considerando Hi como sendo a altura de um lance de pilar (Figura 9.7), em metros, define-se 81 como sendo:
1

S N

1 20
100H, | 4
0

o

91 Equacéo 9.6

[\

w
o

No caso da verificacdo de um lance de pilar, deve ser considerado o efeito da falta de retilinidade do eixo do

—_ ]

N
N

0: 5 Thiy2 (, 0! IH‘

NS TS
a) falta de retilinidade b) desaprumo

pilar2! (

1 /e
) ()
1 ! Hi
o ) O I

~

ROV ALY
a) falta de retilinidade b) desaprumo
Figura 9.8.a) ou do desaprumo (

Figura 9.8.b). Admite-se que, nos casos usuais, a consideracdo apenas da falta de retilinidade ao longo do lance

de pilar seja suficiente.

21 No caso da falta de retilinidade do eixo do pilar usar Hi/2 na raiz quadrada da Equacao 9.6.
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a) falta de retilinidade b) desaprumo

Figura 9.8 — Imperfei¢des geométricas locais

9.5.3 MOMENTO MINIMO DE 1* ORDEM — CONSIDERACAO DAS IMPERFEICOES
LOCAIS

O efeito das imperfei¢oes locais nos pilares pode ser substituido em estruturas reticuladas pela consideracéo do
momento minimo de 1? ordem dado a seguir:

IV|1d,min = Nd (0101 5+0,03 h) Equacio 9.7
onde:

h é a altura total da sec¢do transversal na dire¢ido considerada, em metros; e

Na é a forga normal de célculo.

Nas estruturas reticuladas usuais admite-se que o efeito das imperfeicbes locais esteja atendido se for
respeitado esse valor de momento total minimo. A este momento devem ser acrescidos os momentos de 2° ordem
com apresentados em 9.7.

Pode-se dizer que o efeito das imperfeicoes locais estara atendido se for considerado atuando no pilar uma forca
normal Nq associada a uma excentricidade minima dada por:

€,mn = 0,015+ 0,03h Equacdo 9.8
ABNT NBR 6118; item 16.3:

“Deve-se observar, também, que ndo se aceita o dimensionamento de pilares para carga centrada.”

De qualquer forma, é possivel estabelecer uma equacéio geral para a excentricidade que leva em consideracéo a
Ny

falta de retilinidade do pilar, como mostrado na

Figura 9.9.
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Figura 9.9 — Excentricidade por falta de retilinidade de pilar
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Figura 9.9 tem-se:
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Considerando a Equagédo 9.6,com Hi/2 definindo a falta de retilinidade do pilar, chega-se:

< IS y
o _20, 1 2oo:>ea_ 1 400
=81 €a _
H, . H, .
| 100\/'7' S IR Y L
2 |7 300 600

Desta forma, a Equacao 9.8 pode ser estendida para:

<
e 1 400

Fa = H, emmetros
| 2oo\ﬁ > 1
2 [ 600

EXEMPLO 9.4

Equacao 9.9

Determinar o valor de excentricidade de 1* ordem ea para um pilar cuja secio transversal tem altura (h) igual

a 40 cm. Este pilar podera ter altura (Hj) variando entre 7 e 14 m.

Solucao: A solucio do problema consiste na aplicacdo da Equacao 9.9.



a)

b)

c)

Excentricidade minima e1
€imn =0,015+0,03h

€;min = 0,015+ (0,03x0,4)=0,027m =27cm

Pilar com 7 m da altura

1
S -
_a — 4 = e_a — L
H. 374 H 400
200\/7 200 x \f S L !
600
7
e,=——=0018m=18cm<27cm
400
Pilar com 14 m da altura
1
<
e, 1 1 1 400
H . 529
" 200/ 2004 /14 1 10
2 2 600
14
e,=——=0026m=26cm<27cm
529

Para alturas superiores a 15 m, a equacio de 01 (ex) passa a

equacéo de e1,min.

H; prevalecer sobre



Figura 9.10.

lNJ

A Y
ec —
Bl ¥
1
I
/‘ME,i > Mign
A 7y
0s —
Bl ¥
)
1« Mia
Ny

A
fc —
i A
I
Ny
Miga> Migp
n
& —
i

lNd
Mld.mim
Aals s
A
Le
B v
. .
T Mldmm
Ny
lNl
/\Mﬁﬁ
A y ¥
Le
IB| | 1¥
T Mias
Ny

b
/ﬂMI_d"E‘m
A A

Lo
B ¥
- ar —T

T Mldmm

Na

lN!
/'ﬂMIEi
A A

le
B v
" .
T Migs
Na

O modo simplificado de representar o0 momento total Midmin de primeira ordem esta mostrado na

Ny
g
A

Bl ¥
Vo

T Mias
Na

Mig.a<Midmin

y

B Y

s L
T Migg
Nq

Mld.A <M, d,min



Figura 9.10 — Momento minimo de 1% ordem
9.6 ANALISE DE ESTRUTURAS DE NOS FIX0OS2

Nas estruturas de ndés fixos, o calculo pode ser realizado considerando cada elemento comprimido isoladamente
(Figura 9.11), como barra vinculada nas extremidades aos demais elementos estruturais que ali concorrem,
onde se aplicam os esforcos obtidos pela analise da estrutura efetuada segundo a teoria de 1? ordem.

O comprimento equivalente /e do elemento comprimido (pilar), suposto vinculado em ambas as extremidades, é
dado pela Equacao 9.10.

ly=ly+h</ Equacio 9.10
onde:
o é a distancia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos horizontais, que
vinculam o pilar;
h ¢é a altura da segdo transversal do pilar, medida no plano da estrutura em estudo; e
¢ é a distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta vinculado.
- viga
4 4
_._._k_.$._._“ V —
Al
pilar

eixo da viga

Figura 9.11 — Elemento isolado de estrutura de né fixo
A anélise dos efeitos locais de 2* ordem deve ser realizada de acordo com o estabelecido em 9.7.

7

Sob a acdo de forcas horizontais, a estrutura é sempre calculada como deslocavel. O fato de a estrutura ser
classificada como sendo de nés fixos dispensa apenas a consideragio dos esforcos globais de 2 ordem.

9.7 ANALISE DE ELEMENTOS ISOLADOS?3

Os itens 9.7.1 e 9.7.2.1 sdo apliciveis apenas a elementos isolados de secdo constante e armadura constante ao
longo de seu eixo, submetidos a flexo-compressao.

Os pilares devem ter indice de esbeltez menor ou igual a 200 (A < 200). Apenas no caso de postes com forca

22 O texto relativo a esta se¢do é, basicamente, uma cépia do item 15.6 da ABNT NBR 6118.
23 O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma cépia do item 15.8 da ABNT NBR 6118.



normal menor que 0,10 fca A, 0 indice de esbeltez pode ser maior que 200.

O indice de esbeltez deve ser calculado pela expressio:

14
A= Te Equacio 9.11
onde:
le é o comprimento equivalente do pilar; e
i é o raio de giragio da secdo transversal do pilar.

No caso de pilar engastado na base e livre no topo, o valor de /. deve ser tomado igual a 2/ (

e

T

1

1

1

'

[l
A |
[}

""" : =07

o

1

1

i

1

'

1
5
LTl

""" : =24

Figura 9.12 — Comprimentos equivalentes de pilar

EXEMPLO 9.5

Estabelecer os indices de esbeltez (A) para pilares de secdo retangular e circular.

Solucdo: Os indices de esbeltez (A) ficam definidos pela Equacdo 9.11. Para a secfio retangular devem ser
observados os valores dos raios de giracdo (momentos de inércia) nas duas direcdes.

a) Secdo retangular



[, = <rigidez na dire¢éo x = possivel flambagem na direcéo x> 24

<rigidez na direcao y = possivel flambagem na direcao y> %

A.=h,xh <érea da seg&o transversal do pilar)

Ay = <|’ndice de esbeltez na direcao x>
(1, l, ly e s L
A, = s J12 o= 3,46 . (indice de esbeltez na diregdo y)
y y y y

Caso os comprimentos equivalentes sejam diferentes nas direcdes x e y (lex # ley), 0s valores de A

resultam:
24 Observar que o momento de inércia Ix é referido a diregdo x. Corresponde ao momento de inércia Iyy da
Resisténcia dos Materiais (momento de inércia em torno do eixo yy).
25 Observar que o momento de inércia Iy é referido a diregdo y. Corresponde ao momento de inércia I« da

Resisténcia dos Materiais (momento de inércia em torno do eixo xx).



A, =346 Lo

¢
), = 3,462
h

eixo de vigano
, plano yz

A deformada pilar eixo de vigano

se daré no plano xz oy dp plano xz

(flambagem na pilar (). g .

direcio %) se - TS

Poren 7‘?' ) Gsas deformada do

contrario (y >\, i I I \ & ) . 2

m deformadagmmias PLALIO0 PALO Y2 \ / distancia entre vigas

se dara no plano yz \"\.\ \ / no plano yz

(flambagem na ‘/ 1 | el

direcdo y). deformada do / - lor

pilarno plano xz = -} I ¥
b)  Secdo circular I ey X, s
xd’ / _ - distancia entre vigas
I= o1 (rigidez em qualqper. AreEaY ar - no plano xz
nadirecdoy = h,
A =% irea dasecdot Id X
c= (area da sego transversa Ofp‘TEr'\f'/
dimensio do pilar
na dire¢do x
nxd*

, I 64 d . L L
i= |— = |—== =— (raio de giragdo em qualquer direcdo

A, nxd® 4 < grac quaq ¢ >

4
0, 0, l, e o
A=—2= =40 r (lndlce de esbeltez em qualquer dlre(;ao>
|



9.7.1 DISPENSA DA ANALISE DOS EFEITOS LOCAIS DE 2* ORDEM?26

Os esforgos locais de 2% ordem em elementos isolados podem ser desprezados quando o indice de esbeltez for
menor que o valor limite A1 estabelecido a seguir.

O valor de M1 depende de diversos fatores, mas os preponderantes séo:

— a excentricidade relativa de 1* ordem ei/h;
— avinculacio dos extremos da coluna isolada; e
— aforma do diagrama de momentos de 1* ordem.

O valor de M1 poder ser calculado pela expressao:

2541251
h

s~ Equacéao 9.12
ay,

onde o valor de a» deve ser obtido conforme estabelecido a seguir:

a) pilares biapoiados sem cargas transversais

a.1) momentos de mesmo sinal (tracionam a mesma face)

Mi.a e M1, sio momentos de 1% ordem nos extremos do pilar, com |M1,A| >
|M1,B | (valores absolutos).

Ml./\
A <8

\% Mz

o, =060+0,40 [Msg|

Lo

| M1d,A‘ < | M1d,min| Equacdo 9.13
a, =1,0050u
M, o =M,5 = 0,0 (compress&o centrada)

26 O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma cépia do item 15.8.2 da ABNT NBR 6118



a.2) momentos de sinais diferentes (nfo tracionam a mesma face)

Mi1a e M1B sio momentos de 1 ordem nos extremos do pilar,
com |Mia| > |Mig|(valores absolutos).

$AM1,A
A KR

B k&
‘%MI.B

o, =060-0,40 [Migl > 0,40
M|

| M1d,A‘ < | M1d,min| Equagcéo 9.14
a, =1,00{0u
M, » =M,z = 0,0 (compresséo centrada)

b) pilares biapoiados com cargas transversais significativas ao longo da altura

ati

—8
—
—_—
—
—
—
+" Mg
o, =100 Equaciao 9.15

Cc) pilares em balanco

Mi1a é 0 momento de 1% ordem no engaste e Mic é o momento de
1% ordem no meio do pilar em balanco, em valores absolutos.




o, =0,80+0,20 |

Mic|
[Mial

>0,85

’M1d,A| < ‘ M1d,min‘ Equagéo 9.16

a, =1,0050u

M, =M, =0,0(compress&ocentrada)

Algumas observacdes se fazem necessarias quanto a aplicacdo da Equacio 9.12 (equacdo para definicdo do valor

). Séo elas:

- Excentricidade e1

Embora n&o explicitamente citado na ABNT NBR 6118, pode-se entender que o valor da

N
Mia
§

T M c

excentricidade e: sera referente ao maior, em valor absoluto, momento
fletor. Se, na figura ao lado, M1a corresponder ao maior momento
(valor absoluto), e1 sera ddo por:

_ M4

Para valores de calculo:

Ml
o= N
d

—  Valores préximos de Miga € Midmin

Para efeito de raciocinio, vamos admitir que em dois pilares de mesma se¢do transversal e mesmo

comprimento equivalente (mesma altura) atue momentos fletores como mostrados na figura ao
lado. Admitindo que os pilares tenham se¢do transversal quadrada, de dimensdo 20 cm, pela

Equacao 9.8, chega-se:

Miga= Midmin

AR

B <E L
4/ Migs= 0,5 Miga

€y = 0,015+ 0,03h

Miga= 0,99Mld,min

>

<A

B K& —
&T/ Migs= 0,5 Miga

€4min = 0,015+0,03x0,2 = 0,021m = 2,1cm

€1 min = €& =2,1cm



& _21_p105
h 20

O Pilar 1 pode ser enquadrado no item a.2, de tal forma que (Equacéo 9.14):

M
ab:060—Q40‘1w‘2Q40
| M1d,A‘
M
Otb'p“_Am = 0,60 - 0,40 X 015—1d’A = 0,40
1d,A
Pela Equacgéo 9.12, tem-se:
e. 235
25+125-1
x1=______JL
Qy
<90
>35
25+125%x0,105
Mipiart = 040 =658 = hipiart = 658
<90

Para o Pilar 2, sendo o valor de Miqa inferior a Midmin, ainda de acordo com o item a.2
(Equacéo 9.14), tem-se:

OppitarR2 = 100

Pela Equagao 9.12, tem-se:

e, |35
25+125-1
y, aa
Ay
<90
>35
25+125x0105
7"1,PILAR2 = 10 =263 = 7"1,PILAR2 =350
<90

Os valores calculados para A1 indicam que o pilar P1 (A = 65,8) tem um valor limite para esbeltez
1,9 vezes maior que o valor limite para o pilar P2 (A1 = 35,0), embora os mesmos tenham a mesma
altura, as mesmas dimensdes e o0 mesmo carregamento (a diferenca de 1% nos valores de M14a nio
justifica a diferenca nos valores de A1). H4, portanto, a necessidade de usar com cuidado os valores
de aw.



- Cargas transversais significativas

O item b anteriormente referido faz referéncia a “pilares biapoiados com cargas transversais
significativas ao longo da altura”. O que ndo se sabe é como quantificar carga transversal
significativa. Talvez a referéncia seja feita a figura ao lado quando um momento intermedirio
resulte, em valor absoluto, maior que os momentos das extremidades (|M1,c| > | M1,A| > |M1,B | ).

%‘MI,A

§

—_—

i M c

Como pode ser observado, a interpretagio do item 15.8.2 da ABNT NBR 6118/2003, referente a determinacio de
A1, requer alguns cuidados. A ABNT NBR 6118/1980 era bem mais simples neste assunto.

ABNT NBR 6118/1980:
“4.1.1.3 Compressao por forca normal Fa (barras isoladas)
A consideragdo ou ndo consideragao, no calculo, do efeito das deformagées obedecera ao seguinte critério-
quando A < 40, este efeito pode ser desprezado;
quando A > 40, o efeito das deformagées serd obrigatoriamente considerado (teoria de 2? ordem).”

Como pode ser visto houve uma grande mudanca entre a edicdo da ABNT NBR 6118 de 1980 e a de 2003 no que
se refere a consideragdo ou néo dos efeitos de 2% ordem em barras isoladas. Pela edicdo de 1980 o valor
correspondente de A1 ficaria limitado a 40 enquanto que a edigdo de 2003 prevé um valor limite de 90
(Equacédo 9.12). Em caso de dtavida, considerar sempre o da ABNT NBR 6118/2003 igual a 1,00, o que levaria a
valores de A1 mais préximos do recomendado pela ABNT NBR 6118/1980.



EXEMPLO 9.6

Verificar, para o pilar abaixo indicado, se os efeitos de 2* ordem devem ser considerados. O pilar tem dimensio
igual a 20 cm na direcéo x (onde atuam os momentos fletores) e 40 cm na direcio y.

deformada no plano xz
(direg@o x), pela agéo

dos momentos fletores

Ny = 400 kN 8
\ : Z
o
My=20kNm ¥ \
;\ '''''''''' AT }
/
I
|
fex=42m \ -
3 s
\
.
\ RS 7l
L~
B .._\r._.._>;fj
A Md = 15 kNm ........... >
AT X
h,
Ny = 400 kN 2

Solucdo: A solugao do problema consiste na determinacgio do valor A, dado pela Equac¢do 9.11, e no valor A1, dado
pela Equacéo 9.12, com o determinado pela Equagéo 9.14. A comparacéo entre estes valores define se os efeitos
de 2% ordem devem ou n&o ser considerados no dimensionamento do pilar. O valor de Miamin é dado pela
Equacao 9.7.

a)

b)

Dados - uniformizacio de unidades (kN e cm)

h, =20cm (direcéo x)
hy =40cm (direcéo y)
loy =42m=420cm (diregho x)
ley =42m=420cm (direcdo y)

N, = 400kN
Mixga = 20kNm = 2000kNem (plano xz)

M;,qg =15KNm =1500kNcm (plano xz)

Mieqmin = Ng(0,015+0,03h,)

Mixgmin = 400x[0,015 + (0,03 x 0,20)] = 8,40kNm = 840kNcm
M,y 4o = OkNm =0kNecm (plano yz)

M,, g = OkNm = O0kNcm (plano yz)

My min = Ng(0,015+0,03h, )

M, gy = 400 [0,015 + (0,03 x 0,40)] = 10,80kNm = 1080kNcm

1y dmin

Determinacio de Ax e Ay (ver Exemplo 9.5)



Ay = 3,46fﬁ =3,46 x 42—200 =727 (direcdo x)

hX
l
Ay = 3,46% =346 x % =363 (diregdo y)

y

¢) Determinacio de A1 na direcdo x

Mixaa > Mixgmin = otpy <10
%/_/

———
20kNm 8,4kNm

M 2
€y =€pp = —A 2000 5,00cm
' N, 400
M, B‘ .
a, =060-0,40.——>0,40 (item 9.7.1-a.2)
M1,A‘
M
o, =0,60— 0,40m >0,40
‘ M1di|
Oy = 0,60-0,40x L0V =0,30<0,40 = o, = 0,40 (direcdo x)
2000
o (235
25+125 "
A E-H1
oy
<90
> 35
25+125 ‘:X
Ay = -
Olpx
<90
>35
25+ (1 25x 5600]
Mig = =~ =703 = Ly = 70,3 (direcdo x)
0,40
<90
A, > Ay = coOnsiderarefeitosde 2% ordem
- ==
72,7 70,3

d) Determinacio de A1 na direcdoy

My ga <My gmin = Otpy = 10 (item 9.7.1-a)

2 Y 8 b BV
OkNm 10,8kNm

M, 0
- _ _WydA _ —
€y =€ya= N—d =200 00cm
>35
25+ (1 25x 40600j
My = m =/ _250 = Ay, =350 (diregdoy)
<90

A, > A, = considerarefeitosde 22ordem

9.7.2 DETERMINACAO DOS EFEITOS LOCAIS DE 2* ORDEM



No caso de barras submetidas a flexo-compressdao normal, o cdlculo pode ser feito pelo método geral ou por
métodos aproximados. Para barras submetidas a flexo-compressio obliqua deve ser seguido o estabelecido em
9.7.2.4.

A consideracéo da fluéncia é obrigatéria para A > 90.

19.7.2.1 METODO GERAL

Consiste na andlise ndo-linear de 2% ordem efetuada com discretizacio adequada da barra, consideracdo da
relagdo momento-curvatura real em cada se¢do, e consideracdo da néo-linearidade geométrica de maneira nao
aproximada.

O método geral é obrigatério para A > 140.

29.7.2.2 METODO APROXIMADO 1 - PILAR PADRAO COM CURVATURA APROXIMADA

Pode ser empregado apenas no calculo de pilares com A <[90, se¢do constante e armadura simétrica e
constante ao longo de seu eixo.

A nio-linearidade geométrica é considerada de forma aproximada, supondo-se que a deformacio da barra seja
senoidal. A néo-linearidade fisica é considerada através de uma expressido aproximada da curvatura na segao
critica.

O momento total maximo no pilar deve ser calculado pela expresséao:

e
My ot = Mg 4 + Ny x 10 XF 2 Mg

Equacao 9.17
M1d,A =M

= 1d,min

sendo M1dmin definido pela Equagao 9.7.

A curvatura na secdo critica pode ser avaliada pela expressio aproximada:

1 0,005 < 0,005

r h(v+05)" h

Equacéo 9.18

N
V= d
Ac fcd
onde:
h é a altura da sec¢do do pilar na diregédo considerada; e
% é a for¢ca normal adimensional

O momento Miga e o coeficiente ap tém as mesmas defini¢oes estabelecidas em 9.7.1, sendo Miaa o valor de
calculo de 1* ordem do momento M1,a. O momento Miqmintem o significado e o valor estabelecidos em 9.5.3.

EXEMPLO 9.7

Determinar o valor de Matot para o pilar abaixo indicado. Esse pilar, de secdo constante e armadura simétrica e
constante ao longo de seu eixo, tem dimensdo igual a 40 cm na direcdo do plano onde atuam os momentos



fletores (direcdo x) e dimensdo 25 cm na outra direcdo (direcdo y). Na direcdo y existe uma viga intermediaria
(meia altura) entre os pontos A e B. O valor de Matot devera ser calculado pelo Método do Pilar Padrdo com
Curvatura Aproximada, considerando concreto classe C20 (y. = 1,4).

deformada no plano xz

Ny = 600 KN (diregdo x)

Mg =20 kNm V

/l
lex=6,0m \

-

B .._‘l._).; hy/_
A Mi= 15 kNm il 1L

P P X
hix

Ng= 600 kN

Solucgdo: A solugdo do problema consiste na determinacéo do valor A dado pela Equacéo 9.11 e no valor A1 dado
pela Equacéo 9.12 para verificar a necessidade, ou nao, de serem considerados os efeitos de 2 ordem. O valor de

Matot fica definido pela Equacio 9.17 combinada com a Equacido 9.18. O valor de Migmin é definido pela
Equacao 9.7.

a) Dados - uniformizacio de unidades (kN e cm)

i, = fo _20_ 14 3MPa = 143kN/cm?
v. 14

h, =40cm (direcio x)

h, =25cm (direcdo y)

A, =h,xh, =40x25=1000cm?

(o =6,0m =600cm (diregao x)

o, =30m=300cm (direco y)

N, = 600kN

Myga = 20kNm = 2000kNcm (plano xz)

Mg = 15kNm = 1500kNcm (plano xz)

Micamin = Ng(0,015+0,03h, )

Miyqrmin = 600 [0,015 + (0,03 % 0,40)] = 16,2kNm = 1620kNcm

M,y 4o = OkNm =0OkNcm (plano yz)

M,, 45 = OkNm = OkNcm (plano yz)

M,y gmin =N4(0,015+0,03h, )

My gmin = 600x[0,015+ (0,03 % 0,25)] = 13 5kNm = 1350kNem
N, 600

v= = =042
A f, 1000x143




b)

c)

d)

Determinacio de Ax e Ay (ver Exemplo 9.5)

le 600

A, =3,46 =346 x—— =519 (direcdo x)
h, 40
V4
L, =346— =346x 300 =415 (direcdo y)
y h 25

y
Determinacao de A1 na direcao x

Migaa > Miggmin = Gy <10

— |
20kNm 16,2kNm

M
€, =€y, =2 = 2000 _ 333cm
' Ny 600
My .
o, =0,60-0,40——>0,40 (item 9.7.1-a.2)
M1
M
o, = 0,60 — 0,40M >040
|M1di‘
O = 0,60-0,40x 1509 _ 0,30 <0,40 = o, = 0,40 (direcdo x)
2000
e. |=35
25+125=":
A = __h
Qp
<90
35
251125 °%
Aoy = .
Cpx
<90
>35
25+ (1 25x 333)
M= 040 —~ =651 = Ay = 65,1 (direcio x)
<90
X, <Ay = naoconsiderarefeitosde 22ordem
5o 651

Mixga >Micamin = Mygtot =Miga =2000kNem
—— [ —
20kNm 16,2kNm
Mygtot 2000
S TN, T 600
d

=3,33cm (direcéo x)

Determinagao de A1 na dire¢do y
M1ydA < Mdein = Oy = 10 (item 9.7.1-a)

—_ (S
OkNm 13,5kNm

My ga 0
ey =€yn = lllyd =505 = 20cm




>35
25+(125x 00
250 -
Ay = 10 =250 = Ay, =350 (direcdo y)
<90
L, >\, = considerarefeitosde 2% ordem
—_— ==
415 350
e) Determinacdo do raio de curvatura na direcéo y
1 0,005 0,005
-= <
r h(v+05)" h
1 0,005 0,005
—= <
r, h,(v+05)" h,
1 0,005 1 1 1 »
JR = cm > cm
r, 25(042+05) 4600 5000 ;
>—=——cm’
0005 0005 1 r, 5000
- = cm
h 25 5000

y
f)  Determinacio do momento total maximo na direcio y
2
e
Mgtor = 0pMiga +Ng % 10 XF 2 Mg
2
ey 1
X — =My 4a
fy

=M, 4, = 135kNm = 1350kNcm

M, giot = 0tpyMyyga +Ng x

M1qu <M

—_—
OkNm 13,5kNm

1y dmin

300 1
10 5000

M, gt = (10x1350)+ (600 x ] =2430kNcm >1350kNcm OK

_ Mydto’( _ 2430
S 600

g) Condicdes de dimensionamento

e =405cm (direcédo y)

1 1y
—— : g i
| 600 kN
: 600 kN = 4,05 CmI : -,
25 ¢cm L_'____) 25 cm Lo i
3,33 cm
- A =N
l¢ N < N|
| 40 cm ' | 40 cm |

29.7.2.3 METODO APROXIMADO 2 - PILAR PADRAO COM RIGIDEZDO x APROXIMADA

Pode ser empregado apenas no célculo de pilares com A < (190, se¢éo retangular constante, armadura simétrica
e constante ao longo de seu eixo.

A nio-linearidade geométrica deve ser considerada de forma aproximada, supondo-se que a deformacio da



barra seja senoidal. A ndo-linearidade fisica deve ser considerada através de uma expressdo aproximada da
rigidez.

O momento total maximo Matt no pilar deve ser calculado a partir da majoracdo do momento de 1% ordem pela
expressao:

M1d,A
oy Myg o
Md,tot = —7\? 2 Equagao 9.19
1- K
120 —
AV IV|1d,min

O valor da rigidez adimensional k é dado pela expressio:

K M
e 32(1 + 5ﬁj Equacéo 9.20
d

A determinacio de Matot, variavel, simultaneamente, da Equacio 9.19 e da Equacgdo 9.20, pode ser obtida
fazendo-se:

a=10
A2hN
c=-02a,My hN, Equacao 9.21
-b+4b?-4ac
Md,tot = 22

As variaveis h, v, Mida e a» sdo as mesmas definidas em 9.7.2.2.

EXEMPLO 9.8

Determinar o valor de Ma.tot para o pilar abaixo indicado. Esse pilar, de se¢do constante e armadura simétrica e
constante ao longo de seu eixo, tem dimensio igual a 40 cm na direcdo do plano onde atuam os momentos
fletores (direcdo x) e dimensdo 25 cm na outra direcdo (direcdo y). Na direcdo y existe uma viga intermediaria
(meia altura) entre os pontos A e B. O valor de Matt devera ser calculado pelo Método do Pilar Padrdo com
Rigidez[] k Aproximada.



deformada no plano xz

Ny = 600 kN (diregdo x)
N i
My=20kNm ¥ _
_____________ AT
A ‘
Y
/ fey
/
|
lex=6,0m \ {‘
\ £ ex
A b4
‘; 4
~
A\ .~
e )
B . .. _‘( u _{() h}“ /— :
A Mo 13 kR o
7l = 7
hy
Ny =600 kN

Solucdo: A solugio do problema consiste na determinac¢io do valor A dado pela Equacio 9.11 e no valor A1 dado
pela Equacio 9.12 para verificar a necessidade, ou néo, de serem considerados os efeitos de 2% ordem. O valor
de Ma,tot fica definido pela Equacéo 9.21. O valor de Midmin é definido pela Equacgio 9.7.

a) Dados - uniformizacéo de unidades (kN e cm)

y = m (direcéo y)
Lo =6,0m=600cm (diEae.

e, =30m=300cm
N, = 600kN

Myxga = 20kNm = 2000kNcm
My = 15kNm =1500kNcm
Mieamin = Ng(0,015+0,03h,)
Miyqmin = 600 [0,015+ (0,03 x 0,40)] = 16,2kNm = 1620kNcm
M, 4a = OkNm = OkNem
Miyq =OkNm =OkNem /=~

My gmin =Ny (0,01 5+ 0,03hy)

M, qnin = 800x [0,015+(0,03x 0,25)] = 135kNm = 1350kNcm

(direcéo y)

(plano xz)

(plano xz)

(plano yz)

1y dmin
b) Determinacéo de Ax e Ay (Exemplo 9.5)

Cox =346 x @ =519 (direcdo x)
h 40

X

), =346

14
Ay = 3,46% =346 x % =415 (direcdo y)

y



c)

d)

e)

Determinacéo de A1 na direcdo x

Migaa > Miggmin = 0y <10

— —
20kNm 16,2kNm

M
€, =€ = —2A _ 2000 _333¢m
A7 N, 600
Mg .
o, =0,60-0,40,——>0,40 (item 9-199-a.2)
M4
M
o, =0,60-0,40 [Miqel > 040
|M1qu‘
oy, = 060040 % — 030 <040 = 0, = 0,40 (direcio x)
o [>35
25+125-"1
Ay = h
®p
<90
>35
251125 %
}‘1x 3 i
0be
<90
>35
25 +(1 25 333)
Ay = 040 —~ =651 = ki = 65,1 (direcdo x)

<90

A, <Ay = ndoconsiderarefeitosde 22ordem
—— ——
519 651
Mixaa >Micamin = Mygtor =Myga =2000kNem
—
20kNm 16,2kNm

_ detot _ 2000
X Ny 600

Determinacao de A1 na direcio y
My, 4a <My gmin = oy, =10 (item 9.7.1-a)

e =3,33cm (direcéo x)

— —
OkNm 13,5kNm

Mysa O

€, =€y = =——=00cm
voIWATON, 600
>35
25+ (1 25x Oéooj

Ay = 0 —~ =250 = hqy =350 (direcdo y)
<90

L, > L4, = considerarefeitosde 2% ordem

—_— =

415 350

Determinacgio do momento total na direcdo y

My <Miygmin = Miyga = 135kNm = 1350kNcm
H—/

—
OkNm 13,5kNm



ayp, =10

A, =415
hy =25cm
N4 = 600kN
22hN
b= O,ZhNd — W — a‘bM1d,A
4152 x25x 600

b=02x25x600- -10x1350=304,492

19200
C= _0,2 O(,bM,]d'A hNd
¢ =-02x10x1350x25x 600 =-4050000

~b+4b*-4c
Md,tot:—

2
— 2 pa— pa—
My 304,492+ 304,4922 4x(-4050000) _ oo
K _ 3914 50
v hN,
X _32x[14+5x 1898 _)_5190
v 25x600
Mydtot =1866kNcm > 1350kNcm OK
M
€y ot = —Kj‘"m = —1:(?(? =311cm
d (direcdo y)
f)  Condic¢des de dimensionamento
| -
T — t EY ?
| -+ 600 kN
: 600 kN 3,11c1{ :
25 cm |—~-—|——--—-vx-> 25 cm A =i
3,33 cm
V. - A
< S le >
| 40 cm | | 40 cm |

Observar que, para estas caracteristicas de pilar, o método do Pilar Padrdo com Curvatura Aproximada
mostrou-se mais conservador que o método do Pilar Padrao com Rigidez x Aproximada. O valor de My tot
resultou em 2 430 kNcem para a Curvatura Aproximada (Exemplo 9.7) e em 1 866 kNcm para a Rigidez
K Aproximada.

19.7.2.4 METODO DO PILAR PADRAO PARA PILARES DE SECAO RETANGULAR
: SUBMETIDOS A FLEXAO COMPOSTA OBLIQUA

Quando a esbeltez de um pilar de secdo retangular submetido a flexdo composta obliqua for menor que 90
(L < 90) nas duas direcdes principais, pode ser aplicado o processo aproximado descrito no item 9.7.2.3 (Pilar
Padrao com Rigidez k Aproximada) simultaneamente em cada uma das duas direcdes.

A amplificacdo dos momentos de 1% ordem em cada diregdo é diferente pois depende de valores distintos de



rigidez e esbeltez.

Uma vez obtida a distribuicdo de momentos totais, de 1% e 2% ordem, em cada direcdo, deve ser verificada, para
cada se¢do ao longo do eixo, se a composi¢cdo desses momentos solicitantes fica dentro da envoltéria de
momentos resistentes para a armadura escolhida. Essa verificacdo pode ser realizada em apenas trés secoes:
nas extremidades A e B e num ponto intermediario onde se admite atuar concomitantemente os momentos
Ma ot nas duas direcdes (x e y)

EXEMPLO 9.9

Determinar os valores de Mxd ot € Myd tot para o pilar abaixo indicado. Esse pilar, de secdo constante e armadura
simétrica e constante ao longo de seu eixo, tem dimensio igual a 20 cm na dire¢do x e dimensido 40 cm na
direcdo y. Os valores de Matot, nas duas direc¢bes, deverdo ser calculados pelo Método do Pilar Padrio para
Pilares de Secdo Retangular Submetidos a Flexdo Composta Obliqua (Método da Rigidez[] k Aproximada).

Solugd@o: A solucdo do problema consiste na aplicacdo separada (direcio x e direcdo y) do Método do Pilar
Padrao com Rigidez x Aproximada. Os valores A serdo dados pela Equacido 9.11 e os valores A1 dados pela
Equacéo 9.12, necessarios para verificar a necessidade, ou ndo, de serem considerados efeitos de 2* ordem. Os
valores de Ma, ot ficardo definidos pela Equagdo 9.21. Os valores de M1qmin serdo definidos pela Equacédo 9.7.

Myg= 15 kNm M S {y=5,0m

Mya= 15 kNm

£ex=5,0m
3
Y
Y
* X Myg=25 kNm
hy=40ecm ~ A7\ v
4\.._1\4&?.1_0.11@. il
I 5

hx=20cm

Ny = 800 kN

a) Dados - uniformizacéo de unidades (kN e cm)
h, =20cm (direcéo x)

h, =40cm (diregéo y)

l o =50m =500cm (diregdo x)

4 ey = 50m =500cm (direcéo y)

N4 = 800kN

M qa = 15kNm =1500kNcm (plano xz)

M, qg = 10kNm =1000kNcm (plano xz)

Micamin = Ng(0,015+0,03h, )

Mieamin = 800 [0,015+ (0,03 % 0,20)] = 16,8kNm = 1680kNem



b)

c)

c.1)

Myyqa = 25kNm = 25000kNem (plano yz)

M1ydB =15kNm =1500kNcm (plano yz)

M,y gmin =Ng(0,015+0,03h, )

My, gmin = 800x [0,015+(0,03% 0,40)| = 216kNm = 2160kNem

Determinacio de Ax e Ay (ver Exemplo 9.5)

14 500
A, =346 =346x—— =865 (direcs
X hx X 20 (direcéo x)
lq 500 N
Ay = 3,46h—y =346 x 20 =433 (direcio y)

y

Consideracio dos momentos atuando no plano xz (direcéo x)

deformada no plano xz

(direcdo x)
Ng = 800 kN A
2 Z
I
Mi=15kNm Y A
-__—__-___-_-i\__ \"\’l
/
I Loy
|
{=3,0m \ r
\ X
N\ y
1l r':’
\ Y
g
T hy : -
Mi= 10 kNm ........... >
i ’ h *
Na= 800 kN

M, ga =15KNm =1500kNcm (plano xz)
M4z = 1OKNm =1000kNcm (plano xz)
M gmin = 16,8kNm =1680kNcm

Determinagao de A1 na direcao x

Miaa <Miggmin = oy = 10 (item 9.7.1-2.2)

(——— A
15kNm 16,8kKNm

My _ 1500

€1 = Epp = ——=188cm
X X Ny 800
>35
254125 ‘:]“
7“1x = *
0(‘bx



c.2)

188 >35

25+[12,5>< 200}
= 7 =2618 = Ay =350 (direcdo x)

A
x 100

<90
Ay > Ay = considerarefeitosde 2%ordem
85 350

Determinacio do momento total na diregéo x

Miaa <Miygmin = Mixga = 16,8KNm = 1680kNcm
TokNm 168k
oy =10
Ly =865
h, =20cm
Ny =800kN
2
00
86,5 x20x 800
19200

b=02hN, -

b=02x20x800- -10x1680=-4715208

¢ = -02x10x1680x 20x 800 = 5376000
—b++b?—4c

Md,tot i f
—(-4715208)+/ (- 4715208 — 4 x (- 5376000)

Mg tot = = 5664kNcm

=32 1+5M
hN

d

M, qior = 5664kNcm > 1680kNem OK

M,got 5664 L
€10t = Nc: t = 800 =7,08cm (direcdo x)




d)

d.1)

Consideracdo dos momentos atuando no plano yz (direcéo y)
deformada no plano yz

(direcdo y)
No= 800 kN N _
. h
; I
Mi=15kNm ¥ L
B <
/
|
\ -
\
~
fey=5,0m \ ;
\ ;
1%,
e
-
2
— )
AM = 25 kNm _ A
/-/ 8 y
hy
Ny = 800kN

M,y 4 =25kNm = 25000kNcm (plano yz)
M,, g =15kNm =1500kNcm (plano yz)
M =216kNm = 2160kNcm

Determinacgéo de A1 na direcio y

1y dmin

Miyga > Miygmin = oy <10
— —
25kNm 21,6kNm
My, 2500

———=313cm

Sy =SvATTN T 800

Oy = 060-040 | M1YdB| 20,40 (item 9.7.1-a.2)
[Miyan|

a,, =0,60-0,40x @ =0,36 <040 => oy, = 0,40 (direcdo y)
2500
>35
25+(12,5>< igzj
My = 040 —~ =649 = Ly, = 64,9 (direcdo y)
<90
Ay <Xy = n@oconsiderarefeitosde 2%ordem
&3 edo

Miyaa > My gmin = My gror = My ga = 2500kNem
N —
25kNm 21,6kNm
_ Mg _ 2500

e =
et UN, 800

=313cm (direcdo y)



a) Condicdes de dimensionamento +Y

A

_ de Myd €x,tot €y tot l Nd
Na =800 kN kNm kNm cm cm |+
Cytot|
Topo 16,80 21,60 2,10 2,70 I i
p 40 cm L.i]-5
Intermediaria| 56,64 25,00 7,08 3,13 H
exim
Base 16,80 25,00 2,10 3,13
¥

- —

20 cm

Observar que os sinais dos momentos fletores (sinais das excentricidades) nfo foram considerados na
tabela acima. Isto se deve ao fato da obrigatoriedade do pilar ter secdo constante, ser simétrico na
geometria e na distribuicdo de armadura. Desta forma o par de excentricidades pode atuar em qualquer
quadrante que, devido as simetrias, o resultado do dimensionamento da armadura sera sempre o mesmo.

Por outro lado, a ABNT NBR 6118 solicita que o dimensionamento da armadura seja feito em trés sec¢bes
distintas: topo, intermedidria e base. Neste caso o dimensionamento poderd ser feito somente para a
secao intermediaria porque as excentricidades, simultaneamente, sio maiores que nas demais secdes. Na
direcéo x, 7,08 da intermediaria > 2,10 do topo e da base. Na dire¢do y, 3,13 da intermediaria = 3,13 da
base > 2,70 do topo. Como as excentricidades maiores ocorrem simultaneamente na se¢do intermediaria,
basta fazer o dimensionamento para esta secfo.

9.8 DIMENSIONAMENTO DE PILARES - ELU

9.8.1 HIPOTESES BASICAS

Na andlise dos esforgos resistentes de uma se¢do de pilar, devem ser consideradas as seguintes hipéteses
basicas (ABNT NBR 6118, item 17.2.2):

— as secdes transversais se mantém planas apds deformacio;

— a deformacgao das barras aderentes, em tragdo ou compressio, deve ser a mesma do concreto em seu
contorno;

— as tensbes de tracdo no concreto, normais a secdo transversal, podem ser desprezadas,
obrigatoriamente no ELU;

— a distribuicio de tensées no concreto se faz de acordo com o diagrama parabola-retangulo, definido em
[4.1], com tensdo de pico igual a 0,85 feq, com fua definido em [3.8.2.2]. Esse diagrama pode ser
substituido pelo retangulo de altura 0,8 x (onde x é a profundidade da linha neutra), com a seguinte
tensao:

* 0,85 faa no caso da largura da secio, medida paralelamente a  0,85fa y=0,8x
linha neutra, nio diminuir a partir desta para a borda ’
comprimida;

X

linha neutra



= 0,80 fea no caso contrario; 0,80fy y=08x
_—

_— X

=y N

linha neutra

— a tensdo nas armaduras deve ser obtida a partir dos diagramas tensdo-deformacio, com valores de
calculo, definidos em [3.8.2.3] e [4.2.2]; e

— o estado limite Gltimo é caracterizado quando a distribui¢do das deformacdes na secido transversal
pertencer a um dos dominios definidos na Figura 9.13.

Deve ser observado que a reta a e o dominio 1 (tracdo uniforme e tracdo nio uniforme) s6 é aplicavel aos
tirantes de concreto armado. No entanto, os abacos usados para a resolucdo de pilares (Figura 9.16),
normalmente englobam a solugdo para tirantes

encurtamentos

Ec— 3.5%0 :
)

alongamentos

Figura 9.13 — Dominios de-estadg limite tiltimo de uma-secio-transversal

9.8.2 VALORES LIMITES PARA ARMADURAS LONGITUDINAIS DE PILARES?"

19.8.2.1 VALORES MINIMOS

Conforme especifica a ABNT NBR 6118, item 17.3.5.3.1, a armadura longitudinal minima deve ser:

0,1 5&

d
Agmin = Max Y Equacéo 9.22

04%A,

27 O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma copia do item 17.3.4.3 da ABNT NBR 6118.



19.8.2.2 VALORES MAXIMOS

Conforme especifica a ABNT NBR 6118, item 17.3.5.3.2, a maior armadura possivel em pilares deve ser 8% da
secdo real, considerando-se inclusive a sobreposi¢do de armadura existente em regides de emenda
(Equacéo 9.23), respeitado o disposto em 9.10.1.2.

Agmax = 80%A, Equagao 9.23

Devido ao processo construtivo, a grande maioria dos pilares é executada por etapas (pisos) de tal forma que de
um piso para o outro sejam necessarias armaduras de emenda (armaduras de espera). Isto fard com que na
regido de emenda venha a ocorrer uma regido de sobreposicdo de armaduras, cuja taxa de armadura total As/Ac
(espera mais armadura calculada) deva ficar limitada a 8,0%. Desta forma, quando do célculo da armadura
longitudinal de pilares com emendas, no seu dimensionamento, e ja prevendo as esperas, deve-se limitar a taxa
de armadura calculada a 4,0% (4% para a armadura calculada mais 4% para as esperas).

9.8.3 CONDICOES DE SEGURANCA

Para uma condig¢ao geral de solicitagdo normal de uma secio transversal de concreto armado, valem as notacées
mostradas na Figura 9.14.

Figura 9.14 — Secfo de concreto armado submetida a flexdo obliqua

Definindo as solicita¢oes de calculo como Nsq, Msax € Msay de tal forma que:

momento em tornodo eixo x

Mgy, =Ngyx € " ~
Sax T 78d positivoparaNg, de compressdoee, >0

X

) Equacéo 9.24

M N momento emtornodo eixo y
= x e L ~
Sdy T SITHY poisitivo paraNg, de compresséoe e, > 0

a condicdo de seguranca (estado limite tltimo) resulta:



Ngg <Ngg

S<NSd’MSd,x ’MSd,y> < R<NRd=MRd,x ’MRdy> MSd,x < MRd,x Equacéao 9.25

MSd,y < IVIRd,y

com:

n
ACC =t

n

Mggx =Nrgx €, = J.J‘ o, xdxdy + ZAsi O Xs; Equacéo 9.26
ACC =

n
Meay =Neax €, = [[o ydxdy+> Ayogyg
ACC i=1

A resolucdo da Equagio 9.26 conduz a uma superficie de interag¢do, como mostrado na Figura 9.15.

N
T Nrg
diagrama de
interagdo Nrg, Mrxd diagrama de interacio
- Nra; Mrxa M
(flexdo composta m——
normal) _~ (flexdo composta
o obliqua)
MRd.y
MRd,x

Figura 9.15 — Superficie de interagdo

Os diagramas de intera¢do mais usados para dimensionamento de pilares sdo os desenvolvidos pela Escola de
Engenharia de Sao Carlos - USP, especificamente:

N

— Dimensionamento de Pecas Retangulares de Concreto Armado Solicitadas a Flexdo Reta, de
W. S. Venturini, 1987; e
- Abacos para Flexdo Obliqua, de L. M. Pinheiro, L. T. Baraldi e M. E. Porem, 1994.

Dentre os programas computacionais desenvolvidos para o dimensionamento de pilares podem ser destacados



os desenvolvidos por M. F. F. de Oliveira e C. A. W. Zandona, CESEC — UFPR, 2001, a saber2s:

— Normal 1.3 — Flexdo Composta Reta; e
— Obliqua 1.0 — Flexdo Composta Obliqua.

Os abacos apresentados por Venturini, para flexdo normal composta, tem o aspecto mostrado na Figura 9.16,
onde:

— a posicdo 1 representa uma se¢do dimensionada com segurancga, porém com excesso de material
(concreto ou aco);

— aposigdo 2 corresponde a condic¢do limite de segurancga, sem excesso de material; e

— a posi¢do 3 corresponde a uma se¢do fora dos limites de seguranca, devendo ser alterada em suas
dimensdes ou na quantidade de armadura.

Os abacos e programas computacionais referidos preferem nao fazer distin¢ido entre valores correspondentes a
solicitacoes e a valores de resisténcia. Os valores apresentados nos abacos e programas usam, para for¢a normal
e momentos fletores, as expressoes de calculo Nq, Mxa e Myq, no lugar de Nrq, Mrax e Mray, respectivamente.

A L= VE
h
@ ) = A‘S f;/(l
Au f,d
@ zona de
seguranca
N
y=—-7°
Ac f;:d
compressao tragao

Figura 9.16 — Abaco para flexdao normal composta

EXEMPLO9.10

Determinar a armadura para a se¢éo transversal de um pilar submetido ao carregamento abaixo indicado.
Considerar:

— estado limite ultimo — combinac¢io normal de carregamento;
— concreto: C25; e
— aco: CA-50.

28 Acesso aos programas pelo www.cesec.ufpr.br/concretoarmado.



Solugdo: A solucdo do problema consiste na aplica¢do direta do abaco A-1 apresentado em Dimensionamento de
Pecgas Retangulares de Concreto Armado Solicitadas a Flexdo Reta, W. S. Venturini, EESC/USP. A armadura
minima deve ser verificada pela Equagido 9.22 e a armadura maxima com a Equacéo 9.23.

a)

b)

c)

T3em

N+
e
-+ 54 cm
05 A
T3cem
¢ L

20 cm

Dados - uniformizacéo de unidades (kN e cm)

-— f—5 ~179MPa = 179kN/cm?

T | 18
f
e = 900 _ 435MPa = 43 5kN/cm?
ve 115
h=60cm
b=20cm
d'=3cm
9=3=0,05
h 60
A. =bxh=20x60 =1200cm?
Nd

015
fyd

A = max

s,min
[04%A,

1289

0,15 x = 4.44cm?
435

’

=max =4.80cm?

04 41200 =480cm?
100

A

s,min

A max =40%A, (admitido regidode emendas)

s,max
=40 4200=480cm?
00

s,max 1

Ny =Ng, =1289kN
e=20cm

Coeficientes v e p

S Ng 1289 _
A f. 1200x179

c 'cd
ue M _Noxe e 560,20 020
A.hf, A.hf, h 60

Coeficiente e determinagao de As

Ny = Nsa= 1289 kN



d)

Utilizando o 4baco A-1, obtém-se » = 0,32

A
= \/S
»=10,30 H h 0,5A d’
Ny
[
_|_
» 0,20 0,5 As
—
b ¢
A f, - >
G compressio tra¢do
A
Ac fcd
0,32 :M = A, =15.80 cm? (8 ¢ 16mm = 16,08 cm?)
1200 x1,79
>480cm?
A = 16,080m2 OK
<480cm?
Verificacdo da outra direcéo g s & 00
b=60cm 1016
h=20cm
d'=3cm
, 4416
d_3 _o15
h 20 To ¢ 0 @
A, =bxh=60x20 =1200 cm?
A min = 480cm?
Agmax = 480cm’
N, =Ng, =1289kN
e =€, =0015+0,03h = 0015 +(0,03x2) = 0021m = 21cm
3
® N1+ ™ cin.
- Ie ~ Ny = 1289 kN
I 14 e e=2,1cm
@ (]
e hd 3cm
: .
60 cm

v =060

h



u=vE_060x2
20

=0,063
h

Utilizando o 4baco A-12, obtém-se ® = 0,00

A
H_VS
h
s L
. Ie -
h [ ] + L]
[} [ ] :z: d b
b 0,063 ¢ b ¢
A £, compressao trac;’a”io

Como o o calculado pela segunda verificagdo (0,00) resultou inferior ao o da primeira verificacdo (0,32),
prevalece a solucio © = 0,32 (8 ¢ 16 mm).

Os 4bacos apresentados por Pinheiro, Baraldi e Porem, para flexao obliqua composta, tem o aspecto mostrado
na Figura 9.17, onde:

— a posi¢do 1 representa uma se¢do dimensionada com seguranca, porém com excesso de material
(concreto ou aco);

= a posigdo 2 corresponde a condi¢do limite de seguranca, sem excesso de material; e

— a posi¢do 3 corresponde a uma se¢ao fora dos limites de seguranca, devendo ser alterada em suas
dimensdes ou na quantidade de armadura.
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Figura 9.17 — Abaco para flex&o obliqua composta

EXEMPLO 9.11

Determinar a armadura para a se¢ido transversal de um pilar submetido ao carregamento abaixo indicado.
Considerar:

— estado limite Gltimo — combinac¢do normal de carregamento;

concreto: C25; e

— acgo: CA-50.
A y
4em T Py . @
(—xyi Ng= 573 kKN(Nsg)
X
Ny 3 ex= 5Scm
& ey= 15cm
y
32em| | @ * < hy= 20cm
hy= 40cm
d’x= 4.cm (0,20 hy
d =4 0,10 h
4em T L2 ® cm ( )
(d%) | 12 cm |
4 cm 4 cm
(d»)

Solucdo: A solugio do problema consiste na aplicacao direta do dbaco A-51 apresentado em Abacos para Flexdo



Obliqua, L. M. Pinheiro, L. T. Baraldi e M. E. Porem, EESC/USP. A armadura minima deve ser verificada pela
Equacio 9.22 e a armadura maxima com a Equacéo 9.23.

a) Dados - uniformizacéo de unidades (kN e cm)

fq= fc—k :é =179MPa =179kN/cm?
v. 14

f d=M =@ =435MPa = 43 5kN/cm?

y. 115

h, =20cm

hy =40cm

d. =4cm(020h,)
d, =4cm(010h,)
A, =h,xh, =20x40 =800cm?

0,1 5&
A pin = Max vd
0,4%A.,
015% 213 _198cm?
435
A, min =Max =320cm?

04 | 800=320cm?
100

A max =40%A, (admitido regidode emendas)
A, =20 800-320cm?
’ 100

N, =Ng, =573kN

e, =5cm
e, =15cm
b)  Coeficientes v e pix e Ly
Ve Nd = 573 :O,4O
A f, 800x179
u, = M, 3 N, xe, :Ve_x:0,40><£:0,10
Ac fcd hx Ac dehX hx 20
M N
=t XSy 8 040x 10 _o15
Ac fcd hy AC fcdhy hy 40



c) Coeficiente o e determinacéo de As

Utilizando o 4baco A-51, obtém-se © = 0,42

ey
=V—
l"'y hy de :: d’x
de :Nd Cx H y:
d1
Myd =Nd Sy @ ey ® r y
®»=040 ey
- hy
e ~ Myd
w=042
@ ®
® =050 I : R
hy
v=04
A As fyd
On=—"
Ac fcd T
042=As X435 _ A _ 1383cm? (6 $ 20mm = 18,84.cm?)
800x179
40 cm
>3,20cm?
A, =1884cm’ OK
<320cm? S

20 cm

9.9 ANALISE DE ESTRUTURAS DE NOS MOVEIS2

Na andlise estrutural de estruturas de nés moveis devem ser obrigatoriamente considerados os efeitos da
nao-linearidade geométrica e da nao-linearidade  fisica e, portanto, no dimensionamento, devem ser
obrigatoriamente considerados os efeitos globais e locais de 2° ordem.

9.9.1 ANALISE NAO-LINEAR COM 2* ORDEM

Uma solucdo aproximada para a determinacgdo dos esfor¢os globais de 2% ordem, consiste na avaliacdo dos
esforcos finais (1* ordem + 2° ordem) a partir da majoracdo adicional dos esforcos horizontais da combinacédo de
carregamento considerada por 0,95 y.. Esse processo s6 é valido para vy, < [11,3.

9.9.2 CONSIDERACAO APROXIMADA DA NAO-LINEARIDADE FiSICA

Para a analise dos esforgos globais de 2% ordem, em estruturas reticuladas com no minimo quatro andares, pode
ser considerada a nfo-linearidade fisica de maneira aproximada, tomando-se como rigidez dos elementos

estruturais os valores seguintes:

29 O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma cépia do item 15.7 da ABNT NBR 6118.



lajes :  (El),., =03E,|

ci'c

(El)sec = 0’4 Eci l

vigas : Equacéo 9.27
(El)sec = 0’5 Eci Ic <A = As>

C

pilares : (El),,, = 08E,|,

onde:

I é o momento de inércia da se¢do bruta de concreto, incluindo, quando for o caso, as mesas
colaborantes.

Quando a estrutura de contraventamento for composta exclusivamente por vigas e pilares e y. [1for menor que
1,3, permite-se calcular a rigidez das vigas e pilares por:

(El)sec = 017 Eci Ic Equacéo 9.28

Os valores de rigidez adotados neste item sdo aproximados e ndo podem ser usados para avaliar esforcos locais
de 2% ordem, mesmo com uma discretizagdo maior da modelagem.

9.9.3 ANALISE DOS EFEITOS LOCAIS DE 2* ORDEM

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 9.7.

Os elementos isolados, para fins de verificacido local, devem ser formados pelas barras comprimidas retiradas
da estrutura, com comprimento fle, de acordo com o estabelecido em 9.6, porém aplicando-se as suas
extremidades os esfor¢os obtidos através da analise global de 2* ordem.

9.10 DISPOSICOES CONSTRUTIVAS®

As exigéncias que seguem referem-se a pilares cuja maior dimensao da se¢do transversal ndo exceda cinco vezes
a menor dimensio, e ndo sio validas para as regides especiais3!.

9.10.1 ARMADURAS-LONGITUDINAIS

19.10.1.1 DIAMETRO MINIMO E TAXA DE ARMADURA

O diametro das barras longitudinais ndo deve ser inferior a 10 mm e nem superior 1/8 da menor dimenséo
transversal.

A taxa geométrica de armadura deve respeitar os valores maximos e minimos especificados em 9.8.2.

19.10.1.2 DISTRIBUICAO TRANSVERSAL

As armaduras longitudinais devem ser dispostas na se¢do transversal de forma a garantir a adequada
resisténcia do elemento estrutural. Em sec¢bes poligonais, deve existir pelo menos uma barra em cada vértice;

30 O texto relativo a esta secdo é, basicamente, uma cépia do item 18.4 da ABNT NBR 6118
31 Secdo 21 da ABNT NBR 6118.



em segoes circulares, no minimo seis barras distribuidas ao longo do perimetro.

O espacamento livre entre as armaduras, medido no plano da sec¢io transversal, fora da regido de emendas,
deve ser igual ou superior ao maior dos seguintes valores:

- 20 mm;
— diametro da barra, do feixe ou da luva; e
— 1,2 vezes o diametro maximo do agregado.

Para feixes de barras, deve-se considerar o diametro do feixe ¢pn = ¢ n*.
Esses valores aplicam-se também as regides de emendas por traspasse de barras.

Quando estiver previsto no plano de concretagem o adensamento através de abertura lateral na face da forma, o
espacamento das armaduras deve ser suficiente para permitir a passagem do vibrador.

O espagamento maximo entre eixos das barras, ou de centros de feixes de barras, deve ser menor ou igual a
duas vezes a menor dimensio no trecho considerado, sem exceder 400 mm.

9.10.2 ARMADURAS TRANSVERSAIS

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 obrigatdria sua colocac¢éo na regido de cruzamento com vigas
e lajes.

O diametro dos estribos em pilares ndo deve ser inferior a 5 mm nem a 1/4 do diametro da barra isolada ou do
diametro equivalente do feixe que constitui a armadura longitudinal.

O espacamento longitudinal entre estribos, medido na direc¢éo 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 igual ou inferior ao menor dos seguintes valores:

— 200 mm;
— menor dimensio da se¢io; e
— 24 ¢ para CA-25, 12 ¢ para CA 50.

Pode ser adotado o valor ¢t<¢/4 desde que as armaduras sejam constituidas do mesmo tipo de aco e o
espacamento respeite também a limitacgéo

of ) 1
s =9000| =+ T (fyx em MPa)

max
vk

Quando houver necessidade de armaduras transversais para forga cortante e momento torgor, esses valores
devem ser comparados com o especificado no item 18.3.3.2 da ABNT NBR 6118 para vigas, adotando-se o menor
dos limites especificados.



9.11 SIMBOLOGIA ESPECIFICA

d diametro da se¢do transversal de concreto
altura util da viga - distancia da fibra de concreto mais comprimida até o centro de gravidade da
armadura tracionada

d' distancia da fibra de concreto mais comprimida até o centro de gravidade da armadura
comprimida

dx dimenséo infinitesimal de um elemento de concreto comprimido

dy dimenséo infinitesimal de um elemento de concreto comprimido

e excentricidade

e1 excentricidade de 1* ordem

ei,min excentricidade de 1? ordem associada ao momento fletor Mid,min

eix excentricidade de 1* ordem, na direcdo x

ely excentricidade de 1% ordem, na diregao y

€tot excentricidade referente ao Ma,tot

ex excentricidade na diregdo x

extot  excentricidade referente ao Mxad,tot

ey excentricidade na direc¢do y

eytot  excentricidade referente ao Mya,tot

fea resisténcia a compressao do concreto de calculo

fex resisténcia a compressao do concreto caracteristica

fya resisténcia ao escoamento do acgo de calculo

g valor da agdo permanente

h altura total da secéo transversal
altura da secdo transversal de pilar na direg¢io considerada

hx altura da segao transversal de pilar na diregao x

hy altura da secéo transversal de pilar na diregdo y

1 raio de giracao da se¢do transversal do pilar

1x raio de giragdo referido a diregdo x

1y raio de giragdo referido 4 diregdo y

14 altura de um lance de pilar

14 distancia entre eixos de elementos estruturais aos quais um pilar esteja vinculado

o distancia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos horizontais, que vinculam
o pilar

le comprimento equivalente de pilar

Cex comprimento equivalente de pilar na diregao x

ley comprimento equivalente de pilar na diregdo y

n ntmero de niveis de barras horizontais (andares)

numero total de elementos verticais continuos
valor da agdo variavel

r raio de curvatura

Tx raio de curvatura na diregao x

Ty raio de curvatura na direcdo y

X altura da linha neutra
coordenada de um elemento infinitesimal de concreto comprimido

Xsi coordenada de uma barra genérica

y altura da regido de tensdes constantes no concreto comprimido
coordenada de um elemento infinitesimal de concreto comprimido

ysi coordenada de uma barra genérica

Ac area da secéo transversal de concreto

Ace area de concreto comprimido

A's area da se¢do da armadura longitudinal de compressio

As area da sec¢do transversal da armadura longitudinal de tragéo

area da sec¢do transversal da armadura longitudinal de pilar



Asi
Eci
Ecs
EI

Fa
Fex
Fegk
Fx
Fox
Feax

H;
Hiot

I

IC

Ix

Iy

M

M,

M tot.d

Maia
Mld,min

Mixd

area da sec¢do transversal da armadura longitudinal de uma barra genérica

moédulo de deformacéo tangente inicial do concreto

mébdulo de deformacio secante do concreto

rigidez

forga

valor de calculo das agées

valor caracteristico das a¢ées permanentes diretas

valor caracteristico das a¢des permanentes indiretas

valor caracteristico das acoes

valor caracteristico das ac¢bes variaveis

valor caracteristico das a¢bes varidveis indiretas

altura total da edificacéo

forca horizontal de calculo

altura de um lance de pilar

altura total da estrutura, medida a partir do topo da fundacido ou de um nivel pouco deslocavel
do subsolo

momento de inércia

momento de inércia da se¢do bruta de concreto

momento de inércia referido & direcio x (Iyy)

momento de inércia referido a direcéo y (Ix)

momento fletor

momento de 1* ordem

momento de tombamento - soma dos momentos de todas as for¢as horizontais da combinacio
considerada, com seus valores de calculo, em relacdo a base da estrutura

momento de 1* ordem de calculo

momento total de 1* ordem de célculo minimo que possibilita o atendimento da verificacao das
imperfeic¢oes localizadas de um lance de pilar

momento de 1% ordem de célculo na direcéo x

Mixd,min momento total de 1% ordem de calculo minimo na direcio x

Mlyd

momento de 1* ordem de calculo na direcdo y

Miyd,min momento total de 1% ordem de calculo minimo na diregdo y

momento de 2% ordem

momento de 2% ordem de calculo

momento de 1% ordem no extremo do pilar
momento de 1* ordem no extremo do pilar
momento de 1* ordem no meio do pilar em balanco
momento fletor de calculo

momento total maximo no pilar

momento fletor resistente de calculo

momento fletor resistente de calculo na direcdo x
momento fletor resistente de calculo na direcdo y
momento fletor solicitante de calculo

momento fletor solicitante de calculo na direcédo x
momento fletor solicitante de calculo na direcéo y
momento total maximo no pilar na direcdo x
momento total maximo no pilar na diregdo y
for¢ca normal

for¢ca normal de calculo

somatéria de todas as cargas verticais atuantes na estrutura (a partir do nivel considerado para
o célculo de Hiot), com seu valor caracteristico
for¢ca normal resistente de calculo

for¢ca normal solicitante de calculo

resisténcia

solicitacéo



o parametro de instabilidade

ab fator que define as condic¢oes de vinculo nos apoios

Olbx fator que define as condicoes de vinculo nos apoios, na direcdo x

Olby fator que define as condigdes de vinculo nos apoios, na dire¢éo y

€c deformagao especifica do concreto

€s deformagao especifica do ago a tragao

€si deformagcéo especifica do ago de uma barra genérica

€'s deformacio especifica do aco a compressao

€yd deformacio especifica de escoamento do aco

Yz coeficiente de majoracédo dos esforgos globais finais de 1* ordem para obtengdo dos finais de 2°
ordem

K rigidez adimensional

Kinicial  valor inicial da rigidez adimensional

Kx rigidez adimensional na diregdo x

Ky rigidez adimensional na dire¢éo y

A indice de esbeltez

Ax indice de esbeltez na direcido x

Ay indice de esbeltez na direc¢édo y

A valor limite para indice de esbeltez

1 momento fletor reduzido adimensional

v for¢ca normal adimensional

Oa desaprumo global de uma estrutura

01 desaprumo de um elemento vertical continuo
desaprumo de um lance de pilar de altura H;

Gec tensio a compressio no concreto

Gsi tensdo na armadura longitudinal de uma barra genérica

® taxa mecanica de armadura longitudinal

A deslocamento

AMiot,a soma dos produtos de todas as forgas verticais atuantes na estrutura, na combinagao
considerada, com seus valores de calculo, pelos deslocamentos horizontais de seus respectivos
pontos de aplicagdo, obtidos da analise de 1* ordem



9.12 EXERCICIOS

EX. 9.1

Dimensionar e detalhar as armaduras (longitudinal e transversal) para o pilar de secio transversal como
abaixo indicado, de altura igual a 7 m (comprimento de flambagem), sujeito a uma carga axial centrada de
célculo (Ng) de 4000 kN.

Considerar:
— estado limite ltimo, combinacdes normais, edificacio tipo 2 (yg=1,4, ¢ = 1,4, yo = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C25;
— aco: CA-50;
— cobrimento da armadura: 3 cm;
— didmetro da armadura transversal: 5 mm; e
— diametro da armadura longitudinal: 16 mm.

&0 cm

EX. 9.2

Determinar o didmetro da armadura para a se¢ao transversal do pilar abaixo representado, de altura igual a
3m (comprimento de flambagem), sujeito a uma carga axial centrada de calculo (Nq) de
1716 kN.

Considerar:

— estado limite tltimo, combinacdes normais, edificacdo tipo 2 (yg = 1,4, yq = 1,4, yc= 1,4
eys=1,15);

— concreto: C20;

— aco: CA-50;

— cobrimento da armadura: 3 cm;

— diametro da armadura transversal: 5 mm; e

— armadura longitudinal: 8 ¢.

’ 30 cm

e @ @ @

40 cm

EX. 9.3

Determinar a méxima carga axial (Na) que o pilar, de secio transversal como abaixo representado, pode
suportar.

Considerar:
— estado limite dltimo, combinacdes normais, edificaco tipo 2 (ye = 1,4, v = 1,4, yc = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;



— cobrimento da armadura: 3 cm;

— diametro da armadura transversal: 5 mm;

— armadura longitudinal: 8 $12,5 mm; e

— altura do pilar (comprimento de flambagem): 3 m.

30 cm

-
e & & @

40 cm
e 8 & @
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EX. 9.4

Determinar o didmetro da armadura para a se¢ao transversal do pilar abaixo representado.

Considerar:
— estado limite ltimo, combinacdes normais, edificacdo tipo 2 (ye=1,4, yq = 1,4, yo = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
—  cobrimento da armadura: 3 cm;
— diametro da armadura transversal: 5 mm;
— armadura longitudinal: 8 ¢;
- altura do pilar (comprimento de flambagem): 4 m;
— carregamento axial (Na): 2317 kN; e
— excentricidade: 5 cm.

30 cm

® ‘; Nd.

e + eo|cocm

EX. 9.5

Considerando que as duas secbes transversais de pilar, como abaixo representadas, deverdo suportar uma
mesma for¢ga normal centrada de mesma intensidade, pede-se:

a) o valor de calculo desta forca normal (Na); e
b) a definicdo de qual se¢io devera possuir a menor taxa de armadura longitudinal.

Considerar:
— estado limite tltimo, combinacdes normais, edificacio tipo 2 (ys = 1,4,y = 1,4, yc = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
— cobrimento da armadura: 2,5 cm;
— diametro da armadura transversal: 5 mm; e
— diametro da armadura longitudinal: 16 mm.
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EX. 9.6

Determinar maxima carga axial (Na) que o pilar, de secdo transversal como abaixo representado, pode suportar.

Considerar:
— estado limite ultimo, combinacdes normais, edificacio tipo 2 (yg = 1,4, yo = 1,4, yc = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
— cobrimento da armadura: 3 cm;
— diametro da armadura transversal: 5 mm;
— diametro da armadura longitudinal: 16 mm; e
— armadura longitudinal (As): 20,11 cm2.

A
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EX. 9.7

Os pilares P01 e P02 foram executados com o mesmo tipo de aco e o mesmo concreto e tém as caracteristicas
geométricas indicadas abaixo. Os dois pilares suportam for¢as normais centradas, sendo a carga do pilar P02
dez por cento maior que a carga do pilar PO1. Nestas condi¢bes, determinar a armadura necessaria para o pilar
P02, considerando as distribui¢des de barras conforme indicadas na figura.

Considerar:
— estado limite tltimo, combinacdes normais, edificacio tipo 2 (ye=1,4, ¢ = 1,4, yo = 1,4 e ys = 1,15);
— aco: CA-50;
— cobrimento da armadura: 2,5 cm;
— diametro da armadura transversal: 0,53 mm;
— altura do pilar P01 (comprimento de flambagem): 3,0 m;
— altura do pilar P02 (comprimento de flambagem): 2,5 m;
— taxa de armadura longitudinal (p) do pilar PO1: 1,75%; e
— carga (Nsa) atuante no pilar P01: 1400 kN (centrada).

e
i

25 cm " B — — R

EX9.8

O pilar central P2 de um edificio recebe, em cada nivel, as reacdes de apoio das vigas V1, V2, V3 (pavimento
tipo) e V4 (cobertura). Sabendo-se que, em cada lance, o peso préprio do pilar pode ser avaliado como sendo
igual a 1% da for¢a normal acumulada atuante no seu topo, pede-se:

a) o valor da forca normal de cilculo, suposta centrada, atuante no primeiro lance do pilar P2 (carga
atuante no pilar situado abaixo da V1);

b) o dimensionamento da secdo transversal do primeiro lance (definicio de hy), prevendo-se uma taxa
geométrica de armadura em torno de 2%; e

¢) o dimensionamento da armadura para a carga estabelecida no item a, com hx definido no item b.

Considerar:
— estado limite tltimo, combinacdes normais, edificacdo tipo 2 (ys = 1,4, yq = 1,4, ye = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50; e
— reacgobes das vigas:
— V4: 300 kN (valor caracteristico);
- V1=V2=V3:400 kN (valor caracteristico).
Obs:
— admitir d<'/hx = 0,10 e d’y/hy = 0,20;
— edificio constituido por pavimento térreo, trés pavimentos tipo (onde atuam as vigas V1, V2 e V3) e



cobertura (onde atua a viga V4);

— largura do pilar hx como multiplo de 5 cm; e
— armadura longitudinal do pilar colocada paralelamente ao lado hx (metade para cada lado).
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EX. 9.9
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Determinar o diAmetro minimo (¢) para as barras do pilar abaixo representado. O pilar dever ser constituido

por dez barras longitudinais dispostas, cinco a cinco, paralelamente ao lado maior.

Considerar:

— estado limite ltimo, combinacdes normais, edificagdo tipo 2 (yg=1,4, yq = 1,4, yo = 1,4 e ys = 1,15);

— concreto: C20 (y. = 1,40);
— ago: CA-50 (ys = 1,15);

—  Na 2053 kN (compressio ao longo do eixo z); e

— d/h =0,10 (nas duas direcdes).
Obs:

— o0 eixo z da figura corresponde a altura do pilar e o plano Xy contém a se¢io transversal do mesmo;
— efetuar o c4lculo da armadura (determinacdo obrigatéria dos valores de As) considerando, isoladamente,

as duas diregoes; e

— nas consideracdes envolvendo a posicio J, os momentos fletores atuantes no pilar (plano yz) néo deverao

ser somados.
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EX. 9.10

Determinar o menor valor possivel para hx (valor multiplo de 5 cm) de tal forma que o pilar abaixo representado
possa resistir a uma forca normal suposta centrada de calculo (Ng)-igual 5105 kN. Este pilar, componente de
uma estrutura de 5 pavimentos, sera construido por etapas (por pisos) o que vale dizer que na sua regido
inferior as armaduras serdo emendadas (emendas por traspasse).

Considerar:
— estado limite tltimo, combinacdes normais, edificacio tipo 2 (yg=1,4, ¢ = 1,4, yo = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
— cobrimento da armadura: 3 cm;
— didmetro da armadura transversal: 5 mm; e
— diametro da armadura longitudinal: 16 mm.
Obs:
— obedecer rigorosamente as taxas limites de armadura estabelecidas pela ABNT NBR-6118.
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EX. 9.11

Determinar a armadura necessaria para o pilar abaixo representado.

Considerar:
—  estado limite tltimo, combinacdes normais, edificacio tipo 2 (ye = 1,4, ¢ = 1,4, yo = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— acgo: CA-50; e
— d/h=0,10 (nas duas direcdes).
Obs:
— as solicitagoes (forca normal e momentos fletores) correspondem a valores de calculo;
— 08 momentos atuam no plano xz e tracionam o mesmo lado do pilar;
— o pilar tem secdo transversal constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo (eixo
vertical);
— o pilar é bi-rotulado, sem viga intermedidria de travamento; e
— taxa maxima de armadura longitudinal do pilar igual a 4% (armadura com traspasse).
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EX. 9.12

Determinar as armaduras necessarias para os pilares AB e DC do pértico indicado na figura.

Considerar:

estado limite ultimo, combinacdes normais, edificacéo tipo 2 (ys = 1,4, ¢ = 1,4, 7. = 1,4 e ys = 1,15);
concreto: C20;

aco: CA-50;

d’=0,10 h (nas duas direcdes)

estrutura de nos fixos;

comprimento de flambagem dos pilares lex = fey = 0,7 x 3,5 = 2,45 m;

carregamento atuante com valores de cdlculo para a carga permanente e para a carga acidental; e
diagramas Mad e Na (valores de cdlculo) indicados nas figuras.

0 portico esta contido no plano xz;

o pilar tem se¢do transversal constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo vertical;
e

taxa maxima de armadura longitudinal do pilar igual a 4% (armadura com traspasse).
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EX. 9.13

Determinar a armadura longitudinal do pilar indicado abaixo, sabendo que a for¢a normal de calculo (Na), no
lance em questdo, é de 2250 kN e que o momento fletor de célculo transferido pela viga V1 ao pilar (Msd -
momento fletor atuante no plano y), tanto no piso superior quanto no piso inferior, é de 125 kNm. A armadura
do pilar devera ser distribuida uniformemente ao longo das faces paralelas ao eixo y (metade em cada face de



50 cm).

Considerar:

— estado limite tltimo, combinacdes normais, edificaco tipo 2 (yg= 1,4, yq = 1,4, yc =

— concreto: C20;

— aco: CA-50;

— cobrimento da armadura: 3 cm;

— didmetro da armadura transversal: 5 mm; e

— diametro da armadura longitudinal: 16 mm.
Obs:

— considerar o pértico como indeslocavel.
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EX. 9.14

As cargas Nai, Naz e Na3 atuam simultaneamente sobre o eixo x, tal como indicado na figura. Admitindo que a
armadura longitudinal As seja distribuida igualmente em dois lados (paralelos ao eixo x), determine o méximo
valor admissivel para o conjugado Naz e Nas.

Considerar:
— estado limite ltimo, combinacdes normais, edificacdo tipo 2 (ye=1,4, ¢ = 1,4, yo = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
— cobrimento da armadura: 3 cm;
— diametro da armadura transversal: 5 mm;
— armadura longitudinal: 10 ¢ 16 mm;
— altura do pilar (comprimento de flambagem): 3,2 m; e
— carregamento axial (Na1): 1290 kN;

Obs:
- admitir di/hx = 0,10 e d,y/hy: 0,20
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EX. 9.15

Determinar qual das duas seces transversais de pilar, S1 ou S2, é a mais adequada (mais econémica) para o
carregamento abaixo indicado. Determinar, também, qual a bitola (diAmetro) necessaria para compor as barras
da secéio S1 e da secdo S2. As secdes transversais S1 e S2 tem a mesma 4rea de concreto (1500 cm2) e a mesma
quantidade de armadura (20 barras).

Considerar:
— estado limite ltimo, combinacdes normais, edificacdo tipo 2 (ye=1,4, ¢ = 1,4, ye = 1,4 e ys = 1,15);
— ago: CA-50 (ys = 1,15);
— bitolas: 10 mm, 12,5 mm, 16 mm, 20 mm, 22 mm, 25 mm e 32 mm;
—  concreto: C20 (yc = 1,4);
— forga normal de calculo: Na = 2145 kN;
— excentricidade (eixo y): ey = 7,5 cm;
— posi¢do da armadura: d’ = 0,10 h; e
— pilar curto: A < 35.
Obs.:
— & necessario (obrigatério) efetuar as verificagbes em todas as dire¢des, independentemente da
existéncia, ou nao, de excentricidades iniciais.
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EX. 9.16

Usando bitolas (¢) de 20 mm, determinar o ntimero total de barras da armadura longitudinal que, colocadas
conforme disposic¢do indicada na secio transversal, sdo necessarias para o pilar pré-moldado representado na
figura abaixo.

Considerar:
—  estado limite tltimo, combinacdes normais, edificacdo tipo 2 (yg = 1,4, yq = 1,4, yc = 1,4 e ys = 1,15);
—  concreto: C30 (y. = 1,40);
— ago: CA-50 (ys = 1,15);
— altura do pilar: (= 3,2 m;
— forca normal (eixo z): Nsa = Na = 1028,57 kN;
—  momento fletor (plano yz): Msa = Maa = Mg.g; e
— posi¢ao da armadura: d’ = 0,10 h.
Obs.:
— o pilar tem secdo transversal constante (40 cm x 40 cm) e armadura simétrica constante (paralela ao
eixo x) ao longo do eixo z;
— o pilar deve ser considerado livre no topo e engastado na base (¢ = 20);
— afor¢a normal Nq atua com uma excentricidade de 30 cm somente na dire¢io y;
— no plano yz, o diagrama de momentos é o indicado na figura;
— no plano xz, ndo existem momentos provenientes do carregamento atuante; e
— no dimensionamento da armadura considerar apenas os esforcos (solicitacées) no plano yz.
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Considere um poértico simétrico e indeslocavel de concreto armado, tal como indicado na Fig. 01. Sob a ac¢ao do
vento, os pilares AB e DE comportam-se diferentemente. Os diagramas de momentos fletores de cdlculo (Msa)
dos pilares estdo representados na Fig. 02, onde estdo indicadas também as forcas normais de célculo (Nsa)
atuantes nos mesmos, for¢as essas consideradas como constantes ao longo de todo o comprimento dos pilares.
Como o vento pode mudar de sentido, o comportamento dos pilares também se inverte. Assim, cada um deles
deve ser verificado para duas situagdes possiveis, isto €, vento para direita e vento para esquerda. Nestas
condicdes, determinar o didmetro (bitola) da armadura necessiria nos pilares de modo a serem atendidas as
duas possibilidades de carregamento.

Considerar:

Obs:

estado limite tiltimo, combinacdes normais, edificacéo tipo 2 (ye = 1,4, yq = 1,4, e = 1,4 e ys = 1,15);

concreto: C20;

aco: CA-50;
dx=dy=4,5 cm;

lex = gey = 3,0 m; e
estrutura de noés fixos.

0 portico esta contido no plano xz;
a sec¢do transversal do pilar esta contida no plano xy;

os pilares tém secdo transversal constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo

vertical (8 barras uniformemente distribuidas); e
taxa maxima de armadura longitudinal do pilar igual a 4% (armadura com traspasse).
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Fig. 02 — Diagramas Nsa e Msa para os pilares AB e DE.

EX:9:18

Um pilar curto (A <A1), de secdo transversal 30 ecm x 30 em, suporta uma forca normal de calculo (Na) igual a
965 kN com dupla excentricidade, sendo a excentricidade na diregao y igual a 7,5 cm. Considerando que o pilar
estd armado com 4 barras de 20 mm, determine qual a maxima excentricidade na dire¢do y permitida a forca
Na.

Considerar:
— estado limite tltimo, combinacdes normais, edifica¢ao tipo 2 (yg=1,4, yq = 1,4, yc = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C25;
— aco: CA-50;
- o =1,0
— cobrimento da armadura: 3 cm;
— diametro da armadura transversal: 5 mm; e
— armadura longitudinal: 4 ¢ 20 mm.
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EX. 9.19

Determinar o didmetro da armadura para a se¢io transversal do pilar abaixo representado.

Considerar:
— estado limite tltimo, combinacdes normais, edificacdo tipo 2 (ys= 1,4, ¢ = 1,4, yo = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
— cobrimento da armadura: 3 cm;
— didmetro da armadura transversal: 6,3 mm;
— armadura longitudinal: 10 ¢;
— altura do pilar (comprimento de flambagem): 3 m;
— carregamento axial (Na): 3004 kN;
— excentricidade na dire¢io x: 3 cm; e
— excentricidade na diregédo y: 7 cm.

EX. 9.20

O pilar abaixo esquematizado servira, temporariamente, como suporte (engaste) para um guindaste cujo peso
corresponde a 2284 kN (Ng). Verificar se este pilar tem condicdes de suportar o icamento e transporte de uma
carga de 100 kN (Ngo), distante 5,79 m (/ianca) do centro de giracdo do guindaste (centro de gravidade do pilar). O
icamento da carga, apé6s a fixagdo do guindaste no topo do pilar, se dara na seguinte seqiiéncia:

a) inicialmente a carga ser4 parcialmente levantada na posicio A (Angulo de 45° com o eixo horizontal); e
b) posteriormente o guindaste fara uma rotacdo de 135° até a carga atingir a posicio C, quando sera
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totalmente icada.



A verificacdo das condicdes de seguranca deverd ser feita apenas no topo do pilar (engaste do guindaste), para
as posi¢oes de carga e descarga em A, B e C, ndo sendo necessario verificar situagoes intermediarias.

Considerar:
— estado limite ultimo — combinacio especial (construcdo) de carregamento (y¢=1,3; y¢=1,2; y.=1,2;
ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
- o =1,0;
— cobrimento da armadura: 3 cm;
— diametro da armadura transversal: 8 mm:;
— armadura longitudinal: 10 ¢ 32 mm:; e
— altura do pilar (comprimento de flambagem): 6 m.
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Carregamento do pilar

EX. 9.21

Determinar os valores das excentricidades atuantes no topo (J), na base (K) e na secio intermedisria do pilar
abaixo representado. Esse pilar tem secao transversal constante e armadura simétrica e constante ao longo de
seu eixo. Os valores de Matot, necessarios para a determinacdo das excentricidades na sec¢do intermediaria
deverdo ser calculados pelo Método do Pilar Padrdo para Pilares de Se¢do Retangular Submetidos a Flexéo
Composta Obliqua (Método da Rigidez[] x Aproximada), considerando concreto classe C20.

N LN R B i
Topo

Intermediaria

Base

Obs:
— as solicita¢des (forca normal e momentos fletores) correspondem a valores de calculo; e

— considerar efeitos de 2* ordem, independentemente de A: (ignorar A1 e ir diretamente ao Método da
RigidezU k Aproximada).
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EX. 9.22

Abaixo é representado um pilar de concreto armado com altura de um lance igual a 3,8 m e se¢do transversal
quadrada com 40 cm x 40 cm. Considerando os esforcos solicitantes de calculo indicados abaixo e sabendo que a
secdo transversal do pilar terd oito barras, com a distribuicdo indicada na figura, pede-se a 4rea de aco (A
necessaria e o diametro (¢) das barras.

Considerar:
~ | estado limite Gltimo, combina¢des normais, edificacéio tipo 2 (yz = 1,4, yo = 1,4, yc = 1,4 e ys = 1,15);
— | concreto: C20 (ye=1,4);
— aco: CA-50 (ys = 1,15);
— taxa de armadura: As = 8% Ac e
- d=4cm.
Obs:
— as solicitacdes (forca normal e momentos fletores) correspondem a valores de calculo;
— o pilar tem secfio transversal constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo (z);
— os momentos fletores 50,10 kNm e 183,04 kNm atuam no plano xz (direciio x), os momentos fletores
62,40 kNm e 91,52 kNm atuam no plano yz (direcéo y);
—  hx corresponde a dimensao do pilar na dire¢éo x, hy corresponde a dimensao do pilar na diregéo y; e
— o preenchimento do quadro abaixo é obrigatério.
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EX. 9.23

Determinar a armadura necessaria para o pilar de canto abaixo representado.

Considerar:
— estado limite tiltimo, combinacdes normais, edificacdo tipo 2 (y¢ = 1,4, yq = 1,4, yc = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
—  dy=0,05hy; dx=0,10 hy
= lex=ley= 5,0 m;
— Na=686kN;e
- de,topo = de,base = Myd,topo = Myd,base = 102,9 kNm.
Obs:
— as solicitacdes (forca normal e momentos fletores) correspondem a valores de calculo;
— o pilar tem secio transversal constante e armadura simétrica e constante ao longo de seu eixo (eixo
vertical);
— 0s momentos Mxd,topo € Mxdbase €stdo contidos no plano xz;
— 0s momentos Myd,topo € Myd,base €st@o contidos no plano yz;
— o pilar é bi-rotulado, sem viga intermediaria de travamento; e
— taxa méaxima de armadura longitudinal do pilar igual a 4% (armadura com traspasse).
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EX. 9.24

Para o pilar abaixo indicado determinar:

a) o maximo valor da forca normal caracteristica Nk que o mesmo é capaz de suportar; e
b) os momentos fletores caracteristicos maximos correspondentes a Ni, nas direcdes x e y.

Considerar:
— estado limite ultimo, combinacdes normais, edificacio tipo 2 (ye = 1,4, yo = 1,4, yc = 1,4 e ys = 1,15);
— concreto: C20;
— aco: CA-50;
— didmetro da armadura’ 22 mm; e
- d’y = 0,15 hy: d,x = 0,15 hx.
Obs:
— admitir que a condigido indicada na figura atende a todas as verificagées exigidas por norma com relagéo
a esbeltez e, portanto, as excentricidades incluem valores de 2% ordem, se for o caso; e
— admitir, para efeito de uniformizacio de uso de abaco, que fca seja igual a 14 MPa.

— 35.om
[

e

[}

3
o




