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RESUMO

LEITE, J.S. Estabilidade de Pilares de Concreto Armado Sujeitos a Flexdo Composta
Normal. Tese de Doutorado, Instituto de Tecnologia, Universidade Federal do Parg,
Belém, Par4, Brasil, 2025.

O presente trabalho visa contribuir ao estudo da estabilidade de pilares em concreto
armado (CA) sujeitos a flexdo composta normal. Para consolidar essa pesquisa, duas
abordagens sao discutidas, teorica e experimental. No contexto tedrico, foi avaliado o
desempenho das recomendacBes de projeto, NBR 6118 (ABNT, 2023), quanto a
estimativa da resisténcia de pilares solicitados excentricamente. O conceito de diagrama
de interacdo, ACI 318 (2019), e as relacbes carga-momento, P-m, linear (L) e ndo linear
(NL), ndo linearidade geométrica, e os métodos simplificados NBR 6118 (ABNT, 2023),
pilar-padrdo com curvatura aproximada (método CA) e rigidez aproximada (método RA),
corresponderam a metodologia de célculo. Para viabilizar essa analise, um banco de dados
(BD) foi coletado da literatura, 17 pesquisas, totalizando 323 pilares, os quais
viabilizaram explorar a eficicia das estimativas. Adotou-se 0 parametro ¢ = Pexp/Pteo
como indicador de desempenho, sendo Peyp a resisténcia do pilar registrado
experimentalmente (BD) e Pwo a estimativa dessa resisténcia. Na abordagem
experimental, nove pilares com secéo transversal de 120x120 mm? foram ensaiados até a
ruina. Nessa exploracdo, a esbeltez e o confinamento proporcionado pela armadura
transversal foram as variaveis estudadas. O comprimento dos pilares variou em 1000,
2500 e 3500 mm, que corresponde a um indice de esbeltez de 30, 70 e 100,
respectivamente. Como uma contribuigdo adicional, foi proposta uma férmula simples
para o célculo do fator de amplificagdo de momentos. Os resultados obtidos com a
férmula foram comparados com os resultados “exatos”, ficando demonstrada a precisao
do método proposto. Os demais resultados apontaram que tanto a proposta do método
geral, como também os simplificados, ambos estimaram adequadamente a resisténcia dos
pilares do BD e experimental, com ressalva as limitagdes dos métodos simplificados.
Ainda assim, vale frisar que a proposta P-M (L) foi contraproducente na verificagdo da

resisténcia dos pilares com indice de esbeltez maior que 35.

Palavras-Chave

Coluna. Concreto armado. Flexdo composta normal. Flambagem. Recomendacéo de
projeto.



ABSTRACT

LEITE, J.S. Stability of Reinforced Concrete Columns Subjected to Combined
Bending and Axial Load. Ph.D. Qualification, Institute of Technology, Federal
University of Para, Belém, Para, Brazil, 2025.

The present study aims to contribute to the analysis of the stability of reinforced concrete (RC)
columns subjected to combined axial and bending loads. To consolidate this research, two
approaches are discussed: theoretical and experimental. In the theoretical context, the study
evaluates the performance of design recommendations from NBR 6118 (ABNT, 2023)
concerning the estimation of the strength of eccentrically loaded columns. The adopted
calculation methodology is based on the interaction diagram concept (ACI 318, 2019) and the
load-moment (P-M) relationships, considering both linear (L) and nonlinear (NL) behavior,
geometric nonlinearity, and simplified methods from NBR 6118 (ABNT, 2023). These simplified
methods include the standard column approach with approximate curvature (AC method) and the
approximate stiffness approach (AS method). To enable this analysis, a database (DB) was
compiled from the literature, comprising 17 studies and a total of 323 tested columns, which
allowed for an evaluation of the accuracy of the strength estimations. The performance indicator
adopted was the parameter & = Pey/Pineo, Where Pey is the experimentally recorded column
strength from the database, and Pieo is the theoretical strength estimate. In the experimental
approach, nine columns with a cross-section of 120x120 mm?2 were tested to failure. In this
investigation, slenderness and the confinement provided by transverse reinforcement were the
studied variables. The column lengths varied between 1000, 2500, and 3500 mm, corresponding
to slenderness ratios of 30, 70, and 100, respectively. As an additional contribution, a simplified
formula was proposed for calculating the moment amplification factor. The results obtained with
this formula were compared with the “exact"” results, demonstrating the accuracy of the proposed
method. The findings indicated that both the general method and the simplified methods
adequately estimated the strength of the columns from the database and the experimental
campaign, while acknowledging the limitations of the simplified methods. However, it is worth
noting that the P-M (L) approach proved to be counterproductive for assessing the strength of

columns with a slenderness ratio greater than 35.

Keywords

Column. Reinforced concrete. Combined axial load and bending. Buckling. Design
guideline.



LISTA DE FIGURAS

Figura 1.1. Classificagdo dos pilares em uma edificago, (Autoria, 2024)........c.cccvvrerriinennieneneeneene 24
Figura 2.1 — Diagrama tensdo-deformagcdo idealizado. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023). .........cccuc..... 29
Figura 2.2 — Diagramas ¢ x ¢ parabola-retangulo e retangular simplificado para distribui¢do de tensdes de

compressdo no concreto, para concretos do Grupo | de resisténcia (fo« < 50 MPa) e segdo retangular.

Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023). ......ceiiriiueirisieiesieietsisiee st esse et sesse e sbesesesbesesesbesesessesesesseneses 30
Figura 2.3 — Diagrama oX ¢para a¢os de armadura passiva. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023). .......... 31
Figura 2.4 — SolicitacOes de tracio e compressdo simples. Bastos, (2021). ......cccooveverenineninieeiieiencniee 32

Figura 2.5 — Tipos de flexdo composta, explicitadas por meio da excentricidade da forca normal e pelos

mMomentos fletores. Bast0s, (2021). .....eiveiieiieieeie ettt be et sre e re e neere s 32
Figura 2.6 — Diagramas dos dominios de deformacfes. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023) ...........ccccuen.n. 33
Figura 2.7 — Trac@o simples representada pela reta a. Adaptado de Bastos, (2021). .......ccccverrverennienienn. 34
Figura 2.8 — Tracéo ndo uniforme no dominio 1. Adaptado de Bastos, (2021). .........ccccevvvereninenenieieriennnns 34
Figura 2.9 — Casos de solicitacdo e diagrama genérico de deformacgdes do dominio 2. Adaptado de Bastos,
202 PSSRSO 35
Figura 2.10 — Dominio 2 e subdominios 2a e 2b. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023). ......c..ccecevverrennn. 35
Figura 2.11 — Deformagdes nos subdominios 2a e 2b. Adaptado de Bastos, (2021). ........cccocervervreriaesiennan. 35
Figura 2.12 — Casos de solicitagdo e diagrama genérico de deformagdes do dominio 3. Adaptado de Bastos,
202 PSPPSR 36
Figura 2.13 — Casos de solicitagdo e diagrama genérico de deformacdes do dominio 4. Adaptado de Bastos,
202 PO PRS 36
Figura 2.14 — Solicitacdo e diagrama genérico de deformagfes do dominio 4a. Adaptado de Bastos, (2021).
.................................................................................................................................................................... 37
Figura 2.15 — Compressao ndo uniforme no dominio 5. Adaptado de Bastos, (2021). .......ccccccevevvevverrenenn. 37
Figura 2.16 — Compressdo simples na reta b. Adaptado de Bastos, (2021).........ccccecvvevverieveeseeseesesineanne 38
Figura 2.17 — FCN em tirante de secdo retangular com duas armaduras tracionadas (dominio 1)............. 39

Figura 2.18 — Flexo-compressdo com grande excentricidade em se¢do retangular no dominio 3 ou 4......41

Figura 2.19 — Flexo-tragdo com grande excentricidade em secéo retangular no dominio 3 ou 4. .............. 42
Figura 2.20 — FCN em secéo retangular no dominio 5 com duas armaduras comprimidas...............c.e..... 43
Figura 2.21 — Defini¢a0 da excentricidade €7S. ......ocurviiririiiieieisenese e e 45
Figura 2.22. Analise para delinear o diagrama de interagdo (adaptado de WIGHT & MACGREGOR, 2009).
.................................................................................................................................................................... 46
Figura 2.23. Analise da resisténcia de um pilar. Autoria, (2019). ....ccccoovvivierieiiieieesee e 47
Figura 2.24. Representagdo esquematica do diagrama de interacdo (adaptado de DINIZ & FRANGOPOL,
S TSP TP SR TR PP PRSP 50
Figura 2.25. Apresentacdo esquematica do diagrama de interacdo (Wight & Macgregor, 2009). ............. 50
Figura 2.26 — Definicao de pilar e pilar-parede em funcdo das dimensdes da secdo transversal. ................ 52
Figura 2.27 — Exemplos de pilares-paredes. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023)........ccccecererienirnieenennenn 52

Figura 2.28 — Flambagem em barra comprimida. Adaptado Hibbeler, (2019)..........ccccociiiiniiniiiiiince 52



Figura 2.29 — Flambagem na dire¢do da largura da coluna de se¢do retangular (Hibbeler, 2004). ............ 53

Figura 2.30 — Situacéo real e simplificada de pilares contraventados de edificagdes. NBR 6118 (ABNT,

74 IO 53
Figura 2.31 — Valores de 70 e . NBR 6118 (ABNT, 2023)......ccceciirriiinieinenieises e 54
Figura 2.32 — Comprimento equivalente (/¢ ). (Adaptado de Wight & Macgregor, 2009)........c.ccccccervenenn. 55
Figura 2.33 — Exemplos de diagramas o X & de um material. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023).......... 56
Figura 2.34 — Comportamento do concreto e do aco em pilar sob compressdo simples. (Adaptado de Nawy,
101 OO 56
Figura 2.35 — N&o linearidade geométrica de pilar. Autoria, 2024..........ccoceeviiieninnieninneseee e 57
Figura 2.36 — Curvatura de uma peca sob Flexdo Simples. Autoria, 2024. .........ccccooeieiinieienieeieieneiee 58
Figura 2.37 — Linha elastica de uma viga. AUtOria, 2024. .........cccceveieiiiieiie et 60
Figura 2.38 — Pilar-padrao (FUSCO, 1981).......ccciiiiieiieiieiieieese e cie e te s ste e ste e te et te e teenaesnaenneas 61
Figura 2.39 — Curvatura de uma barra comprimida engastada na base e livre no topo. Autoria, 2024. .....62

Figura 2.40 — Casos de excentricidade de 12 ordem (M suposto zero ou constante). Adaptado NBR 6118

(ABINT, 2023). ..ottt b e bt bt h bbbt b e b e bt e b b e bt e b b e bt e bt e bRt bt b e bt b e 64
Figura 2.41 — ImperfeicOes geométricas globais (NBR 6118, 2023).........ccccccvireineneninineeesenee e 65
Figura 2.42 — ImperfeicOes geométricas locais (NBR 6118, 2023)..........ccevirereiineneineneeese e 66

Figura 2.43 — Ocorréncias mais comuns dos momentos fletores de 12 ordem Ma e Mg nos pilares. Autoria,

Figura 2.44 — Arranjo estrutural e situacdo de projeto de pilar intermediario. Adaptado Bastos, (2021)...69

Figura 2.45 — Arranjo do pilar de extremidade na estrutura real, em planta e situacdo de projeto. Adaptado

BASEOS, (2021)......eitteeieitiie ettt bbbt bbb bR bbb et b et bbb 70
Figura 2.46 — Arranjo do pilar de canto na estrutura real, em planta e situacdo de projeto. Adaptado Bastos,
202 PSPPSR 70
Figura 2.47 — Momentos fletores atuantes nos pilares de extremidade. Autoria, 2024. ...........ccccevverennn. 72

Figura 2.48 — Situacao de projeto e de célculo para a se¢do de extremidade do pilar de extremidade. Autoria,

(2024). bbb R bR R R Rt R R bR bbbt bt b e enas 73
Figura 2.49 — Situacdo de projeto e situacdes de calculo para a se¢do intermedidria do pilar de extremidade.
AULOTTE, (2024). ..ottt b bbb bR bt R R R bbbt e Rt b e bt n et s 73
Figura 2.50 — Situacdo de projeto e de calculo para as secdes de extremidade (topo ou base) do pilar de
extremidade. AULOTIA, (2024). ....oooiiiieeie ettt bbb et b e e et eresre e 74
Figura 2.51 — Situacdo de projeto e situacOes de calculo para a se¢do intermediaria do pilar de extremidade.
F N Lo T T 02 TSP SUROSUP 74
Figura 2.52. Relacgdo tensdo-deformacdo do aco das armaduras. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023). ...75
Figura 2.53. Apresentacao esquematica do modelo de flexao. (Autoria, 2024). ......cc.cceeevvereienienieiesennans 76
Figura 2.54. Geometria dos pilares (HOGNESTAD, 1951). ....cccoiiiiiiiiiiieeiieeeie e 81
Figura 2.55. Sistema de ensaio (IBRAHIM e MACGREGOR, 1996). ........cccoviuerierenisnsneesreeie e sesee s 82
Figura 2.56. Arranjo das armaduras (IBRAHIM € MACGREGOR, 1996). ......cccccoovvvrivnivneneeie e 82
Figura 2.57. Geometria dos pilares (DANTAS, 2006). .......ccccvereieeriererereresesieesieseesreseessesseseeeeseessesseses 84

Figura 2.58. Detalhe das armaduras (DANTAS, 2006).........cccccveruerierereresieaesieeseeseesesiessesseseesseseesseseesns 84



Figura 2.59. Geometria dos pilares (SANTOS, 2009).......cccourermiirineirienieise e 86

Figura 2.60. Detalhe das armaduras (SANTOS, 2009). ......cccviriiriniininese e 86
Figura 2.61. Conformacéo dos pilares (XU et al., 2016).........cceeueirireirinieinienieise e 87
Figura 3.1. Apresentacdo dos pilares. (AULOria, 2022). ........ccvereiriniineneise e 90
Figura 3.2. Pilar reforcado com estribo simples. (Autoria, 2022). .......ccccccvvveeeieeieiese e 91
Figura 3.3. Pilar reforcado com a configuracdo em espiral. (Autoria, 2022). .......cccccevevvrivnivnineireieneneens 91
Figura 3.4. Execucdo do reforco da armadura transversal. (Autoria, 2022). ......c.ccceveveveiecnsineieieneneens 92
Figura 3.5. Esquema do sistema de ensaio. (AUtoria, 2022).........cccceieieieiieeieeieeniesesese e 93
Figura 3.6. Elementos do sistema de ensaio. (AUL0ria, 2022). .........ccoeriireinineinenese e 93
Figura 3.7. Concepgdo do sistema de ensaio. (AUtoria, 2022). ........cccerirereiineneninenese e 94
Figura 3.8. Instrumentagdo pertinente ao registro da relagdo P-J. (Autoria, 2022)..........cccceevverereienenn. 95
Figura 3.9. Instrumentagdo pertinente ao registro da relagdo m-g. (Autoria, 2022). ........ccccevvveerennierennn. 96
Figura 3.10. Instrumentacdo dos apoios fixos do sistema de ensaio. (Autoria, 2022). .......cc.ceceevvereenennenn 97
Figura 3.11. Consisténcia e trabalhabilidade (Slump test do Concreto). (Autoria, 2022). .......cccccceevvenenn. 97
Figura 3.12. Diagrama de interag&o calculado conforme recomendagdes da NBR 6118 (ABNT, 2023).100
Figura 4.1 - Carga-deslocamento dos pilares, P-3, grupo Pequeno (L = 1000 mm). Autoria, 2024.......... 103
Figura 4.2 — Carga-deslocamento dos pilares, P-3, grupo Médio (L = 2500 mm). Autoria, 2024. .......... 105
Figura 4.3 - Carga-deslocamento dos pilares, P-3, grupo Grande (L = 3500 mm). Autoria, 2024 .......... 106
Figura 4.4- Carga-deformacdo dos pilares, P-&s, grupo Pequeno (L = 1000 mm). Autoria, 2024. .......... 107
Figura 4.5 - Carga-deformacdo dos pilares, P-¢s, grupo Médio (L = 2500 mm). Autoria, 2024. ............ 108
Figura 4.6 - Carga-deformacéo dos pilares, P-es, grupo Grande (L = 3500 mm). Autoria, 2024. ........... 109
Figura 4.7 — Momento-Curvatura dos pilares, m-¢, grupo Pequeno (L = 1000 mm). Autoria, 2024. ...... 110
Figura 4.8 — Momento-Curvatura dos pilares, m-¢, grupo Médio (L = 2500 mm). Autoria, 2024. ......... 111
Figura 4.9 — Momento-Curvatura dos pilares, m-¢, grupo Grande (L = 3500 mm). Autoria, 2024. ........ 111
Figura 4.10 — Relagdo Experimental X Tedrica (Pexp/Pieo). AULOTIa, 2024. ......coovevveiiiiiiieisesieeee s 112
Figura 5.1. Exemplos de estimativas a partir do diagrama de interacdo e das relagdes P-m. Autoria, 2024.
.................................................................................................................................................................. 115
Figura 5.2. Anélise da relacfo Peyxp-Preo. AULOTTa, 2024 .......cooiviiiiiiiiiiiieccse s 116
Figura 5.3. Analise da dispersdo a partir do grafico box-whiskers e da seguranca. Autoria, 2024........... 116
Figura 5.4. Analise da relagao &-A. AULOTIa, 2024. .......cccceviiieieineieese st saens 118
Figura 5.5. Analise da relagao &- fe. AULOTIA, 2024. ......c.ociviiiiiieiiieese et aens 119
Figura 5.6. Analise da relacao &-(e/d). AUtOria, 2024...........ccuviieiiieiseiee e seens 120
Figura 5.7. Anélise da relacfo ¢-pi. AULOria, 2024 ........coviiiiciiere s 121
Figura 5.8. Anélise da relacio ¢-pw. AULOTIa, 2024. ........cooiiiiieiiee s 122
Figura 6.1. Representacéo de excentricidade de primeira e de segunda ordem...........cccevvvvrernirennne, 124
Figura 6.2. Fluxograma do processo iterativo para solucdo exata da rigidez equivalente...........cccccv..e.. 130
Figura 6.3. Sec¢des transversais dos pilares do BD ..o s 130
Figura 6.4. Relagdes K-Eiot/N PAra A < 25 .o 131
Figura 6.5. Relagdes k-Etot/N Para 25 KA < 50 it 131

Figura 6.6. Relagdes k-Eot/N Para 50 S A < 70 ociiiiiiiiiiciiie ettt 131



Figura 6.7. Relagdes -0t/ Para 70 < A < 100 c.iiuiieiiiieiie ettt 131

Figura 6.8. Relagdes K-Etof/N PAr@ A < 25 .ot 132
Figura 6.9. Relagdes k-€iot/N Para 25 S A < 50 oottt 132
Figura 6.10. Relagdes k-€1ot/h PAra 50 < A < 70 coiiviiiiiiiieiiie ettt sttt 132
Figura 6.11. Relagdes k-eio/h Para 70 < A << 100 ..ottt 132
Figura 6.12. Relagdes K-t/ PArA A S 25 .ottt en e 132
Figura 6.13. Relagdes k-€iot/h PAra 25 S A < 50 ciiiiiiiiieicie ettt sre e eresne e 132
Figura 6.14. Relagdes k-€iot/h PAra 50 S A < 70 coviviiiiiiiiieieie ettt sttt st b 133
Figura 6.15. Relagdes k-eio/h Para 70 < A << 100 ..ottt 133
Figura 6.16. Relaghes S-e1/h PAra A < 25 ..ot 135
Figura 6.17. RelagOes f-e1/h para 25 < A < 50 ... s 135
Figura 6.18. Relagtes £-e1/h para 50 < A < 70 ...cviiiiiiieceiece s 135
Figura 6.19. Relactes f-e1/h para 70 < A < 100 .ot 135
Figura 6.20. Relag0es f-e1/h Para A < 25 ... 136
Figura 6.21. RelagOes f-e1/h para 25 < A < 50 ... 136
Figura 6.22. Relagtes £-e1/h para 50 < A < 70 i 137
Figura 6.23. Relagtes f-e1/h para 70 < A < 100 it 137
Figura 6.24. Relag0es f-e1/h Parad < 25 ... 137
Figura 6.25. RelagOes f-e1/h para 25 < A < 50 ... 137
Figura 6.26. Relagtes £-e1/h Para 50 < A < 70 i 137
Figura 6.27. RelagOes f-e1/h para 70 < A < 100 ..ot 137
Figura 6.29. Faixa com 90% de probabilidade de 0COMENCIA...........ereireriiiiiciseee s 140



LISTA DE TABELAS

Tabela 2.1. Recomendagdes para 0 modelo de flexdo da NBR 6118 (ABNT, 2023)......cccccovvrvrriirennenn 76
Tabela 2.2. Recomendagdes para 0 modelo de flex&o da EC2 (2004)........ccceirereirinsinineineneeseneenns 77
Tabela 2.3. Recomendagdes para 0 modelo de flexdo da MC10 (2012). .....c.ccvvvereeinenieinenieiicneisceeens 77
Tabela 4.4. Recomendac6es para 0 modelo de flexdo da ACI 318 (2019). ....cccveveveiievevnsieeeeceee e 77
Tabela 2.5. Propriedade das armaduras (HOGNESTAD, 1951). .....ccccivviiiieeierienese e e e e e 80
Tabela 2.6. Resumo do ensaio de IBRAHIM € MACGREGOR (1996). ......ccccovevireiienennneeieseese e 83
Tabela 2.7. Resumo do experimento de Dantas (2006). .........cccvcvueiierieiieiieie e se e ee e see e 85
Tabela 2.8. Carga e modo de ruina (DANTAS, 2006). .......eoveiririiiriiieirieieisieseeesreseee et neenes 85
Tabela 2.9. Caracteristicas dos pilares de Santos (2009)..........ccoerueirerririnieireieseeee s 85
Tabela 2.10. Caracteristica das séries de Xu et al. (2016)........cceovirirriirinirireeneee s 88
Tabela 3.1. RESUMO daS VAITAVEIS. ....cceiiieiieiierieiee sttt sttt sttt stestesteeneeneeseneeseeneas 90
Tabela 3.2. Materiais CONSLItUINTES € CONSUMIO. ....c.ceviiiriirieitieiieieee sttt bbbt sre s 98
Tabela 3.3. Propriedades Mecanicas das armadUras. ..........c.ccueivevveieienesesresieeieeseessessesresreseeseessesseseessesees 98
Tabela 3.4. Propriedades A0S PIAreS. ......ccveiieiiiiiie st e e nraens 99
Tabela 3.5. Estimativa da resisténcia segundo a NBR 6118 (ABNT, 2023). ......cccecevviireneienineieeneeas 100
Tabela 4.1. Resumo da anélise estatistica da relacdo experimental X teOriCa. ........ccvevviireiiineiiiiieas 112
Tabela 5.1. Resumo dos dados dos pilares analisados coletados para composi¢do do banco de dados (BD).
.................................................................................................................................................................. 114
Tabela 5.2. Resumo da analise ESTALISLICA. .......civeviirieiierieice ettt see e 117
Tabela 6.1. Resumo dos dados dos pilares analisados coletados para analise da proposta. ..................... 138
Tabela 6.2. Resultados dos pilares ensaiados por Melo (2009) .......c.cccviviiievieiieieee e 140
Tabela 6.3. Resultados dos pilares ensaiados por Kim & Yang (1993).......ccccccvvveviieieiiesiiesee e 141
Tabela 6.4. Resultados dos pilares ensaiados por Leite (2024) ........cccoovvireiieneiiseneiese e 142
Tabela 6.5. Resultados dos pilares ensaiados sob carga curta duragdo por Goyal & Jackon (1971)......... 142
Tabela 6.6. Resultados dos pilares ensaiados de carga longa duracgéo por Goyal & Jackon (1971)......... 143
Tabela 6.7. Resultados dos pilares ensaiados por Lima Junior (2003) .........ccccereieereieneneniseneneenieeas 143



LISTA DE SIMBOLOS

Neste item sdo apresentados os simbolos utilizados nesta tese.

A, - Area de concreto da secdo transversal;

Ay - Area de armadura de tracdo;

A’s - Area de armadura de compressao;

b - Menor dimensao da se¢do do pilar;

C - Face comprimida do concreto;

d - Altura 1til da peca;

d’ - Altura da sec¢ao transversal menos a altura 1til;

E - Modulo de elasticidade do material;

E. - Moédulo de elasticidade do concreto;

E.s - Modulo de elasticidade secante do concreto;

E; - Mo6dulo de elasticidade da armadura;

E.i- Mddulo de elasticidade tangente

er - Excentricidade do ponto de aplicagdo da for¢a normal no pilar;
e2 - Excentricidade de segunda ordem do pilar;

ex- Excentricidade na direcao x

ey - Excentricidade na dire¢do y

ewr - Excentricidade total do pilar;

ecc - Excentricidade adicional;

ea - Excentricidade devida a imperfeigdes locais;

F. - Forga de ruina do pilar;

fo - Resisténcia a compressao de corpos-de-prova cilindricos;
fea - Resisténcia de calculo a compressao do concreto;
fer - Resisténcia caracteristica a compressao do concreto;
fer - Resisténcia do concreto a tragao;

fva - Resisténcia de célculo ao escoamento da armadura tracionada ou menos
comprimida;

fy - Tensdo de escoamento do ago;
fv - Resisténcia caracteristica ao escoamento da armadura tracionada ou menos

comprimida;

f’va- Resisténcia de célculo ao escoamento da armadura comprimida;



/v - Resisténcia caracteristica ao escoamento da armadura comprimida;
fs: - Limite de resisténcia a tracao da armadura;

fsi - Tensdo na armadura;

fu - Resisténcia tltima da armadura;

h - Altura da se¢do transversal do pilar;

I - Momento de inércia da se¢ao transversal;

1. - Momento de inércia da se¢ao de concreto simples;

i - Raio de giragdo;

J - Momento de inércia minimo;

le - Comprimento de flambagem do pilar;

M, - Momento de primeira ordem no engaste;

Mc - Momento de primeira ordem no meio do pilar em balango;
M, - Momento ultimo do pilar;

Midmin - Momento minimo;

Nsa - Esfor¢o normal de calculo;

Nd - For¢a normal de calculo;

P. - Carga critica de Euler;

P-M - Relagdo carga momento;

P. - Resultante para o concreto comprimido;
Psi - Resultante para as armaduras;

r - Raio de curvatura da secao;

S - Area da secdo transversal;

x - Profundidade da linha neutra;

1/r - Curvatura da secao;

y - Altura do bloco de compressdao do concreto

Letras gregas

a - Abscissa relativa do bloco comprimido de concreto (diagrama retangular
equivalente) e fun¢do de resisténcia;

a. - Posicao relativa da linha neutra;
LS - Coeficiente usado na defini¢do do diagrama tensdo x deformagao do concreto;

[Bi - Coeficiente usado na norma modelo do CEB-FIP para levar em conta o esforgo
normal de compressao;

g0 - Deformacdo especifica correspondente a tensdo maxima no diagrama tensdo x
deformacao do concreto;



e1 - Deformagao especifica principal de tracao;

&2 - Deformagao especifica de encurtamento do concreto no inicio do patamar pléstico;
e - Deformagao especifica do concreto;

ec0 - Deformagao especifica do concreto correspondente a tensdo maxima,
equ - Deformagdo especifica de encurtamento do concreto na ruptura;

& - Deformagao especifica da armadura;

& - Deformagdo especifica da armadura;

&y - Deformagao especifica de escoamento da armadura;

&a Deformagdo de inicio de escoamento do ago;

ex - Deformagao especifica ultima do concreto a compressao;

e - Deformagdo especifica ultima do concreto a tragao;

esn - Deformagao da armadura tracionada

vn - coeficiente de ajuste de yr, que considera o aumento de probabilidade de ocorréncia
de desvios relativos significativos na construc¢ao;
vr - Coeficiente de ponderacdo das agdes;

Ym - Distor¢ao maxima;

A - Indice de esbeltez do pilar;

A - Valor limite para o indice de esbeltez do pilar;

n - Relagdo |ec/ €oj;

0o Deslocamento méaximo na regido central do pilar;
v - Forga normal adimensional;

wu - For¢a normal adimensional ultima;

- Momento adimensional;

L - Momento adimensional ltimo;
p - Taxa de armadura;

o1 - Tensdo normal principal de tragao;

o2 - Tensdo normal principal de compressao;
os - Tensdo normal na armadura;

o. - Tensado no concreto;

Xu - Curvatura méxima definida pelo MC-CEB (1990);

¢ - coeficiente de fluéncia.

Nomenclaturas

L - Relacdo carga momento linear

NL - Relagéo carga momento néo linear



CA - Relacéo carga momento curvatura aproximada;
RA - Relacéo carga momento rigidez aproximada;
CA - Concreto armado;

CG - Centro de gravidade;

N - Forca normal;

M - Momento fletor;

ELU - Estado limite dltimo;

LN - Linha neutra;

LC — Linha de centro;

FCN - Flex&o composta normal;

Pr - Carga resistente da se¢éo transversal do pilar;

Mg - Momento resistente da secdo transversal do pilar;
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1 INTRODUCAO

Os pilares de concreto armado desempenham um papel fundamental na engenharia
estrutural, sendo elementos essenciais na sustentacdo de edificios e infraestruturas
diversas. No entanto, sua analise e dimensionamento enfrentam desafios significativos
quando submetidos ao efeito de segunda ordem local, resultante da combinacdo de

carregamentos verticais e momentos fletores.

Em estruturas de edificios, os pilares s&o elementos verticais que tém a funcéo primaria
de transmitir as a¢Oes verticais gravitacionais, de servico e as forgas horizontais (vento)
as fundacdes, além de conferirem estabilidade global ao edificio, (Aradjo, 2010). Bastos
(2021), comenta que os pilares usuais dos edificios apresentam um comportamento na
maioria dos casos de flexo-compressdo, sendo as forgas normais de compressao

preponderantes.

O entendimento preciso do comportamento dos pilares de concreto armado sujeitos ao
efeito de segunda ordem local é essencial para garantir a seguranca, durabilidade e
eficiéncia das estruturas (HONG et al., 2021), bem como as anéalises sobre a rigidez e a
ductilidade dos pilares sdo indispensaveis. Este fendmeno pode levar a deformacdes
adicionais e redistribuicdo de esforgos internos, influenciando diretamente no

desempenho estrutural e na estabilidade global da edificacéo.

Araljo (2012), corrobora que em virtude do tipo de material (concreto) e da solicitagdo
preponderantemente de forca de compressdo, os pilares podem apresentar rupturas
indesejaveis podendo ser frageis. A ruina de uma secao transversal de um Unico pilar pode
ocasionar o colapso progressivo de toda a estrutura. E as disposic¢@es dos pilares na planta
de forma de um edificio sdo importantes, pois 0 posicionamento destes, juntamente com
as vigas, formam pdrticos que proporcionam rigidez e conferem estabilidade global ao

edificio.

Nesse contexto, a andlise de pilares sob o efeito de segunda ordem local envolve uma
abordagem multidisciplinar, desde a modelagem até o comportamento ndo-linear do
concreto, considerando sua fissuracdo e redistribuicdo de tensdes, sendo um dos

principais desafios a serem enfrentados.
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Além disso, de acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2023) a interacdo entre os efeitos de
segunda ordem local e global, bem como a influéncia de imperfeicdes geométricas e as
heterogeneidades do material, requerem uma anélise detalhada e rigorosa, muitas vezes

utilizando técnicas de simulacdo numérica e ensaios experimentais avancgados.

No que concerne aos edificios, devem ser projetados de modo a apresentar estabilidade
as agdes verticais e horizontais, ou seja, devem apresentar a chamada “Estabilidade
Global”. Na estrutura de uma edificacdo os pilares s@o os principais elementos destinados
a obtencao da estabilidade global, e em edificios altos pode ser necessario projetar outros
elementos mais rigidos, que além de também transmitirem as agdes verticais, garantem a
estabilidade horizontal do edificio a acdo do vento e de sismos (quando existirem),
(OLIVEIRA, DAMASCENO, BRANCO, 2018).

O comportamento de pilares submetidos a flexo-compressdo tornam o problema da
analise do comportamento estrutural complexo, pois a ndo-linearidade fisica
correspondente as relacGes constitutivas ndo-lineares do concreto, juntamente com a néo-
linearidade geométrica, necessariamente obrigam uma solucdo iterativa, onde o0s
incrementos de forga geram flechas e estas interagem com a forca inicial gerando
momentos fletores de segunda ordem, que por sua vez provocam novos incrementos de

flechas, e assim por diante, (Melo, 2009).

Conforme recorda Santos (2009), quando um pilar esta sujeito a flexdo composta normal
ele é solicitado pela agdo simultdnea de uma forga normal paralela a um de seus eixos e
um momento fletor na direcdo de um dos eixos principais de sua se¢do. Se houver
momento fletor com componentes nas duas direcBes principais a solicitacdo é

denominada flexdo composta obliqua.

Para efeito de projeto, os pilares de edificios podem ser classificados nos seguintes tipos:
intermediario, de extremidade e de canto. A cada um desses tipos basicos corresponde
uma situacdo de projeto diferente, dependendo do tipo de solicitacdo que atua no pilar
(Compresséo Simples e Flexdo Composta Normal ou Obliqua). A Figura 1.1 mostra um

exemplo do arranjo de pilares de uma edificacao.
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a) Pilar interno b) Pilar de extremidade/borda c) Pilar de canto
Figura 1.1. Classificacdo dos pilares em uma edificacdo, (Autoria, 2024).

No pilar intermediario (Figura 1.1a) considera-se a Compressdo Simples (também
chamada Uniforme ou Centrada) na situacdo de projeto, pois como as lajes e vigas sdo
continuas sobre o pilar, pode-se admitir que os momentos fletores transmitidos ao pilar

sejam pequenos e despreziveis.

Ja o pilar de extremidade, de modo geral, encontra-se posicionado nas bordas das
edificacdes, sendo também chamado pilar lateral, de face ou de borda. O termo pilar de
extremidade advém do fato do pilar ser um apoio extremo para uma viga, ou seja, uma
viga que ndo tem continuidade sobre o pilar, como mostrado na Figura 1.1b. Na situacéo

de projeto ocorre a Flexdo Composta Normal, decorrente da ndo continuidade da viga.

No terceiro caso, de modo geral, o pilar de canto encontra-se posicionado nos cantos dos
edificios, vindo dai 0 nome, como mostrado na Figura 1.1c. Na situacéo de projeto ocorre
a Flexdo Composta Obliqua, decorrente da ndo continuidade de duas vigas no pilar, ou

seja, o pilar € um apoio extremo para duas vigas.

Na composicdo dos pilares, tem-se as armaduras longitudinais, ou principais, que
colaboram com o concreto absorvendo parte dos esforcos de compressdo. Tal parcela de
colaboragéo permite reduzir a segéo efetiva de concreto. Quando um pilar se encontra sob

flexdo composta, parte da armadura longitudinal pode ser tracionada.

Quanto as armaduras transversais (estribos) estas tém a funcdo de absorver os esforgos de
cisalhamento, além de contribuir para evitar a flambagem das barras longitudinais,
confinar parcialmente o concreto solicitado e manter o posicionamento das barras

principais durante o processo de concretagem dos pilares.
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Segundo Kimura (2016) em decorréncia da continuidade existente numa ligacdo viga-
pilar de concreto armado e da excentricidade de aplicacéo das cargas, a flexdo composta
constitui o caso mais geral de solicitacdo. Os pilares, principalmente nos lances junto a
base de edificios altos, estdo constantemente submetidos a uma elevada forca normal de
compresséo, esta forca, principalmente em pilares mais esbeltos, tende a desestabilizar os
mesmos, podendo ocasionar uma situacdo de desequilibrio e comprometendo a

seguranca.

No Brasil, a NBR 6118 (ABNT, 2023) recentemente atualizada, regulamenta 0s
procedimentos a serem empregados na elaboracdo de projetos de estruturas de concreto

armado, visando garantir a seguranca adequada das edificacdes.

Particularmente no caso dos pilares, a norma introduziu varias modificacdes a partir da
sua atualizacdo em 2014, como no valor da excentricidade acidental, um maior
cobrimento de concreto, uma nova metodologia para o calculo da esbeltez limite relativa
a consideracdo ou ndo dos momentos fletores de segunda ordem e, principalmente, com
a consideracdo de um momento fletor minimo, que pode substituir o momento fletor

devido a excentricidade acidental.

A versdo atual de 2023 da NBR 6118 manteve essas prescri¢des, quanto a verificacdo do
momento fletor minimo que pode ser feita comparando uma envoltéria resistente, que

englobe a envoltéria minima com a de segunda ordem.

Nesse sentido, com o objetivo contribuir ao estudo dos pilares solicitados a flexdo
composta reta, apresenta-se nessa pesquisa a teoria de pilares em concreto armado
sujeitos ao efeito de segunda ordem local. Nesse cenério, trés abordagens séo
apresentadas, a primeira diz respeito as recomenda¢des normativas, NBR 6118 (ABNT,
2023), a segunda, € dedicada ao estudo experimental com pilares em CA que avaliara o
impacto da esbeltez e contribuicdo da condigéo de confinamento do concreto propiciada
pela armadura transversal, e por fim, como contribuicdo adicional é apresentado uma
proposta simplificada de célculo a partir da amplificagdo de momentos. Além dessa
exposicao, apresenta-se também o conceito do diagrama de interacdo, onde serdo

exploradas algumas varidveis que influenciam no dimensionamento dos pilares a flexo
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compressdo normal. Nessa abordagem, uma analise da estimativa da resisténcia dos
pilares € apresentada por meio de um banco de dados (BD) amplo de estudos
experimentais de pilares para que se possa julgar a eficiéncia desses métodos normativos

quanto a estimativa da resisténcia de pilares curtos e esbeltos em CA.

1.1 OBJETIVOS
1.1.1 GERAL

O objetivo principal desta pesquisa é contribuir a teoria de pilares em concreto armado
(CA) sujeitos a flexdo composta normal a partir de uma analise tedrica e experimental de

pilares em concreto armado (CA) projetados contra a seguranca.

1.1.2 ESPECIFICOS

- Apresentar teoria de pilares em CA sujeitos aos efeitos de segunda ordem local

(flambagem));

- Consolidar as proposituras simplificadas da NBR 6118 (ABNT, 2023), método do pilar-
padrdo com a curvatura aproximada (método CA) e com a rigidez aproximada (método
RA), e até os conceitos mais refinados sobre o assunto, relacdo carga-momento (P-M)
linear (L) e ndo linear (NL), as quais, inclusive, sdo manuseadas juntamente com o

conceito de diagrama de interacéo, serdo esclarecidos.

- Apresentar as recomendacdes da norma NBR 6118 (ABNT, 2023), no tocante a

avaliacdo da resisténcia de pilares sujeitos a flexdo composta reta;

- Realizar uma anélise paramétrica estatistica através de um banco de dados (BD) amplo
para julgar a eficiéncia das recomendagfes normativas quanto a estimativa da resisténcia

de pilares curtos e esbeltos em CA.

- No tocante a abordagem experimental, objetivou-se o ensaiado nove pilares com se¢édo
transversal de (120x120) mm?, para avaliar o impacto da esbeltez e o confinamento

proporcionado pela armadura transversal. Nessa circunstancia, foi adotado como variavel
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a esbeltez dos pilares e a armadura transversal. Para a esbeltez, realizou-se a variagao o
comprimento dos pilares em 1000, 2500 e 3500 mm, que corresponde a um indice de
esbeltez de =30, =70 e =100, respectivamente. Para a analise do confinamento, projetou-

se para a armadura transversal estribos simples e com conformacéo em espiral.

- Propor um método simplificado de célculo de pilares a partir do conceito do método do
momento majorado e da amplificacdo de momentos para estimar adequadamente os

efeitos de segunda ordem local.

1.2 JUSTIFICATIVA

No cenério atual, a abordagem analitica mais consistente e precisa para avaliar a
resisténcia de pilares em concreto armado sujeitos a flexdo composta normal diz respeito
a apresentacdo do diagrama de interacdo da secdo transversal do pilar e da indicacdo da
correlacdo entre a carga P e o momento fletor m que solicitam o pilar, ou seja, da
indicacdo da relacdo carga-momento, P-m, que pode ser linear ou ndo (ndo linearidade
geométrica). Com essa metodologia é possivel determinar, a partir da relagdo tensao-
deformacdao, (o-¢), dos materiais, a parcela de contribuicdo resistida pelo concreto, pelas
armaduras longitudinais e mais, analisar a influéncia do arranjo dessas armaduras na
resisténcia do pilar. Apesar de proporcionar muitas informacgdes, inimeras normas
recomendam essa metodologia de célculo, diagrama de interacdo e relacdo P-m, somente
para pilares com situacdes especificas de esbeltez, onde o efeito de segunda ordem local
é relevante. Por esse motivo, € comum encontrar na literatura técnica nacional e
internacional as abordagens simplificadas, pois, apresentam resultados satisfatérios, no
entanto, limita-se as condic6es de esbeltez dos pilares que séo estudados na metodologia

mais geral.

Com isso, a metodologia adotada nesta pesquisa busca melhorar a precisdo dos modelos
de calculo existente, proporcionando maior confiabilidade e seguranca no projeto de
pilares. Além disso, a investigacao dos mecanismos de falha e comportamento ndo-linear
dos pilares sob diferentes condicOes de carregamento pode fornecer insights importantes

para 0 aprimoramento de normas e diretrizes de projeto, contribuindo para o avango
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continuo da préatica da engenharia. Dessa forma, tem-se a oportunidade, com a
apresentacdo da corrente pesquisa, de contribuir ao estudo de pilares em CA sujeitos a
flexdo composta normal na avaliacdo dos métodos gerais e simplificados a partir de uma
analise tedrica e experimental quanto a seguranca das recomendac¢des normativas. Sendo
assim, essa discusséo, abordada na presente pesquisa, torna-se uma contribuigéo relevante

ao estudo dos pilares e a comunidade técnica/cientifica em geral.

1.3 ESTRUTURA DO TRABALHO

O presente trabalho foi organizado em sete capitulos. O primeiro capitulo é dedicado a
introducdo, onde se explana de um modo geral o assunto da pesquisa, 0s objetivos e a
justificativa da investigacdo. No segundo capitulo apresenta-se a revisdo bibliografica,
que discute os conceitos importantes do comportamento a flexo compresséo de pilares,
onde é dedicado a teoria de pilares curtos/esbelto em CA conjuntamente com o
delineamento do conceito do diagrama de interacdo a partir da proposta de calculo
refinada de pilares. O terceiro capitulo é explanado. o programa experimental da pesquisa.
O quarto é apresentado a andlise dos resultados experimentais. O quinto capitulo é
apresentado as andlises das recomendacgdes normativas a partir de um banco de dados
(BD), de ensaios de pilares estudados experimentalmente. O sexto € apresentado a
proposta de método simplificado através de uma equacdo de amplificacdo de momentos.
Por fim, no sétimo e oitavo capitulo é apresentado a conclusdo da pesquisa e

recomendacdes para futuros trabalhos.

-28-



2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo sdo esclarecidos os conceitos para o dimensionamento de pilares
solicitados a Flexdo Composta Normal, seguindo as prescri¢cdes normativas da NBR 6118
(ABNT, 2023).

2.1 RECOMENDACOES NORMATIVAS

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

forcas nas vigas, entre outras.
a) Diagramas tensdo-deformacéo
O diagrama chamado parabola-retangulo é composto por uma parabola do 2° grau com

vértice na deformacdo de encurtamento de 2 %o ¢ ordenada 0,85 - 7, * f.4, € de uma reta

entre as deformagoes 2 %o € 3,5 %o (Figura 2.1). A equagdo da parabola é:

Iey

fck __________________

0,85 ‘Mc - fcd ——————————————

Y

£c2 fcu £c

Para f_, <40 MPa:n. =1,0

B o & \" ) Para f,; > 40 MPa: 0 = (40/ ) '/3
Ocd = 0,85 11 fea [(1 5c2> ] Para f,; <50 MPa:n = 2,0
Para f., > 50 MPa: n = 1,4 + 23,4[(90 — f.,)/100]*

Figura 2.1 — Diagrama tensdo-deformacéo idealizado. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023).
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Os valores a serem adotados para 0s pardmetros e (deformacdo especifica de
encurtamento do concreto no inicio do patamar pléstico) e ey (deformagdo especifica de

encurtamento do concreto na ruptura) séo definidos a seguir:
Para concretos de classes até C50:

Ecr = 2,0%0; €., = 3,5 %0

Para concretos de classes C55 até C90:

ez = 2,0%0 + 0,085 %o (fz — 50)%°3 Eg. 2.1

Ecu = 2,6%0 + 35 %o [(90 — £,,)/100]" Eq. 2.2

Os diagramas parabola-retangulo podem ser substituidos por um diagrama chamado

retangular simplificado (Figura 2.2), com altura y e tensdo de compressao ocd :

y = 0,8 x, para os concretos do Grupo I (fo < 50 MPa);

y =[0,8 — (fex — 50)/400] x , para os concretos do Grupo Il (fex > 50 MPa). Eq. 2.3

= [
Eeu 3'5 0 ch Oed = 0a85'T|C'de

L/

—

Figura 2.2 — Diagramas ¢ X ¢ parabola-retangulo e retangular simplificado para distribuicéo de tensdes de
compressdo no concreto, para concretos do Grupo | de resisténcia (fo« < 50 MPa) e secéo retangular.
Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023).

No caso da largura da secdo, medida paralelamente a linha neutra, ndo diminuir da linha

neutra em direcdo a borda comprimida, a tenséo é:

0ca = 0,857, " feq , Para os concretos do Grupo | (fex < 50 MPa). Eq. 2.4

Ocd = [1 - (fck - %)] 0,85 -7, - fq, para os concretos do Grupo Il (fo > 50 MPa).Eq. 2.5
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Em caso contrério, isto €, quando a se¢éo diminui, a tenséo é:

0ca = 0,9-0,85-n, foq , Para os concretos do Grupo | (fe < 50 MPa). Eq. 2.6

0cq=09-" [1 — (fck — 2%)] 0,85 -1, " fea, P/ 0s concretos do Grupo Il (fo« > 50 MPa). Eq. 2.7

b) Diagrama Tenséo-Deformacédo do A¢o

A NBR 6118 (ABNT 2023) permite, para calculo nos Estados-Limites de Servico e
Ultimo, utilizar o diagrama o x & simplificado mostrado na Figura 2.3, para agos com ou
sem patamar de escoamento (agos encruados a frio). As deformagdes ultimas (ey) Sdo
limitadas a 10 %o (10 mm/m) para a tragcdo (alongamento), e 3,5 %o para a compressao

(encurtamento). A deformag&o de inicio de escoamento do aco (eyq) € dada por:

Eyq = f?d , com tg o = Es= 21.000 kN/cm? = 210.000 MPa Eq.2.8
F 3 Gs
fia
g
3.5 %0 Evd . Ef
£y 10%0
fycd

Figura 2.3 — Diagrama o x & para a¢os de armadura passiva. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023).

A deformagédo de inicio de escoamento de calculo (&ud) ¢ 1,04 %0 para o aco CA-25,
2,07%o para o CA- 50 e 2,48 %o para 0 CA-60. Quaisquer deformacGes menores que a de
inicio de escoamento resultam tensdes menores que a maxima permitida (fya), portanto,

contra a economia, de modo que procura-se sempre aplicar a tensdao maxima fyq .
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2.1.1 SOLICITACOES NORMAIS

a) Tracdo e Compressao Simples

Na tracdo e compressdo simples a forca normal N é aplicada no centro de gravidade (CG)
da secdo transversal, e a tensdo normal de tracdo ou de compressdo € constante em
todos os pontos da secdo transversal, isto €, a tensdo é uniforme (Figura 2.4). A tragdo
simples corresponde ao dominio reta a e a compressdo simples (axial) a reta b, (ver Figura
2.6)

cG X

CG
CcG

Figura 2.4 — Solicitac6es de tracdo e compressdo simples. Bastos, (2021).

Conforme comentado anterior por Santos (2009), na flexdo composta ocorre a atuacdo
conjunta de forca normal (N) e momento fletor (M), para forca de tracdo tem-se a flexo-
tracdo e para compressao a flexo-compressao. Ha dois casos (Figura 2.5):

y v

=
—
b

-
—

hy

I:I X
o) | N

‘ by hy

a) Flexdo Composta Normal

}.-' }1
Cx
“* v d
[ ] /
| Sy e N X ) X
1y : : h, S _)-}M —
1,
‘ llx ‘ llx

b) Flexdo Composta Obliqua.
Figura 2.5 — Tipos de flexdo composta, explicitadas por meio da excentricidade da forga normal e pelos
momentos fletores. Bastos, (2021).
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No caso de Flexdo Composta Normal além da for¢a normal existe um momento fletor,

em uma dire¢do (Mx = ex . N), como mostrado na Figura 2.5a;

Para a Flexdo Composta Obliqua, além da forgca normal existem dois momentos fletores,

relativos as duas dire¢Bes principais da se¢do (Mx =ex -N e My = ey - N), Figura 2.5b.
2.1.2 DOMINIOS DE DEFORMAGCOES

No item 17.2 a NBR 6118 (ABNT, 2023) “estabelece critérios para a determinagdo dos
esforcos resistentes das secOes de vigas, pilares e tirantes, submetidas a forca normal e
momentos fletores.”, e apresenta os dominios de deformagdes (Figura 2.6). As
deformagoes limites (ou ultimas) sdo de 3,5 %o (para os concretos do Grupo I de
resisténcia) para o encurtamento no concreto comprimido e 10 %o para o alongamento da
armadura tracionada. Como 3,5 %o € 10 %o sdo valores ultimos, diz-se que o “Estado-
Limite Ultimo é caracterizado quando a distribuicio das deformacdes na secdo transversal

pertencer a um dos dominios.”

0 2 %o 3.5 %o
B
d' A.S
_311-’7
Xlim
)
(]
h| d = { c
o
@ X3lim
0
£
v CA 5 ]
A A
- ]
10 %o Eyd 2 %a
Alongamento Encurtamento

Figura 2.6 — Diagramas dos dominios de deformagdes. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023)

Com os seguintes valores:

a) Xz1im = 0,26-d, € Bx21im = X/d = 0,26 (x21im depende apenas da altura util d);
b) para os concretos do Grupo | e ago CA-50 tem-se: X3iim = 0,63-d, € Bx,31iim = 0,63 (X31im

depende do concreto e do ago).

-33-



a) Reta a e Dominio 1 (Figura 2.8).
Solicitagdo: tragdo simples (uniforme), posicdo da LN: x = — oo, duas armaduras

tracionadas As e A4 s com deformacéo de alongamento es = &’s = 10 %o, € tensdo osd = 6’sd

:fyd.
LN
X=-w 10 %o 0
A, — &, ]
F cG — (]
A, — &

10 %o

Figura 2.7 — Tracdo simples representada pela reta a. Adaptado de Bastos, (2021).
a.1) Dominio 1 (Figura 2.8).
Solicitagéo: flexo-tragdo com pequena excentricidade, posi¢do da LN: — oo < x < 0, duas

armaduras tracionadas (As ¢ A’s). Deformacdo de alongamento na armadura mais

tracionada fixa gs = 10 %o.

b
A’
_______ cG___ | h
=i
AS
r

Figura 2.8 — Tragdo ndo uniforme no dominio 1. Adaptado de Bastos, (2021).

b) Dominio 2

Solicitacdo de flexdo simples e flexo-tracdo ou flexo-compressdo com grande
excentricidade (Figura 2.9). Posicdo da LN: 0 < X < Xa2iim. Uma armadura tracionada (As)
e outra comprimida (A’s). Deformacdo na armadura tracionada fixa &s = 10 %o.

Deformagdo de encurtamento na fibra mais comprimida de concreto 0 < gc < 3,5 %o.
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A e A A
M
CG d
“7 ou ou O h
e AS As ‘%S
10 %o
_LF | L——
Figura 2.9 — Casos de solicitacdo e diagrama genérico de deformacdes do dominio 2. Adaptado de Bastos,
(2021).

O dominio 2 pode ser subdividido em 2a e 2b em funcdo da deformacdo na borda
comprimida, com 0 < & <2 %o para o subdominio 2a (€ Bxzalim = X2alim/d = 0,167), € 2 <

€ < 3,5 %o para o subdominio 2b (Figura 2.10). Elementos: viga, laje e pilar.

| 2% 3.5 %

[¥5]

Y ~L\S

10 %o Eyd 0
Figura 2.10 — Dominio 2 e subdominios 2a e 2b. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023).

No subdominio 2a a deformagdo na armadura comprimida (A’s) € muito pequena e pode
ser ignorada (Figura 2.11). O subdominio 2b demarca a posi¢do da LN em que a armadura

comprimida passa a ser eficiente (Fusco, 1981).

Subdominio 2a 3.5 % Subdominio 2b
P I Ve =0,85%,
0<g <2 %.,\7;7%&/ e 0,85 _f;c
l l N 2<85.<35%
; 5 - 084
. A’ -
g X
A A:
yd

Figura 2.11 — DeformacGes nos subdominios 2a e 2b. Adaptado de Bastos, (2021).
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c) Dominio 3

Solicitagdo de flexdo simples e flexo-tragdo ou flexo-compressdo com grande
excentricidade (Figura 2.12) Posigdo da LN: X2iim < X < Xziim, Uma armadura tracionada
(As) e outra comprimida (A’s). Deformagdo de encurtamento fixa &c = 3,5 %o no concreto
da borda comprimida. Deformacéo na armadura tracionada eyq < €s < 10 %o ¢ tensdo osd

= fyq. Elementos: viga, laje e pilar.

E
A's e A’y A's
M
T f——-——{ ou g ou C -----------
e A, A, A,
F 8yd<85d <10 %o

Figura 2.12 — Casos de solicitacdo e diagrama genérico de deformagdes do dominio 3. Adaptado de Bastos,
(2021).

d) Dominio 4

Solicitagdo de flexdo simples e flexo-compressdo com grande excentricidade (Figura
2.13). Posicao da LN: Xziim < X < d. Uma armadura tracionada (As) e outra comprimida (A’s).
Deformagdo no concreto da borda comprimida fixa ec = 3,5 %o. Deformagdo na armadura

tracionada 0 < &s < gyd (contra a economia). Aplicacdo em vigas, lajes e pilares.

F 1
——+
I I
e A, A’
M
ou C
As A

0<E&gy <Syd

Figura 2.13 — Casos de solicitacdo e diagrama genérico de deformacdes do dominio 4. Adaptado de
Bastos, (2021).
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d.1) Dominio 4a

Solicitacdo: flexo-compressao com pequena excentricidade (Figura 2.14). Posicdo da LN:
d < x < h (passa no cobrimento da armadura menos comprimida, As). Duas armaduras
comprimidas (As e A’s), com tensdo os¢ = 0 na armadura, As, € deformagdo no

concreto da borda comprimida fixa gc = 3,5 %o. Elemento: pilar.

€e = 3.3 %o

o — . 7

As LN

Figura 2.14 — Solicitagdo e diagrama genérico de deformagdes do dominio 4a. Adaptado de Bastos, (2021).
e) Dominio 5 e Reta b.

Solicitacdo de flexo-compressdo com pequena excentricidade, (Figura 2.15). Posicdo da
LN: h < x <+ oo (fora da se¢do transversal), duas armaduras comprimidas (As ¢ A’s).
Caracterizado pelo ponto C a 3h/7. Deformagdes no concreto em funcéo da posicao da
LN: na borda mais comprimida 2 < ec < 3,5 %o; na borda menos comprimida 0 < ec <2

%o. Aplicacdo em pilares.

2 %0 < €. < 3.5 %o

>
>

3h/7

L

Figura 2.15 — Compressdo nao uniforme no dominio 5. Adaptado de Bastos, (2021).

Reta b (Figura 2.16):
Solicitacdo: compressédo simples
Posig¢do da LN: x =+ o
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Duas armaduras comprimidas (As e A’s). Secdo transversal inteiramente comprimida,

deformagdes ec= es= &’s= 2 %o, € tensdes Gsd = G sd. Elemento: pilar

Ecq = 2%0
A’ | e, |
S D Y
A, [ & ]
0
2%o0

Figura 2.16 — Compressdo simples na reta b. Adaptado de Bastos, (2021).

2.2 FLEXAO COMPOSTA NORMAL (FCN)

Conforme comentado anterioriormente, na Flexdo Composta Normal (FCN) atuam os
esforcos solicitantes, momento fletor (M) e forca normal (N), com a flexdo em torno de

um eixo principal de inércia da secao (ver Figura 2.5a).

A seguir sdo apresentadas de forma simplificada as equacdes para dimensionamento de
pecas submetidas a forca normal de tracdo e de compressdo, com casos que abrangem
todos os dominios de deformacdes, da reta a a reta b. Sdo equacbes aplicadas no
dimensionamento de tirantes, pilares, vigas e lajes. A seguir sdo apresentadas apenas a
secdo retangular, com armaduras distribuidas em duas faces opostas (As e 4s). A diviséo
do estudo é feita do seguinte modo:

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

b) flexo-tracéo e flexo-compressao com grande excentricidade (uma armadura tracionada
e outra comprimida);

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

221 TRACAO SIMPLES E FLEXO-TRACAO COM PEQUENA
EXCENTRICIDADE

Na tracdo simples e na flexo-tracdo com pequena excentricidade o esforgo solicitante
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predominante é a forca normal (N). Como o momento fletor (M) é de pequena
intensidade, as duas armaduras séo tracionadas (As e A’s). A secdo transversal encontra-

se inteiramente tracionada e fissurada, e ndo existe contribui¢do do concreto. Figura 2.17.

] IN __
l X< O-I
»> e . 1 -
A, R, N e’ o'
o e
s
y | cG i =l 2.07 %o p/ CA-50 £
o
Ny
Al R i &= 10 %o .4
b, () (o)
(Dominio 1)

Figura 2.17 — FCN em tirante de secdo retangular com duas armaduras tracionadas (dominio 1).

A armadura A’s estara tracionada com a linha neutra (LN) posicionada até o cobrimento
d’, portanto, no intervalo — oo < x < d’, fazendo PBx = x/d tem-se: — oo < Bx < d’/d. Os
dominios possiveis sdo a reta a, 1 ¢ 2a’ (quando 0 < x < d’). A tensdo na armadura mais
tracionada (As) € osd = fya . Para a solucdo dos problemas existem infinitas solucgdes, no
entanto, como solugdo econdmica procura-se fazer ¢’s > g4 , € consequentemente ¢’sq =
fya . A posicdo da LN fica entdo determinada com & e ¢’s , conforme mostrado na Figura
2.17.

As equaces surgem da analise de equilibrio das for¢as normais que ocorrem na secéo.

Com o somatorio de forcas normais tem-se:

Nd = RS+R'S ,ecomORszAs'fyde R,SZA,s'Uysd:

Nd = As-fyd + A's-d'sy Eqg. 2.9
Fazendo somatério de momentos fletores em h/2 tem-se:

Nde + R's(h/2-d) — Rs(h/2-d) = 0,ecomoNge=Myq, substituindo Rse R’s:

My = (As.fyg — A'sc’sq).(h/2- d) Eqg. 2.10
Com semelhanga de tridngulos € definida a equacdo de compatibilidade de deformagdes:

!
€l E ’ d'—x

Eq.2.11
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222 FLEXO-COMPRESSAO E FLEXO-TRACAO COM GRANDE
EXCENTRICIDADE

Na flexdo composta com grande excentricidade a forga normal (N) é de baixa intensidade
e o esforgco predominante é o momento fletor (M), o que resulta uma armadura tracionada
(As) e outra comprimida (A’s), Figura 2.18 e Figura 2.19. Os casos de solicitacdo sdo a
flexo-tracéo e flexo-compressdo com grande excentricidade. Os dominios de ocorréncia

sdo 3,4, ¢ 0 2b’ (aquele com d’” < X < X21im).

A linha neutra (LN) encontra-se dentro da segdo transversal, entre as armaduras,
no intervalo entre d’ <x<d (oud’/d <bx < 1). O ELU é caracterizado pela deformacao
de alongamento no ago de 10 %o no subdominio 2b’, e pela deformagdo de

encurtamento no concreto de 3,5 %o nos dominios 3 ¢ 4.

O problema ¢ indeterminado e admite infinitas solucgdes (infinitos valores possiveis para
X), uma vez que existem duas equac6es de equilibrio e trés incognitas (geralmente X, As
e A’s). A solucdo mais econdmica é adotar x no limite entre 0os dominios 3 e 4 (X = X3iim ,
ou byaiim), 0 que corresponde a deformacdo de inicio de escoamento (eyq) na armadura
tracionada (As) e 0 maximo encurtamento no concreto (ec = 3,5 %o). No entanto, no caso
de vigas e lajes deve também ser analisada a relacdo entre a posi¢éo x da linha neutra e a
altura util d, pois a NBR 6118 (ABNT, 2023) (item 14.6.4.3) apresenta limites para
condigdes de ductilidade, afirmando que “a capacidade de rotacdo dos elementos

estruturais é funcéo da posicéo da linha neutra no ELU ”.

Quanto menor for x/d, tanto maior sera essa capacidade. Dessa forma, para proporcionar
0 adequado comportamento ddctil, a posicdo da linha neutra no ELU deve obedecer aos

seguintes limites:

a) x/d £0,45 para concretos com fex <50 MPa (Grupo I);

b) x/d £ 0,35 para concretos com 50 < fex < 90 MPa (Grupo 1).

Esses limites podem ser alterados se forem utilizados detalhes especiais de armaduras,

como, por exemplo, os que produzem confinamento nessas regides. As equacgdes de
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equilibrio sdo divididas conforme a forca normal seja de compressdo ou de tracao,

conforme mostrado a seguir.

2.2.2.1 Flexo-Compressao

Conforme o equilibrio das forgcas normais mostradas na Figura 2.19 tem-se:
Nd = R¢ + R’s — Rs, resultante de compresséo no concreto:

Rc¢ =b-0,8-x:0,85-fcq = 0,68:b X feq

Ng=0,68-b X feg + A’s 6’sd — As-Osd Eq. 2.12
Substituindo x = d-Bx :

Ng = 0,68-b-d-Bx-fca + A’s:6°sd — As-Oud Eq. 2.13
Fazendo somatorio de momentos fletores em h/2 tem-se:

Ng-e = R¢ (/2 - 0,4-X) + Rs:(h/2 —d’) + R’s (/2 — d”) e substituindo Rc , Rse R’s € Ng
e=Mgy:

Mg = 0,68-b-X-feq (/2 — 0,4-X) + (As-Gsg + A’s-07sd) (/2 — ) Eq. 2.14

Substituindo x = Bx-d e alterando a equacgdo fica:

Md = 0,34'b'd2'bx'fcd (h/d — 0,8bx) + (As'Gsd + A,s'G,sd) (h/2 — d’) Eq 215
—_— Ny
(compressdo) 0,85ty
l g. = 3.5 %o ‘

]
[
[ 3
=
[ ]
M
(7]
[¢]
(@)
Q >
A A
- 0.4x
h/2 - 0,4x 0.8x

h/2

l A € A, R,
L:,_T_ b

Figura 2.18 — Flexo-compressdao com grande excentricidade em secédo retangular no dominio 3 ou 4.

v

2.2.2.2 Flexo-Tracéo

Na flexo-tragéo basta substituir Ng por (— Ng) na Eq. 2.12 (ou Eq. 2.13), e ndo ha alteracdo

na Eq. 2.14 (ou Eq. 2.15), ou conforme a Figura 2.19.
-4]1-
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Nd = R¢+ R’s - Rs

Ng = 0,68b X fed + A’s07sd - As-Osd Eq 2.16
Nd = 0,68b d bx fcd + A,s'G,sd - As Osd Eq 2.17
Ma = 0,68-b X fea (/2 — 0,4%) + (As-0sd + A’s-0’sg) (W2 — d°) Eq. 2.18
Md = 0,34bd2 bx'fcd (h/d — O,8bx) + (As'Gsd + A,s'G’sd) (h/2 — d’) Eq 2.19
0856
l £ = 3.5 %0 X |
-;T A « R’ i € .
(‘: < Rc X g’
4 | e | ~ LN '
@ A, R, I €
" yd
N (‘trag‘ﬁo) N

«

Figura 2.19 — Flexo-tragdo com grande excentricidade em secdo retangular no dominio 3 ou 4.

2.2.2.3 Equagdes de Compatibilidade

As equacbes de compatibilidade para os dominios 2b’, 3 e 4 sdo:
s — s 5 Eqg. 2.20

d-x x—d’ X

£ £l £c
= S Eq. 2.21
1By Be—d'/d By q

com es = 10 %o para o subdominio 2b’ e ec = 3,5 %o para os dominios 3 e 4.

2.2.2.4 Flexo-Compressdo com Pequena Excentricidade

O esforco predominante é a forca normal de compressao (Ng), e devido a excentricidade
da forca, diz-se que ocorre a flexo-compressdo com pequena excentricidade. O principal

elemento é o pilar. A secéo transversal tem as duas armaduras comprimidas (As e A’s),

como mostrado na Figura 2.20 para uma sec¢ao no dominio 5.
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0.858,

l K l Fy
:Uri. _ﬂL'S L4 _ﬂT JLS - RS
Nd |
> l o
< = °l < = + %
3 b
s 3 «
= o
::’L,. ‘A:s o Al :L R, Es *
Pl of
LN

Figura 2.20 — FCN em secéo retangular no dominio 5 com duas armaduras comprimidas.

A linha neutra (LN) encontra-se no intervalo entre d < x < + o (ou 1 < Bx < + o),
correspondente aos dominios 4a, 5 e reta b. O ELU é caracterizado pela deformacéao de
encurtamento do concreto de 3,5 %o no dominio 4a, € 2,0 %o a 3h/7 no dominio 5, portanto,

a ruptura da peca ocorre pelo esmagamento do concreto comprimido.

O problema é indeterminado e com infinitas solucdes, uma vez que existem duas
equagdes de equilibrio e trés incognitas (x, As e 4s). Adotado um valor para X, sdo
determinadas as deformagdes nas armaduras (& € €’), € entdo as tensdes atuantes, que
sdo aplicadas nas equacdes que equilibram os esforcos resistentes com os esforcos

solicitantes de calculo.

As equacdes surgem da andlise do equilibrio das forgcas normais que ocorrem na se¢éo da
Figura 2.20, sdo duas as situa¢fes possiveis em funcdo da altura do diagrama retangular

simplificado do concreto: 0,8-x <h e 0,8:x > h.

2.2.2.5 Equacbes para 0,8:-x < h

Neste caso, as equacdes podem ser simplesmente obtidas invertendo-se o sinal de Rs na
Eqg. 2.12 (ou Eq. 2.13) e na Eq. 2.14 (ou Eq. 2.15):

Ng = 0,68-b X fog + As-Osd + A’s07sd Eq. 2.22
Mg = 0,680 X feg (/2 — 0,4%) + (As-0s1 — A’s-0”ss) (/2 — ) Eq. 2.23
ou
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Nd = 0,68dexfcd + As'Gsd + A’S'G’sd Eq 2.24

My = 0,34'b'd2'Bx'fcd (h/d — 0,8Bx) + (As'Gsd - A,s'G’sd) (h/2 — d’) Eq. 2.25

2.2.2.6 Equacdes para 0,8:x > h

Neste caso, toda a altura da secéo estd submetida a tensbes de compresséo, conforme o
diagrama retangular simplificado. A resultante no concreto comprimido esta aplicada em
h/2 e tem o valor:
R: =0,85-b-h-fgq

A forga normal e 0 momento fletor tém os valores:

Ng =0,85:-b-h-feg + As:Gsd + A’s:G’sd Eq. 2.26
Md = (A’s:67sd — As-0sd) (W2 — d°) Eq. 2.27
As equacdes de compatibilidade de deformacdes sdo dependentes dos dominios:

a) Dominio 4a (gc = 3,5 %o0)

g€ __ Elg £ €& __ &l Ec

d—=x  xd  x ou Bx—1  Bx—d'/d - Bx =q.2.28
b) Dominio 5
&g €lg 2 &g €lg 2

= = ou = - Eq. 2.29
x-d  x—dr x—gh Bx—1  PByx—d’/d Bx‘% g

C) Retab

ec=es=e’s=2 %o . A tensdo correspondente na armadura ¢ 420 MPa para o aco CA-50.

2.2.2.7 Defini¢édo das Armaduras

Considerando a maxima forca relativa ao concreto comprimido (Rc) que pode ocorrer na
secdo, e fazendo o equilibrio de momentos fletores na armadura comprimida A4 ’s fica
(Figura 2.21):

Mg =Ng-e’s=Rc (h/2-d”) +Rs (d - d”) , com R¢ = 0,85-fcg-b-h

Tomando As = 0 define-se a excentricidade de Ng em relacdo a linha de agdo de 4 s :
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Figura 2.21 — Defini¢ao da excentricidade e’s.

Com a excentricidade e’s a forca normal Ng é absorvida apenas pela area de concreto
comprimido e pela armadura mais comprimida (4’), sem auxilio da armadura menos
comprimida (As), de modo que e’s delimita a necessidade ou ndo da armadura menos

comprimida. Fazendo ¢’s como um valor limite tem-se:
,  085f,,bh(h
o = 2 b k)
Ny 2
e’s<e’siim—> armadura unilateral (somente 4 ’)

e’s>e’siim — armadura dupla (A’s e As), com:

es=hi2-e-d’ Eq. 2.30
, 0,85f.qbh (h
€5 tim = N—;(E —d ) Eq. 2.31

2.3 TEORIA DE PILARES EM CONCRETO ARMADO

Neste capitulo séo apresentados o delineamento para o tracado do diagrama de interacao

da secdo transversal de pilar a partir do método geral, aqui chamado de método refinado.

2.3.1 PILAR CURTO E ESBELTO (METODO REFINADO)

Na totalidade dos casos praticos, os pilares frequentemente experimentam
concomitantemente a acdo de cargas axiais e momentos fletores (flexdo composta),
Araujo (2012). Por conta disso, 0 projeto desse tipo de elemento estrutural costuma ser

bastante laborioso. De qualquer forma, como se bem sabe, a analise desses pilares pode
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ser conduzida a partir do conceito de diagrama de interacdo, que correlaciona a carga Pr
com o momento Mg que a se¢éo transversal do pilar pode resistir. Essa correlagéo, a qual
esboca o perfil do diagrama de interacdo se da de modo iterativo. Por conta disso, para

exemplificar o seu delineamento, tomou-se como referéncia a Figura 2.22.

&c = &eu ac-fed
*r— o — ———

S| S x

- ~

© I

< ©

< = ! L____ o _
-~
- p Psn
a) Secdo transversal b) Distribuigdo das deformacdes. c) Distribuigdo das tensBes/resultante

Figura 2.22. Andlise para delinear o diagrama de intera¢do (adaptado de WIGHT & MACGREGOR, 2009).

Determinada a secdo transversal do pilar, o arranjo das armaduras longitudinais e algumas
propriedades mecéanicas dos materiais, a marcha de andlise inicia fixando a deformacéo
&c = gcu NA regido comprimida da secdo. A deformacdo ultima ecu pode ser estipulada como
sugere a NBR 6118 (ABNT, 2023). Na sequéncia, a localizacdo da linha neutra, x, pode
ser determinada ap0s se assumir uma variacao linear para as deformacGes, como mostra
a Figura 2.22b. Dessa maneira, tomando como ancora a deformagdo da armadura
tracionada esn, 0u da armadura mais tracionada, dependendo da disposicéo das armaduras,
escreve-se Eq. 2.32 para estimar x. Estabelecida essa condi¢do, a deformacéao das demais
armaduras ¢ obtida a partir de Eq. 2.33. Consequentemente, Eq. 2.34 viabiliza o calculo
das tensdes nas armaduras. Nessa ultima expressdo, Es = modulo de elasticidade do ago
das armaduras. Ressalta-se que o processo iterativo é assegurado fazendo a deformagéo

esn Variar. Desse modo, os valores de Pr e MR serdo conhecidos para diferentes niveis de

deformacéo.
Ecu
xz(—)-d Eqg. 2.32
Ecu +'£Sn " q
X—d.
€Si=( " j«? Eq. 2.33
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fy =Eq &g Eq. 2.34

Uma lei constitutiva simples, bloco de compressdo, pode ser utilizada para firmar a
distribuicdo das tensbes no concreto comprimido, ver Figura 2.22c. Os parametros que
engendram esse bloco, ac € Ac, também podem ser determinados segundo a norma
brasileira NBR 6118 (ABNT, 2023). Avancando, determinam-se as resultantes para o
concreto comprimido por Eq. 2.35 e para as armaduras, tanto as comprimidas como as
tracionadas por Eq. 2.36, Figura 2.22c. Por fim, a carga Pr € 0 momento Mr que a se¢ao
do pilar resiste sdo determinados por Eq. 2.37 e 2.38, respectivamente. Explorando Eq.
2.38, percebe-se que Mr foi determinado em funcéo da linha de centro (L.C.) e ndo da
linha neutra (L.N.). Entdo, esse processo se repete para diferentes niveis de deformacéo,
fazendo esn variar em Eq. 2.32, até se obter o diagrama de interacdo completo, como

mostra a Figura 2.23a.

Pc = acfea-deX:b Eq. 2.35
Psi = Asi-(fsi-oic-fed) Eq. 2.36
Pz =P, +ZPSi Eq. 2.37
i=1
h-— . h
M =Pc~[—aj+ZPSi -[——di) Eq. 2.38
2 ) 2
pt s
P(FM—P-e

(E)

P T M=P.e
v
a) Diagrama de interacéao b) Pilar biapoiado excéntrico
Figura 2.23. Analise da resisténcia de um pilar. Autoria, (2019).

-47-



A Figura 2.23a, além de retratar o diagrama de interacdo da se¢do mostrada na Figura
2.22a, também revela a relagdo carga-momento linear, P-M (L), reta OA, e n&o linear
geométrica, P-M (NL), curva OB, do pilar mostrado na Figura 2.23b. Nesse cenario, a
resisténcia de um pilar solicitado excentricamente pode ser determinada, em termos da
relagdo P-M. Para isso, busca-se a interse¢do da relacdo P-M, linear ou ndo, com o

diagrama de interacdo, pontos A e B na Figura 2.23a.

Do exposto, comunica-se que a reta OA, expressa a partir de Eq. 2.39, diz respeito a
condicdo de ruina na extremidade do pilar mostrado na Figura 2.23b, onde a componente
de deslocamento y é nula, y = 0,0. Sendo y a configuracdo deformada do pilar (equacéo
da elastica). Ainda assim, sob uma perspectiva de andlise diferente, a reta OA também
poderia exprimir a condicdo de pilares curtos solicitados excentricamente, onde o efeito
de segunda ordem local é desprezivel, ou seja, onde a influéncia do deslocamento y

também é insignificante, com y = 0,0 outra vez.

Importa comentar que nas edificacbes residenciais, comerciais e até mesmo industriais é
comum abracar o esquema mostrado na Figura 2.23b, pilar biapoiado carregado
excentricamente (e = excentricidade), para projetar pilares de modo isolado, Santos
(2009). Nesse enquadramento mais abrangente de carregamento, 0 momento fletor que
solicita o pilar é dado pela Eg. 2.40. Seguindo com a analise, publica-se que a deformada
y pode ser determinada desenvolvendo a matematica pertinente a teoria de flambagem

elastica, Wight & Macgregor (2009). Nesses termos, apresenta-se a Eq. 2.41.

M=P-e Eqg. 2.39

M=P-(e-y) Eq. 2.40
k-L

y= —e-{tg( 5 e)-sen(k-x)+ cos(k -x)-1 Eq.2.41

No que concerne a secdo transversal critica do pilar mostrado na Figura 2.23b, deve-se
reconhecer que essa se¢do diz respeito a x = Le/2, isto é, & meia altura do pilar. Nessa
secdo, tanto o momento fletor M, Eq. 2.40, como o deslocamento y, Eq. 2.41, séo
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maximos. Exposto 0s aspectos gerais, 0 deslocamento maximo, y = 4, é determinado pela
Eq. 2.42.

Nas analises referentes aos deslocamentos, Le = comprimento equivalente do pilar,
determinado segundo NBR 6118 (ABNT, 2023), o pardmetro k é determinado pela Eq.
2.43. Nesta expressdo E-l a rigidez a flexdo do pilar mostrado na Figura 2.23b (E =
modulo de elasticidade do concreto e 1 = momento de inércia da secdo bruta).
Prosseguindo com a andlise, participa-se que 0 momento fletor maximo, Mmax, € estimado
por Eq. 2.44. Essa expressao representa a relacdo ndo linear P-M (NL) mostrada na Figura
2.23a, curva OB, a qual, juntamente com o diagrama de interacdo, viabiliza a afericdo da

resisténcia de pilares excéntricos esbeltos, isto €, pilares sujeitos ao efeito de segunda

ordem local.
5=—e-{sec(k'2|'e]—l} Eq. 2.42
k = [P/E-D)]*S Eq. 2.43
MmaX:P-e-sec[k'zLej Eq. 2.44

Na pratica, segundo Wight & Macgregor (2009), esse diagrama considera as distribuicdes
das deformac6es, apresentando para cada distribuicdo o correspondente valor de carga P
e momento m. O procedimento para construcdo desses diagramas é simples e baseia-se
nos estados de deformacdo, ou modo de ruina, que se deseja estudar. Deve-se estar atento
ao fato de que as deformacdes de tracdo sdo consideradas negativas para a determinagéo

dos esforgos.

Diniz & Frangopol (1997) comentam que o diagrama de interagdo propicia a
representacédo de diversas condigdes de carregamentos, em termos da correlacdo entre a
carga P e o momento fletor m, ver a Figura 2.23a. Nesse contexto, a figura
supramencionada mostra que o eixo da carga P, eixo vertical, representa a condicéo de
excentricidade nula. Essa circunstancia representa 0s pilares carregados

concentricamente (ruina por compressdo). O eixo horizontal, eixo do momento m,
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representa a condicdo P = 0, ou seja, representa a condicao de flexdo simples (ruina por
tracdo). Por fim, tem-se a condi¢do balanceada, e = ey, (ver Figura 2.24) onde a ruina
acontece concomitante por compressao e tracdo. Além dessa excentricidade, a ruptura é
caracterizada pelo escoamento da armadura.

P

Figura 2.24. Representacdo esquemaética do diagrama de interagdo (adaptado de DINIZ &
FRANGOPOL, 1997).

De modo a esclarecer as fases do comportamento do pilar a partir do diagrama de
interacdo da sua secdo transversal, mostra-se a Figura 2.25, onde simplifica os seguintes

pontos do diagrama de interacéo.

Compressao
Uniforme

=

5 Ruprura

Balanceada

Carga Axial Resistente, Pr

'-i‘c_u.-l
iy

Momento Resistente, M r

&5 = {005

Figura 2.25. Apresentacdo esquematica do diagrama de interacdo (Wight & Macgregor, 2009).

- Ponto A: Considera a secdo completamente comprimida (Pr = Pmax), COM uma

distribuicéo das deformacdes uniforme (ec = ecu) € momento fletor nulo (Mg = 0);

- Ponto B: O concreto é solicitado a compressdo ndo uniforme (sem tracdo). A partir desse

ponto a fissuracao e iminente;
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- Ponto C: Corresponde a ruina balanceada, onde o esmagamento do concreto e o

escoamento da armadura de tracdo ocorrem simultaneamente;

- Ponto D: Meramente representativo, corresponde a uma deformagdo superior a
deformacéo de escoamento da armadura tracionada. Representa o nivel de tenséo limite
para que a ruina do pilar seja pelo escoamento da armadura com comportamento ddctil
(sugestdo do ACI 318, 2019);

- Ponto E: O pilar é solicitado apenas a flexdo (Pr = 0).

Nesse contexto, cabe destacar ainda algumas regides do diagrama de interacao:

- Regido AC: Representa a regido onde a ruina do pilar € caracterizada pelo esmagamento
do concreto, o ponto C representa a condicao limite desse modo de ruina;
- Regido CD: Representa a fase de transicdo da regido, pois a curvatura do pilar nessa

regido corresponde a condi¢do 2 %o < &s < 5 %o, intermedidria entre os pontos C e D.

2.4 CONSIDERACOES NORMATIVAS CONCEITUAIS

2.4.1 NBR 6118 (ABNT, 2023), METODOS SIMPLIFICADOS

Nesta secdo séo apresentadas as recomendacgdes normativas pertinentes ao projeto de
estruturas em concreto armado (CA), NBR 6118 (ABNT, 2023). Especificamente as
propostas simplificadas séo apresentadas algumas definigdes com o objetivo de auxiliar
o0 entendimento dos métodos do pilar-padrdo com curvatura aproximada e com rigidez

aproximada.

2.4.1.1 Definicéo

Pilares sdo elementos lineares de eixo reto, usualmente dispostos na vertical, em que as
forgas normais de compressdo sdo preponderantes, o que ndo deve ser confundido com
os Pilares-parede, que podem ser compostos por uma ou mais superficies associadas. Para

que se tenha um pilar-parede, em alguma dessas superficies a menor dimensao deve ser
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menor que 1/5 da maior, (ver Figura 2.26). (NBR 6118, item 14.4.1.2).

h, h,

h, < 5h, h, > 5h,

a) pilar; b) pilar-parede.
Figura 2.26 — Definicao de pilar e pilar-parede em funcéo das dimensdes da se¢éo transversal.

~

ay

’0—

M.

1

a) pilar-parede em superficie curva; b) pilar-parede de se¢do composta.
Figura 2.27 — Exemplos de pilares-paredes. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023).

b, > Sa,

(

< 5¢

b

2.4.1.2 Flambagem

Xu et al. (2016), comenta que os elementos submetidos a forca normal de compressédo
podem apresentar deslocamentos laterais, ou flambagem. A méxima forca axial que pode
atuar em uma coluna, quando ela esta no limite da flambagem, é chamada carga critica
(Per). E qualquer carga superior a P provocara flambagem na coluna, portanto,
deslocamento lateral (Figura 2.28). Por isso, os pilares devem ser projetados com atencao,
de modo que ndo ocorra flambagem que origine o Estado-Limite Ultimo. A ruina por
efeito de flambagem ¢é repentina e violenta, mesmo sem a ocorréncia de acréscimos

bruscos nas acGes aplicadas.

TPCI P> Pcr

Figura 2.28 — Flambagem em barra comprimida. Adaptado Hibbeler, (2019).
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O pilar sob carga axial sofrerd flambagem em torno do eixo principal da secéo transversal
de menor momento de inércia, como ilustrado na Figura 2.29 para um pilar de secdo
retangular, Hibbeler (2004). Por isso, consegue-se um melhor resultado mantendo os
mesmos momentos de inércia em todas as direcdes, como tubos circulares ou quadrados,

ou formas que tenham Ix = ly.

Figura 2.29 — Flambagem na dire¢do da largura da coluna de se¢do retangular (Hibbeler, 2004).

2.4.1.3 Comprimento Equivalente e indice de Esbeltez

Em edificios, a linha deformada dos pilares contraventados apresenta-se como mostrada

na Figura 2.30a. A Figura 2.30b mostra a simplificacdo geralmente adotada.

= ! () =0y E
i l v |
T i \
1 R lep=l2 }
; l ¢ I
'I’ ____________________ ‘I \
. | 5 |
‘\ r‘ \‘: €e1 = g €1 I
| N |
: '. /
7 7 - 2
a) situacdo real; b) situacéo simplificada.
Figura 2.30 — Situacdo real e simplificada de pilares contraventados de edificacdes. NBR 6118 (ABNT,

2023).

A NBR 6118 (ABNT, 2023), item 15.6 especifica que “Nas estruturas de nos fixos, o
célculo pode ser realizado considerando cada elemento comprimido isoladamente, como
barra vinculada nas extremidades aos demais elementos estruturais que ali concorrem,
onde se aplicam os esforcos obtidos pela analise da estrutura efetuada segundo a teoria
de 1% ordem.” Assim, o comprimento equivalente (/e , Figura 2.31), “do elemento

comprimido (pilar), suposto vinculado em ambas as extremidades, deve ser 0 menor dos
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seguintes valores:

£, f, +h 7

Figura 2.31 — Valores de /o€ /. NBR 6118 (ABNT, 2023).
onde:

I, +h
l, < Eq. 2.45
l

lo = disténcia entre as faces internas dos elementos estruturais, supostos horizontais, que
vinculam o pilar. h = altura da secdo transversal do pilar, medida no plano da estrutura
em estudo. | = distancia entre os eixos dos elementos estruturais aos quais o pilar esta
vinculado.

O indice de esbeltez é a razdo entre o comprimento equivalente (de flambagem) e o raio

de giracdo, nas direcOes a serem consideradas (NBR 6118, 15.8.2):

) = Lefi Eq. 2.46

Com raio de giracdo:

- |L
z_\/: Eq. 2.47

Para secéo retangular o indice de esbeltez resulta:

A = &'le = ﬂ Eq 248
\’ h h

e =comprimento equivalente; i = raio de giracdo da secdo geométrica da peca (secao
transversal de concreto, ndo se considerando a presenca de armadura); I = momento de

inércia; A = area da se¢do; h = dimenséo do pilar na direcdo considerada.

O comprimento equivalente de uma barra isolada depende das vinculagdes na base e no
topo, conforme 0s esquemas mostrados na Figura 2.32. Em funcdo do indice de esbeltez
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maximo, os pilares podem ser classificados como:
a) Curto: se A < 35;

b) Médio: se 35 < A < 90;

¢) Medianamente esbelto: se 90 < A < 140;

d) Esbelto: se 140 < A < 200.

Segundo Melo (2029), os pilares curtos e medios (A < 90) representam a grande maioria

dos pilares das edificagbes. Os pilares medianamente esbeltos e esbeltos sdo pouco

frequentes.
A. Simples A. Simples Engaste
r r Eng. Elastico

| £=07L

Z
Engaste! |

7 Z
A. Simples Engaste Engaste Eng. Elastico

Figura 2.32 — Comprimento equivalente (/¢ ). (Adaptado de Wight & Macgregor, 2009).

2.4.1.4 Nao Linearidade Fisica e Geométrica

Conforme a NBR 6118 (ABNT, 2023) o conceito de linearidade ou ndo linearidade
consiste em existir, ou ndo, proporcionalidade entre duas varidveis. Pode ser aplicado as
estruturas, aos elementos estruturais e aos materiais. Quando ndo ha proporcionalidade
diz-se que ha néo linearidade, como por exemplo, a relacdo existente entre uma forca
(aquilo que causa um efeito) e o deslocamento (o efeito), ou também aquela relagdo muito

util na analise de materiais, a tensdo versus deformagéo.

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

preconizados na NBR 6118.

A ndo linearidade fisica refere-se ao material, no caso aqui o Concreto Armado. O
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material com diagrama o X & mostrado na Figura 2.33a € elastico linear, onde existe
proporcionalidade entre a tensdo e a deformacédo, sendo valida a Lei de Hooke, e o

material da Figura 2.33b € nao linear.

O Concreto Simples apresenta comportamento elastoplastico em ensaios de compressdo
simples, com um trecho inicial linear até aproximadamente 0,3f. (Figura 2.33b). O
Concreto Armado apresenta comportamento ndo linear devido aos efeitos da fissuragéo,

fluéncia do concreto e escoamento da armadura.

0.3 |

a) elastico linear; b) n&o linear (concreto).
Figura 2.33 — Exemplos de diagramas o x ¢ de um material. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023).

Por exemplo, um pilar de concreto armado néo esbelto e carregado axialmente, quando
submetido a uma carga crescente, 0 concreto e 0 ago apresentam variacao de tensao como
mostradas na Figura 2.34. No estagio inicial ambos o0s materiais concreto e aco
apresentam comportamento eléstico linear, porém, nos estadgios mais avangados, 0
comportamento altera-se para o ndo linear. Com deformacgé&o em torno de 0,2 a2 0,3 % (2
a 3 %o) o concreto alcanga a resisténcia maxima a compressao (fc), e teoricamente a carga
méaxima que o pilar pode ter. Aumentos adicionais de carga sdo possiveis apenas com a

contribui¢do do ago. Nawy, (2005).

[ c

f 777777 escoamento do aco

‘ |
|
I
|

L= T
|
o
| |
: } ruptura
l } | do concreto
L 1
bl |
o | e
|4 1

escoamento deformagio do  €u
do aco concreto em £
Figura 2.34 — Comportamento do concreto e do ago em pilar sob compressdo simples. (Adaptado de
Nawy, 2005)
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Quando sob uma forca de compressdo, Nawy (2005) comenta que o pilar apresenta
deslocamentos laterais, que sdo diretamente afetados pela rigidez dos materiais (concreto
e aco), a qual deve ser estimada por meio de processos que considerem a ndo linearidade

fisica dos materiais.

2.4.1.5 Nao Linearidade Geométrica

SituacBes que ocorre a ndo linearidade geométrica quando nédo € proporcional a relacdo
entre uma forga aplicada em uma estrutura ou elemento e o deslocamento provocado. No
caso, por exemplo, do pilar mostrado na Figura 2.35, o deslocamento maximo horizontal
no topo (a) é funcéo da forca P, porém o aumento do deslocamento nédo é proporcional ao
crescimento da forga, de modo que se a forca P ultrapassar a forca critica (Pcr), 0
deslocamento aumenta rapidamente (Figura 2.35c).

Para o caso de deslocamentos relativamente grandes, a analise do pilar em sua posicéo
deformada é necesséria, pois ocorrem momentos fletores adicionais (denominados de 2?

ordem), como o momento fletor maximo na base do pilar (M2 =P . a).

A NBR 6118 (item 15.4.1) define: “Nas barras da estrutura, como um lance de pilar, os
respectivos eixos ndo se mantém retilineos, surgindo ai efeitos locais de 22 ordem que,
em principio, afetam principalmente os esforcos solicitantes ao longo delas.” Portanto,
os pilares ttm um comportamento geometricamente ndo linear, ou seja, a analise do
equilibrio deve ser feita na condi¢do deformada, conforme a chamada teoria de 22 ordem,

em que sao levados em conta os efeitos dos deslocamentos nos esforgos solicitantes.

p P
a
I, / A\ 4
hl A 1
y |
|
|
I A a
! =]
| §
4 A
| : 2
| &
|
! P
! -
P. Forca
a) posicao inicial; b) posicéo final; c) relacdo forca x deslocamento.

Figura 2.35 — Nao linearidade geométrica de pilar. Autoria, 2024.
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No célculo de pilares com indice de esbeltez maximo 90 a NBR 6118 (ABNT, 2023)
permite algumas simplificacGes na avaliagdo dos momentos fletores de 2% ordem. No
método do pilar-padrdo com curvatura aproximada a ndo linearidade geométrica é
considerada de forma aproximada supondo-se que a deformacéo da barra seja senoidal, e
a ndo linearidade fisica é considerada por meio de uma expressdo aproximada da

curvatura na secao critica.

No meétodo do pilar-padrdo com rigidez aproximada a nédo linearidade geométrica é
também considerada supondo a forma senoidal, no entanto, a ndo linearidade fisica é
considerada por meio de uma expressdo aproximada da rigidez do pilar. Porém, no caso
de pilares esbeltos, as simplificagdes ndo sdo permitidas, e as ndo linearidades devem ser

consideradas de maneira rigorosa por meio do Método Geral.
2.4.1.5 Equacao da Curvatura de Elementos Fletidos

Com o intuito de subsidiar o entendimento do método do pilar-padrdo, apresentado
adiante, e da expressdo para célculo do momento fletor de 2% ordem, apresenta-se em
seguida a equacéo da curvatura de pecas fletidas. Considerando a Lei de Hooke (c = E .
€), a equacdo da curvatura de uma barra submetida a flexdo simples (Figura 2.36), tem a

seguinte deducéo, apresentada em Fusco (1981):

, M 7 M y=o

r+y y>0

[S3) C j=
Cs

L

€2
ds

Figura 2.36 — Curvatura de uma peca sob Flexdo Simples. Autoria, 2024.

CD = (r +y)de = rdp = ds + yde
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O alongamento da fibra CD é:
CD =ds (1 +¢) =ds+eds, 0 que resulta:

yde = €ds, logo:

d
%——“’=5 Eq. 2.49

T ds y

Aplicando essa equacao as fibras extremas, tem-se

1 £ € .

;=y—1=y—2>O,p0|ssl<0ey1<0,esz>Oey2>0,oqueresulta:
1 2

1 _ &1 _ & _ E2+4leq| _ E2t|E]

royi  y2  Y2tlyil h

Para uma viga de Concreto Armado, com deformagbes nas fibras extremas de

€c N0 concreto comprimido e &s na armadura tracionada, tem-se:

1 ectgc

- == Eq. 2.50

com g e gs em valor absoluto, e d = altura util da armadura. A NBR 6118 (ABNT, 2023)

aplica esta equacdo no calculo do momento fletor de 2% ordem (M2), com as deformacdes
€, e €. substituidas por valores numéricos. Admitindo a linearidade fisica do material
tem-se:

M
I

€ 2 e resultaem : € M
= - o= , . = —
E y EIy

Reescrevendo as equacdes temos:

M
E . Eq. 2.51
r y EIl

Da Resisténcia dos Materiais tem-se a expressdo exata da curvatura (linha elastica) de

uma viga submetida a duas forgas F (Figura 2.37):
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do
F _F X
‘3,4 ~~~~~ l___ _____________ - N\
ds
[——|
X dx
y

= —dr Eq. 2.52

2
Para pequenos deslocamentos (pequena inclinagdo) tem-se: (Z—i) « 1,0quelevaa:

I

=
Q.
N

<

bl Eq. 2.53

Juntando a Eq. 4.6 e a Eq. 4.7 encontra-se a equacao aproximada para a curvatura:

2

IR
<

= |-
Q.

M
== Eq. 2.54

[}

x2

2.4.1.6 Definicéo de Pilar-Padréo e da Curvatura Aproximada

O pilar-padrao conforme NBR 6118 (ABNT, 2023) salientar que o Método é aplicavel
somente a pilares de secdo transversal e armadura constantes ao longo do comprimento
do pilar, sendo uma simplificacdo do chamado Método Geral, sendo definido como um
pilar em balango (engastado na base e livre no topo), com uma curvatura conhecida que

origina no topo o deslocamento horizontal de valor (Figura 2.38):

O Método Geral, conforme a NBR 6118 (item 15.8.3.2), consiste na analise néo linear de
2% ordem efetuada com discretizacdo adequada da barra, consideracdo da relacdo

momento-curvatura real em cada se¢do e consideracdo da ndo linearidade geométrica de
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maneira ndo aproximada. O método geral é obrigatorio para A > 140.

56)
a=—\|—
10 \r base

N a
N. €1
.
- >
I
I
I
I (= (]2
I
. I

Figura 2.38 — Pilar-padréo (Fusco, 1981).

No pilar-padréo é admitida que o deslocamento a seja uma funcéo linear da curvatura na
base do pilar. A deducdo da equacdo simplificada da deformacdo (senoidal) do pilar-
padrdo, como mostrado na Figura 2.39, é como segue. Como definida na Eq. 2.53, a

equacdo aproximada da curvatura é:

Zy

dx2

IR

==
Q.

O momento fletor externo solicitante € Mgy = N .y.

2
Considerando a Eqg. 4.10. (% = %) com material elastico linear, e fazendo equilibrio

entre o0 momento fletor externo e 0 momento fletor interno (Mg, = M) tem-se:

Cy _No_ e Y 42y = 2=
-5y = Ky - 5+ky=0,com k*=N/EL

-61-



A solucdo geral para a equacdo diferencial tem a forma: N

y = Cysenkx+ C, cos kx Eq. 2.55 y

As condigdes de contorno para defini¢do das constantes Cie
C2séo:

a)parax=0->y=0 - C1.0+ C2.1=0

~C2=0

A Eq. 4.11 simplifica-se para:

y = C; senkx Eq. 2.56 i\
b)parax=1 - % =0, logo:
dy L

= |kC; coskx|,—; =KC;coskl =0 Eq.257 = ' k

dx x—1

Figura 2.39 — Curvatura de uma barra
comprimida engastada na base e livre no topo.
Autoria, 2024.

Para barra fletida, a constante C1 na Eq. 4.13 deve ser diferente de zero, o que leva a:
cosk/=0 > k/=nl2 — k=n/2/

A Eg. 4.12 toma a forma:

y = C; sen % X Eqg. 2.58

Para x = |, o deslocamento y é igual ao deslocamento maximo a (ver Figura 2.39).

Portanto, aplicando a Eq. 4.14:
y = Cysen —=a, onde resulta que C; = a

Sendo 2/ = /e (fe = comprimento equivalente) e com a determinagdo da constante
C1, define-se a equacdo simplificada para a curvatura (deformagao) da barra comprimida,
uma funcao senoidal:

y = C; sen ? Eq.2.59

Chamando o deslocamento horizontal maximo a como a excentricidade de 22 ordem (e2),
a equacdo fica:

X
y = e, sen —
le
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A primeira e a segunda derivada da equagao fornecem:

d dZ 2
—yzez-lcos Tx e e=—32'=—e2-(1) -senB,efazendoxzﬂ(sendofezﬂ):
dy le e dx le le
d’y T 2
dXZ - e2 lez

. . . . 1 __ d? L ~
Eliminando o sinal negativo e considerando a Eq. 67 (; = d—xi') com 1/r relativo a se¢éo

critica (base), tem-se:

d?y T 2 (1)
—_—=e,r— = —_
dx2 g le2 I'/pase

Conforme Fusco (1981, p. 182) apresenta a excentricidade e> de maneira mais simples,
partindo da equacio senoidal para a curvatura, com n? = 10, o deslocamento no topo da

barra é:

e, 5 (1)base Eq. 2.60

10 r

Devido a excentricidade local de 2% ordem (e2) surge o chamado momento fletor de 22

ordem:

B _ (1
Maq = Ng.e; = Ng - 1% = (r)base Eq. 2.61
A verificacdo da seguranca é feita arbitrando-se deformacdes ¢ e & tais que nédo ocorra o
Estado Limite Ultimo de ruptura ou alongamento plastico excessivo na secdo mais
solicitada da peca, (Fusco, 1981). Considerando ago CA-50, ys = 1,15 e &c = 3,5 %o =

0,0035, pode-se determinar o valor da curvatura 1/r na base do pilar-padréo.
2.4.1.7 Excentricidades

Neste item sdo apresentadas outras excentricidades além da excentricidade de 22 ordem,
que podem ocorrer no dimensionamento dos pilares: excentricidade de 12 ordem,

excentricidade acidental e excentricidade devida a fluéncia.

a) Excentricidade de 12 Ordem

A excentricidade de 12 ordem (e1) é devida aos esfor¢os solicitantes de 12 ordem, que sao
aqueles existentes na estrutura ndo deformada, e pode ocorrer devido a existéncia de

momentos fletores solicitantes ao longo do lance do pilar, independentes da forca normal,
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ou devido ao ponto tedrico de aplicacdo da forca normal ndo coincidir com o centro de
gravidade (CG) da secgéo transversal, ou seja, quando existe uma excentricidade inicial
(a). Considerando a for¢a normal N e a existéncia ou ndo de momento fletor de 12 ordem

(My, independente de N), na Figura 2.40 sdo mostrados casos possiveis da excentricidade

de 12 ordem.

M M,

z

-
T
Z

-
T

[=] = [=] (=1
I [ H H
= = = =
AN
a) N suposta b) N suposta aplicada & | c) N suposta centrada e d) N suposta aplicada a
centrada e M; = 0, distdncia a do CG e M; #0, (e; =M/N); distancia a do CG e
(e;=10); M; =0, (e; =a), M; #0, (e; =a+ M/N).

Figura 2.40 — Casos de excentricidade de 12 ordem (M, suposto zero ou constante). Adaptado NBR 6118
(ABNT, 2023).

b) Excentricidade Acidental

Segundo a NBR 6118 (11.3.3.4), na verificagdo do estado-limite Gltimo das estruturas
reticuladas, devem ser consideradas as imperfei¢des geométricas do eixo dos elementos
estruturais da estrutura descarregada. Essas imperfeicdes podem ser divididas em dois
grupos: imperfeicdes globais e imperfeicdes locais. No caso do dimensionamento ou
verificacdo de um lance de pilar, deve ser considerado o efeito do desaprumo ou da falta
de retilineidade do eixo do pilar. Admite-se que, nos casos usuais de estruturas

reticuladas, a consideracao apenas da falta de retilineidade ao longo do lance de pilar seja

suficiente.

A norma deixa claro que a imperfeigdo geométrica local pode ser considerada apenas com

a falta de retilinidade do pilar.
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Para determinar a excentricidade acidental, antes é necessario calcular o angulo relativo
ao desaprumo da estrutura reticulada da edificacdo. A imperfeicdo geométrica global

pode ser avaliada pelo angulo 61 , conforme a Figura 2.41.

Ressalta-se, que as formulas para calculo da imperfeicdo global, bem como da
excentricidade acidental, constam do Eurocode 2. Na NBR 6118 (ABNT, 2023) ha outras

prescricOes relativas a imperfeicdo global, ndo apresentadas neste texto.

O1min = 1/100vVH Eq. 2.62

H = altura total da edificacdo, expressa em metros (m);
O1min = 1/300 para estruturas reticuladas e imperfei¢des locais.

O1max = 1/200

[ [ ]
[ [/ /.

0

" 100 VH

[ 7 7 .

n - prumadas de pilares
Figura 2.41 — ImperfeicGes geométricas globais (NBR 6118, 2023).

Para pilares isolados em balanco, deve-se adotar 61 = 1/200.

A excentricidade acidental por falta de retilineidade é dado conforme Figura 2.42b. A
excentricidade acidental por desaprumo do pilar € mostrado na Figura 2.42c. A NBR 6118
mostra a altura Hi, porém ndo a define. No Eurocode 2 a excentricidade acidental é

calculada em funcdo do comprimento equivalente (le).

e, = ell;e Eq. 2.63

e, = 0.1, Eq. 2.64
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pilar de pilar
contraventamento contraventado

v v — —
% S ea 5 e,

; elemento de
travamento

/// G b

H.
0 | 01 T 0, /
1 ¢ ir2 5
7 7 Vel ez
a) Elementos de travamento b) Falta de retilineidade no pilar; c) Desaprumo do pilar.

Figura 2.42 — Imperfei¢cdes geométricas locais (NBR 6118, 2023).

No célculo dos pilares a imperfeicdo geométrica local considerada por meio da
excentricidade acidental pode ser substituida por um momento fletor minimo.
Relativamente a situacdo de elementos de travamento, como mostrada na Figura 2.42a,
a NBR 6118 (11.3.3.4.2) prescreve: “No caso de elementos que ligam pilares
contraventados a pilares de contraventamento, usualmente vigas e lajes, deve ser

considerada a tracgao decorrente do desaprumo do pilar contraventado.”
c) Entricidade de 22 Ordem Local e Valor-Limite 44

Conforme a NBR 6118 (item 15.7.4). “A anélise global de 2* ordem fornece apenas 0s
esforcos nas extremidades das barras, devendo ser realizada uma anélise dos efeitos
locais de 22 ordem ao longo dos eixos das barras comprimidas, de acordo com o prescrito
em 15.8. Os elementos isolados, para fins de verificacdo local, devem ser formados pelas
barras comprimidas retiradas da estrutura, com comprimento /e, de acordo com o
estabelecido em 15.6, porem aplicando-se as suas extremidades os esfor¢os obtidos
através da analise global de 22 ordem.”

Nos métodos do pilar-padrdo com curvatura aproximada e com rigidez aproximada 0s
efeitos locais de 2% ordem sdo avaliados por meio da excentricidade maxima de 22 ordem
(e2), que origina 0 momento fletor de 2% ordem (M2), como mostrados na Eg. 2.60 e Eq.
2.61.

E no item 15.8.2 da NBR 6118: “Os esforcos locais de 22 ordem em elementos isolados

podem ser desprezados quando o indice de esbeltez for menor que o valor-limite A1 [...].
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O valor de A1 depende de diversos fatores, mas os preponderantes sao:

- a excentricidade relativa de 1* ordem ei/h na extremidade do pilar onde ocorre o
momento de 1% ordem de maior valor absoluto;
- avinculacdo dos extremos da coluna isolada;

- a forma do diagrama de momentos de 1% ordem.
O valor-limite A1 é:

25+12,51
M =——"L | com35<i<90 Eq. 2.65

Ap
e1 = excentricidade de 12 ordem (n&o inclui a excentricidade acidental ea);
e1/h = excentricidade relativa de 12 ordem.

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

a) para pilares biapoiados sem cargas transversais
a, = 0,6 + 0,4% 604 <o, <10 Eq. 2.66
A

Ma e Mg sdo 0s momentos de 12 ordem nos extremos do pilar, obtidos na analise de 12
ordem no caso de estruturas de nds fixos e 0s momentos totais (12 ordem + 22 ordem
global) no caso de estruturas de nés mdveis. Deve ser adotado para Ma 0 maior valor
absoluto ao longo do pilar biapoiado e para Mg 0 sinal positivo, se tracionar a mesma face
que Ma, e negativo, em caso contrario. A Figura 2.43 ilustra as possibilidades mais

comuns de ocorréncia dos momentos fletores de 12 ordem Ma e Mg nos pilares.

’J I;J PO My =Mg Ma

- f
e ou B ou
=9
\’g E‘ base MB MB MB=U

Figura 2.43 — Ocorréncias mais comuns dos momentos fletores de 12 ordem Ma e Mg nos pilares. Autoria,
2024).
b) para pilares biapoiados com cargas transversais significativas ao longo da altura: an =1
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c) para pilares em balanco:

@, = 0,8 + 0,2 x—i e  85<ay,<1,0 Eq. 2.67

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

d) para pilares biapoiados ou em balanco com momentos fletores menores que 0 momento

fletor minimo, o}, = 1,0.

O fator a; consta do ACI 318 (1995) com a notagdo Cm (item 10.12.3.1). Porém, ao
contréario da NBR 6118, que também considera a excentricidade relativa e1/h, tanto o ACI
como o Eurocode 2 (1992) e 0 MC- 90 (1990) do CEB, calculam a esbeltez limite em
fungéo da razéo entre os momentos fletores ou entre as excentricidades nas extremidades

do pilar.
d) Excentricidade Devida a Fluéncia

A consideracdo da fluéncia deve obrigatoriamente ser realizada em pilares com indice
de esbeltez A > 90 e pode ser efetuada de maneira aproximada, considerando a

excentricidade adicional ecc dada a seguir:

" ¢'Nsg
o = <Nj + ea) : (2,718”6‘”59 — 1> Eq. 2.68
10°Eil
N, = % Eq. 2.69
e
Sendo:

ea = excentricidade devida a imperfeices locais;

Msg e Nsg = esforcos solicitantes devidos a combinagédo quase permanente;
¢ = coeficiente de fluéncia;

Eci = modulo de elasticidade tangente;

Ic = momento de inércia;

le = comprimento equivalente.

2.4.1.8 Situag0es Basicas de Projeto

Para efeito de projeto, os pilares de edificios podem ser classificados nos seguintes tipos:

intermediario, de extremidade e de canto. A cada um desses tipos basicos corresponde
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uma situacdo de projeto diferente, dependente do tipo de solicitacdo que atua no pilar
(Compressdo Simples e Flexdo Composta Normal ou Obliqua).

a) Pilar Intermediario

No pilar intermediario (Figura 2.44) considera-se a Compressdao Simples na situacdo de
projeto, pois como as lajes e vigas sdo continuas sobre o pilar, pode-se admitir que os
momentos fletores transmitidos ao pilar sejam pequenos e despreziveis. Ndo existem,

portanto, os momentos fletores Ma e Mg de 12 ordem nas extremidades do pilar,

| R

i

a) Situacdo de Projeto b) Vista em Planta
Figura 2.44 — Arranjo estrutural e situacéo de projeto de pilar intermediario. Adaptado Bastos, (2021).

b) Pilar de Extremidade

O pilar de extremidade, de modo geral, encontra-se posicionado nas bordas das
edificaces. O termo pilar de extremidade advem do fato do pilar ser um apoio extremo
para uma viga, ou seja, uma viga que nao tem continuidade sobre o pilar, como mostrado
na Figura 2.45. Na situacdo de projeto ocorre a Flexdo Composta Normal (FCN),
decorrente da ndo continuidade da viga. Existem, portanto, 0s momentos fletores Ma e
Mg de 1% ordem em uma direcdo do pilar. O pilar de extremidade ndo ocorre
necessariamente na borda da edificagdo, isto &, pode ocorrer na zona interior da

edificacdo, desde que uma viga nao apresente continuidade sobre ele.

Nas secOes de topo e base do pilar podem ocorrer excentricidades e1 de 12 ordem, na
direcdo principal x ou y.
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a) Situacdo de Projeto b) Vista em Planta

Figura 2.45 — Arranjo do pilar de extremidade na estrutura real, em planta e situacéo de projeto. Adaptado
Bastos, (2021).

b) Pilar de Canto

De modo geral, o pilar de canto encontra-se posicionado nos cantos dos edificios, vindo
dai 0 nome, como mostrado na Figura 2.46. Na situacdo de projeto ocorre a Flexdo
Composta Obliqua (FCO), decorrente da ndo continuidade de duas vigas no pilar, ou seja,
o pilar é um apoio extremo para duas vigas. Existem, portanto, os momentos fletores Ma
e Mg de 1% ordem, nas duas dire¢des principais do pilar, e consequentemente ocorrem as

excentricidades de 1* ordem eix e e1y, Simultaneamente.

_——

R

fl_ Ng

e

1

a) Situacédo de Projeto b) Vista em Planta
Figura 2.46 — Arranjo do pilar de canto na estrutura real, em planta e situacéo de projeto. Adaptado
Bastos, (2021).
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2.4.1.9 Célculo via Diagramas de Momentos Fletores ou Excentricidades

Conforme Bastos (2021), a visualizacao dos diagramas dos momentos fletores (de 12 e 22
ordens e 0 minimo) ou das excentricidades relativas aos momentos fletores torna o
dimensionamento dos pilares mais didatico, e auxilia no calculo do momento fletor total

(ou maximo) atuante no pilar.

Sendo constante a forca normal (Ng), no dimensionamento deve ser analisada, segundo
as direcBes principais x e y, qual € a secdo ao longo da altura do lance que esta submetida
ao momento fletor maximo. Normalmente basta verificar as se¢cdes de extremidade (topo
e base) e uma sec¢do intermediaria (C), que é aquela onde supBe-se ocorra 0 momento

fletor de 22 ordem maximo (Mzd,max).

O célculo pode ser feito explicitando os momentos fletores ou as excentricidades
correspondentes, conforme os trés tipos de pilar: intermediario, de extremidade e de

canto, para Amax < 90.

A seguir sera apresentado apenas para pilar de extremidade, onde ocorre o efeito a flexdo

composta normal.

No pilar de extremidade ocorre a Flexdo Composta Normal na situacao de projeto, com
existéncia de momento fletor de 12 ordem (Ma e Mg) em uma direcédo do pilar (x ou y —
ver Figura 2.45). No caso de momento fletor de 12 ordem variavel ao longo da altura do
pilar, o valor maior deve ser nomeado Miq,a, € considerado positivo. O valor menor, na
outra extremidade, serd nomeado M14,8, € considerado negativo se tracionar a fibra oposta
a de Muq,a (ver Figura 2.43). Como exemplo, no pilar da Figura 2.47 o momento fletor

de 1% ordem varidvel estd considerado na direcao x.

Conforme a Figura 2.47, o momento fletor total em cada direcdo pode ocorrer em uma
das secOes de extremidade (topo ou base, com Mz4 = 0) ou em uma se¢édo intermediaria
C (onde ocorre o maximo momento fletor de 22 ordem). O momento de 1%a ordem M1d,c

é avaliado como:
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0,6 -Mjga+0,4-Migp

Mld,C = Eq 2.70
0,4-Miga

A Eq. 2.70 tem os coeficientes 0,6 e 0,4 relativos a variavel ay, , definida no item 8.3 da
NBR 6118. Na diregéo x, 0 momento fletor Mig,a deve ser comparado com 0 momento
fletor minimo (M14,min), € adotado o maior, ou seja, 0 momento fletor minimo nao é
somado ao momento fletor de 1% ordem. Na direcdo y, onde neste exemplo ndo ocorre
momento fletor de 1% ordem, deve ser considerado o momento fletor minimo.
Semelhantemente ao pilar intermediario, para cada momento fletor total (direcdo x e y),
deve ser calculada uma armadura longitudinal, considerando-se 0 mesmo arranjo de

barras da armadura na secao transversal. A armadura final adotada sera a maior.

ey (N Dir. x Dir. y
R IV|1d,min,x M1d_A,x M1d,m|’n,y
topo A
® ®
Migex —* &
e + +
&
ou
Maax | Mog y
B
base M1d g x
Seco de Extremidade
Mld Ax
Md,mr =M Md.ror.y = Mld.miu.y
1d, min.x
Se¢ao Intermediaria
M .+ M
1d.C.x 2d.x
Md.rot_x Z M M Md.tor.y = Mld.min.y + MZd.y
1d.minx T™Maq.x

Figura 2.47 — Momentos fletores atuantes nos pilares de extremidade. Autoria, 2024.

Como opcdo aos diagramas de momentos fletores, a Figura 2.48 e a Figura 2.49 mostram
as excentricidades, com as situacdes de projeto (S.P.) e as situagdes de célculo (s.c.) para
as secdes de extremidade e intermediaria C. Nas 1% situacGes de célculo (12 s.c.) estdo
indicadas as excentricidades que ocorrem na direcdo X, € nas 2% s.c. as excentricidades
na direcdo y. A Figura 2.48 mostra a situagdo para a secdo de extremidade do topo do
pilar, que neste exemplo é onde se considerou atuar o maior momento fletor de 1% ordem
(Mud,ax — Ver Figura 2.47). De modo genérico, as excentricidades de 1 ordem (topo ou

base e secdo intermediaria C) sédo calculadas como:
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Migqa MiqB
€14 = Ng v & B = Ng Eqg. 2.71

0,6 . eLA + 0,4‘ . e]_’B
erc > Eq. 2.72
0,4- "€1,A

Nas secdes de base e topo do pilar, devido aos apoios (vinculos), ndo ocorre deslocamento
horizontal, de modo que e» = 0. Lembrando que a excentricidade de 2% ordem deve ser
considerada somente se A > A1, para uma dada diregdo do pilar, sendo maxima na se¢éo
intermediaria C, onde é considerada a excentricidade de 12 ordem eixc na situacdo de
projeto (Figura 2.49). As excentricidades de 12 ordem (extremidade e secdo intermediaria

- e1,A € e1,c) devem ser comparadas a excentricidade minima.

Para a 2% s.c. existem duas op¢des (Figura 2.48 e Figura 2.49), em funcéo de se considerar
ou ndo a excentricidade de 1* ordem (eixa OU €ixc). A ndo consideragcdo € uma
simplificacdo que evita a Flexdo Composta Obliqua, e possibilita o calculo da armadura
do pilar somente como dois casos de Flexdo Composta Normal, que tem abacos em maior
quantidade. Tal simplificacdo apoia-se em Fusco (1981, p. 254), e foi muito utilizada nas
décadas passadas. Portanto, a Flexdo Composta Obliqua da 22 s.c. € uma opgao.

y y
Ny Ny
r'y /.
Ny Ny €1y,min Tew.min
1 x | X
e SixA
CixA z {elx'A,
X, min
SP. 1°s.c. 2°s.c. 2% s.c. (opgéo)

Figura 2.48 — Situacéo de projeto e de célculo para a secéo de extremidade do pilar de extremidade.
Autoria, (2024).

y
Ny Nag
: - 1
X e eZy i eZy
y e, .
Ny Ng ‘ €1y,min | E1y.min
. {e1x,C €2x oo
o) > 1x,C
1x,C E1X_m|'n >
— eWx,mir\
S.P. 1°s.c. 2°s.c. 2% s.c. (opgao)

Figura 2.49 — Situagdo de projeto e situacdes de céalculo para a se¢éo intermediaria do pilar de
extremidade. Autoria, (2024).

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

barras da armadura na segéo transversal.
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Nos gréficos da Figura 2.50 e Figura 2.51 estd suposta na direcdo X. As secdes de
extremidade (topo e base), onde geralmente ocorrem os maiores momentos fletores de 12
ordem, deve ser analisada para 0 maior momento fletor (Ma). Quando a excentricidade
acidental é considerada por falta de retilineidade, ela é zero nas extremidades do pilar e
maxima na secdo intermediaria a H/2 (ver Figura 4.17), onde deve ser somada a
excentricidade de 2% ordem (exx ou ezy). Na secdo intermediéria deve ser considerada a

excentricidade de 1% ordem eix,c (ver Eq. 2.71 e Eq. 2.72), suposta aqui na direcéo x.

Sec¢do Extremidade

y y
_ X _ X
N
C1xA d CixA Na
S.P. 1% s.c.

Figura 2.50 — Situagdo de projeto e de calculo para as se¢bes de extremidade (topo ou base) do pilar de
extremidade. Autoria, (2024).

Secéo Intemediaria C

Ny I N
ey e i e
2 2y
ey g &y /l
N Ng | Cay I
[ea_]_l" ©2x €10 i
1x.C €1xC
SP. 1°s.c| 2°s.c. 2% s.c. (opcéo)

Figura 2.51 — Situacgdo de projeto e situagdes de célculo para a se¢do intermediéria do pilar de
extremidade. Autoria, (2024).

Como apresentado no item 10.1.2.1, a ndo consideracdo das excentricidades de 12 ordem
(ex,A € eix,c) nas situagdes de calculo na direcdo y configura uma simplificagdo
apresentada por Fusco (1981, p. 254), e que possibilita o calculo da armadura do pilar

somente como dois casos de Flexdo Composta Normal.

2.5 DIAGRAMA DE INTERACAO

Nesta secdo sdo apresentadas as consideracdes normativas pertinentes ao projeto de
estruturas em concreto armado (CA) a partir dos conceitos apresentados nos capitulos
anteriores referente a NBR 6118 (ABNT, 2023), EC2 (2004), MC10 (2012) e ACI 318
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(2019). Ressalta-se que serdo apresentadas apenas as informacgdes necessarias para tragar
o diagrama de interagéo, ou seja, as leis constitutivas tensdo-deformacédo do concreto
comprimido e do aco das armaduras tracionadas e comprimidas. No tocante relagcdo
tensdo-deformacdo do aco da armadura, de um modo generalizado, serdo adotadas as
relagbes simplificadas mostrada na Figura 2.52, linear perfeitamente plastica. Essa

relacdo é definida por Eq. 2.73.

a) Tracdo b) Compresséo
Figura 2.52. Relagéo tenséo-deformacdo do aco das armaduras. Adaptado NBR 6118 (ABNT, 2023).

e FE ara &, <€
asz{s s P T Eq. 2.73

fsy para & > &,

Em Eq. 2.73, o5 = tensdo no aco, &s = deformacéo no aco, Es = médulo de elasticidade do
aco, fsy = tensdo de escoamento do ago e &sy = deformacéo correspondente a fsy. Ressalta-
se que a relacdo tensdo-deformacéao do aco é idéntica a tracdo e a compressdo, ver Figura
2.52. A lei constitutiva referente ao concreto comprimido sera manipulada a partir do
modelo de flexdo proposto na norma. Dessa maneira, acredita-se que a informacao
pertinente ao diagrama de interagdo seja apresentada de maneira pratica e direta. Para esse

fim, adotou-se a Figura 2.53 como referéncia.
As recomendagdes das normas, NBR 6118 (ABNT, 2023), EC2 (2004), MC10 (2012),

ACI 318 (2019), referente a proposta do modelo de flexao séo apresentadas nas Tabelas

de 2.1 a 2.4, respectivamente.

-75-



p-bd

= o
2
&s
° ® —————————Fpr-r--"+o -
-~ Vi T F, —
- p~b~db
<
a) Secdo transversal b) Distribuigdo das deformacdes ¢) Distribuicdo das tensdes

Figura 2.53. Apresentacdo esquemaética do modelo de flexo. (Autoria, 2024).

Na Figura 2.53, b = largura do pilar, h = altura efetiva do pilar, d = altura Gtil do pilar, p
= taxa de armadura tracionada, p’ = taxa de armadura comprimida, 4-d = h —d = posic¢éo
da armadura tracionada, 4 -d = posi¢do da armadura comprimida, ecu = deformacéo Gltima
do concreto comprimido, &s = deformacédo da armadura tracionada, ¢’s = deformacdo da
armadura comprimida, x = linha neutra, fc = resisténcia média do concreto a compressado
(corpo de prova cilindrico), 4 e n = constantes que definem o delineamento do bloco de
compressdo, Fc = #5fc:Axb = resultante do concreto comprimido, Fs = osp-bd =
resultante da armadura tracionada, F'’s = o ’s'p b-d = resultante da armadura comprimida,
yc = X — 0,5-A-x = braco de alavanca da resultante F¢, ys = d — x = braco de alavanca da

resultante Fs e y’s = X — 4 "d = brago de alavanca da resultante F'’s.

Tabela 2.1. Recomendacfes para 0 modelo de flexdo da NBR 6118 (ABNT, 2023).
Recomendacdes

3,5 para f. <50MPa
= 90 — £\* Eq. 2.74
“=126+35- ( 1001%) para  f. > 50 MPa a
0,8 para f. <50MPa
A= - 50 Eq. 2.75
{0,8 — fc400 para f. > 50 MPa a
0,85.7¢ para f. <50MPa
= —50 Eq. 2.76
1 0,85 - (1,0 — fc200 ) para f, > 50 MPa a
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Tabela 2.2. Recomendagdes para 0 modelo de flex&o da EC2 (2004).

Recomendag6es

3,5 para f, <50 MPa
£ = 90 — fA* Eq. 2.77
“|26+35- ( f“) para f.> 50 MPa d
100
0,8 para f. <50 MPa
A= fe =50 Eq.2.78
0,8 — 200 para f,>50MPa
1,0 para f. <50 MPa
= - 50 Eqg. 2.79
1 1,0 _fCZOO para f,> 50 MPa a

Tabela 2.3. Recomendages para 0 modelo de flexdo da MC10 (2012).
Recomendac6es

3,5 para f.<50MPa
Eu = 90 — f\* Eq. 2.80
“|26+35- ( fC) para f.>50MPa d
100
0,8 para f. <50MPa
A= f. —50 Eq. 2.81
0,8 — 200 para f.> 50 MPa
1,0 para f. <50 MPa
n= fe =50 Eq. 2.82
1,0 200 para f.>50 MPa
Tabela 4.4. Recomendaces para o modelo de flexdo da ACI 318 (2019).
Recomendacdes
Eeu = 3,0 Eq. 2.83
0,85 para fe <30 MPa
A=140,85-0,2" (;—B - 1) para 30< f.<60MPa Eq. 2.84
0,65 para fe > 60 MPa
n = 0,85 Eq. 2.85

No que concerne a NBR 6118 (ABNT, 2023) conforme inteirado anteriormente, um pilar
em CA ¢ projetado em funcdo do seu indice de esbeltez, 1 = Le/i (i = raio de giracao

minimo da secdo bruta). Esse indice, de um modo geral, € o parametro que indica a
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necessidade, ou néo, de se considerar os efeitos de segunda ordem. Simplificadamente, a
norma sugere que os efeitos de segunda ordem podem ser dispensados se A < A1 (A1 =
indice de referéncia). Agora, o calculo de 41 pode ser determinado pela Eq. 2.65, mas,
vale ressaltar a restri¢do 35 < A1 <90 deva ser respeitada. Nessa conjuntura, o projeto de
pilares sujeitos a flexdo composta normal pode ser desenvolvido a partir de um método
geral, que devido a sua formulagéo refinada propicia resultados mais precisos, ou a partir
de meétodos simplificados. A seguir, as propostas simplificadas sdo esclarecidas.
Conquanto, importa recordar que esses métodos sdo recomendados apenas para pilares
com 4 <90, que dispdem de secao constante e armadura simétrica e constante ao longo

do eixo longitudinal.

2.5.1 METODO DO PILAR PADRAO COM CURVATURA APROXIMADA

Para simplificar o desenvolvimento matematico desse método, a ndo linearidade
geométrica é considerada de forma aproximada, supondo que a deformacdo da barra é
senoidal, e que a ndo linearidade fisica € considerada a partir de uma expressdo
aproximada para a curvatura da secdo critica do pilar. Nesses termos, 0 momento

resistente total, Mr = MR tot, € estabelecido como segue:

LV 1 Eq.2.86
Moot = ~Miga +Py - (10) T 2 Mg
sendo a curvatura da secdo critica, 1/r, definida por:

1__ 0005 _0005 Eq. 2.87

T h-(v+05)" h

Nessa expressao, v = Pa/(Acfea) = forca normal adimensional e h = altura da secdo na
direcdo considerada. Onde P4 = forca normal de calculo, Ac = area da secdo transversal
de concreto e feq = resisténcia de célculo & compressdo do concreto. Na expresséo de

MRrd,tot, EQ. 2.86, 0 coeficiente ap é determinado por Eq. 2.66.

a, = 0,60 +0,40 %

A
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Vale recordar que a expressao de ap € valida apenas para pilares biapoiados sem cargas
transversais ao longo do seu comprimento. O parametro a, deve, ainda, atender ao linde
0,4 <ap <1,0. Os momentos Ma € Mg sd0 0s momentos de primeira ordem nos extremos
do pilar, obtidos em andlises de primeira ordem para o caso de estruturas de nos fixos, e
0S momentos totais, ou seja, de primeira mais de segunda ordem global, no caso de
estruturas de n6s maéveis. Deve ser adotado para Ma 0 maior valor absoluto ao longo do
pilar biapoiado. Para Mg, adota-se sinal positivo se esse momento tracionar a mesma face
que Ma e sinal negativo em condicdo contraria. Na expressao de Mgd.tot, 0 momento Miga

representa o valor de célculo de primeira ordem do momento Ma.

A necessidade de considerar ou ndo os efeitos locais de 22 ordem (via 0 momento fletor
de 22 ordem) é avaliada comparando o indice de esbeltez do pilar com o valor limite i1
(Eq. 2.65), em cada direcdo principal, tal que, se 2 <1, ndo ha necessidade de considerar
o0 momento fletor de 22 ordem na dire¢do (é pequeno e pode ser desprezado).

2.5.2 METODO DO PILAR PADRAO COM RIGIDEZ APROXIMADA

Nesse método, admite-se que a ndo linearidade geométrica é considerada de forma
aproximada, supondo, outra vez, que a deformacdo da barra é senoidal, e que a nédo
linearidade fisica é considerada a partir de uma expressao aproximada da rigidez. O
momento resistente total é estabelecido como segue:

ay Mg A
2
1A
120 -k /v

> My« Eq. 2.88

MRd,tot =

O valor da rigidez adimensional k é avaliado de forma simplificada, como segue:

k=32.(1+5.%]v Eqg. 2.89
d

Para condicdes de dimensionamento, adota-se, normalmente, Mrd.ot = Msdtot (Msd,tot =
momento fletor solicitante de calculo). Para as analises de verificacdo, onde a armadura
é conhecida, Mrd 1ot € 0 momento resistente calculado com essa armadura e com Py = Psqg

= Prg.
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2.6 ESTUDOS EXPERIMENTAIS DE OUTROS PESQUISADORES

Esta secdo discuti de forma sucinta algumas pesquisas ja realizadas experimentalmente
por alguns autores que constam no banco de dados (BD) do corrente estudo. Ndo houve
critérios de selegdo para os autores, apenas optou-se por demostrar algumas pesquisas
pioneiramente realizadas e uma das Ultimas, para que a se¢do ndo ficasse extensa

apresentando todas as pesquisas presente no BD.

2.6.1 HOGNESTAD (1951)

Essa pesquisa experimental foi composta por 120 pilares em concreto armado sujeitos a
flexdo composta normal. Os pilares foram divididos em 4 grupos com 30 modelos cada.
Os trés primeiros grupos possuiam secao transversal quadrada de 254 mm e comprimento
de 1904 mm. Os pilares do quarto grupo possuiam secdo transversal circular, com
didametro 305 mm e comprimento de 2236 mm. A taxa de armadura longitudinal variou
entre 1,46 e 4,8 % para 0s trés primeiros grupos. Para o quarto grupo essa taxa foi de 4,25
%. A resisténcia a compressdo do concreto variou entre 14 e 35 MPa. A excentricidade
de aplicagdo da carga variou até o valor de 7,25-h, sendo h a altura efetiva dos pilares na
direcdo da flexdo. As propriedades das armaduras sdo apresentadas na Tabela 2.5. A
Figura 2.54 mostra a geometria dos pilares. Dada a quantidade exacerbada de pilares os
resultados ndo serdo apresentados. De qualquer forma, comunica-se que a carga de ruina,

Pu.exp, de alguns pilares € apresentada no Anexo A.

Tabela 2.5. Propriedade das armaduras (HOGNESTAD, 1951).

Grupo As1 (mm2) Aso (Mm2) fys1y (MPa) fyso) (MPa) Es (GPa) Arm.Transv.
| 804 (4 416) | 157 (2 410) 301 414 193 6,3 ¢/203

I 804 (4 416) | 804 (4 J16) 301 301 193 6,3 ¢/203
i 1520 (4 @22) | 1520 (4 B22) 301 301 200 6,3 ¢/203
v 1520 (4 @22) | 1520 (4 B22) 301 301 200 Espirais c¢/38
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Figura 2.54. Geometria dos pilares (HOGNESTAD, 1951).
O autor verificou que a ruina de todos os pilares do grupo I, Il e Ill carregadas

excentricamente ocorreu com o esmagamento do concreto, apresentando uma deformacao
ultima de 3,8 %o0. Apds o esmagamento do concreto houve a flambagem da armadura
longitudinal entre os estribos, ocasionando uma diminuicdo brusca da capacidade
resistente dos pilares. A ruina por tracdo aconteceu apenas para os pilares com grande
excentricidade. Nesse cenario, a resisténcia a compressdao do concreto teve pouca

influéncia.

Para os pilares circulares, grupo 1V, verificou-se que a excentricidade da carga favoreceu
0 aumento dos deslocamentos, porém, a perda da capacidade portante foi minima.
Segundo os autores, essa condicao foi viabilizada pela armadura transversal em espiral,
que impediu a flambagem das armaduras longitudinais e 0 esmagamento do nucleo do

concreto.

2.6.2 IBRAHIM & MACGREGOR (1996)

O objetivo do estudo foi obter um melhor entendimento do comportamento a flexdo de
pilares de concreto de alta resisténcia sem confinamento, ou com menos confinamento
que 0 necessario para ac¢des sismicas. Os autores ensaiaram 20 pilares, sendo 14 pilares
com secdo transversal retangular, 200x300 mm? e 6 pilares com sec¢do transversal
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triangular, com relagdo h/b = altura/largura = 0,53. Entre os pilares com se¢éo retangular,
3 pilares ndo apresentavam armadura e 11 possuiam armaduras longitudinais e
transversais. No tocante aos pilares com secdo triangular, 2 pilares foram em concreto
simples (CS), sem armadura, 4 pilares foram em CA, com armadura. A resisténcia do
concreto variou entre 60 e 130 MPa. Além de f;, a armacdo transversal, diametro e
espacamento, e a forma da regido comprimida da secéo transversal também integram as
variaveis desse estudo. A Figura 2.55 mostra o esquema do sistema de ensaio e a Figura

2.56 0 arranjo das armaduras. O resumo das informac6es € mostrado na Tabela 2.6.
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Figura 2.56. Arranjo das armaduras (IBRAHIM e MACGREGOR, 1996).
-82-



Tabela 2.6. Resumo do ensaio de IBRAHIM e MACGREGOR (1996).

X Armadura Transversal Cargas Ultimas .
Model fe Armadura — - Esquema de ensaio
odeto (MPa) | Longitudinal Dismetro | Espagamento Fut (kN) ™| Fuz () ™' |(gradiente de deformagio)
(mm}) (mm) i
Vi 70,7 10 200 3645 - Trapezoidal
4@ 15mm ..
V2 828 g * 100 3235 - ( Excentricidade
V4 T2.8 2791
V5 124 8 - - - 3944 - Triangular
Vi 988 3327
V7 84.7 3130 -
46 15mm 8* 200 — Triangular
VR 1293 4455 -
V10 89.4 -
V11 1275 | 4915 mm 10 200 3743 - Triangular
V12 121.1 3975
V13 72,5 2360
V14 1247 | 46 15mm §* 100 3957 - Triangular
V15 1248 4424 -
V16 | 593 ** 2749 3569
- = &0 10 mm §* 50 Triangular
V17 127.7 4219 4763
Tl 81,0 2958 - .
- - - Triangular
T4 129.1 3557 -
12 89,4 36 15 mm B* 100 2885 3223 Triangular
T5 130.6 3279 3504
B 84,0 36 15 mm B* 50 3061 3386 Triangular
T6 117.8 3102 3770

* Diametro real = 8,7 mm;

" O concreto desse modelo n&o foi considerado de alta resisténcia;
() Carga Gltima correspondente ao primeiro pico;

@ Carga Gltima correspondente ao segundo pico.

Conforme esperado, os pilares em CS apresentaram ruina brusca, porém, o padrdo de
fissuragéo foi distinto. Pilares com f. < 100 MPa apresentaram mais fissuras que os de
resisténcia maior. Além disso, constatou-se que o lascamento superficial do concreto
ocorria regularmente antes da ruina do pilar. Nos pilares em CA foi averiguada uma
resisténcia residual nas pecas com armadura transversal menos afastada. Nessa
circunstancia, a flambagem das armaduras longitudinais foi restringida. De qualquer
forma, apenas nos pilares com armadura transversal espagada de 50 mm foi observada

duas fases de pico para o carregamento.

2.6.3 DANTAS (2006)

A abordagem experimental desse estudo foi composta por 6 pilares em CA solicitados a
flexdo composta normal. A excentricidade da carga (e) foi a Unica variavel avaliada. Os
pilares apresentaram secdo transversal de 120x250 mm? e comprimento de 3000 mm. A

armadura longitudinal foi formada por 6 barras de aco com 10 mm de diametro e a
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armadura transversal por estribos com 5 mm de diametro. As Figuras 2.57 e 2.58
mostram, nessa ordem, a geometria dos pilares e o detalhe das armaduras. A tabela 2.7
mostra um resumo dos pilares. A Tabela 2.8 mostra a resisténcia dos pilares, em termos
da carga ultima, e os modos de ruina. O autor salienta a importancia de avaliar os efeitos

de segunda ordem e notifica a dificuldade para ensaiar pilares concéntricos, ou seja, e =

0 mm.

250 mm

| L]

150 mm=—"
—— R ——

X0 mm

Vista de topo

=120 mm '—E
3

2020

8

240 mm

NOTA: Dimenses em mm.
Figura 2.57. Geometria dos pilares (DANTAS, 2006).
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Detalhe das armaduras (DANTAS, 2006).
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Tabela 2.7. Resumo do experimento de Dantas (2006).

Pilar e (mm) L (mm) Ac (mm?) fc (MPa) As (mm?) pw (%)
PFN 0-3 0 3000 30000 36 471 (6410) 1,57
PFN 15-3 15 3000 30000 36 471 (6410) 1,57
PFN 30-3 30 3000 30000 34 471 (6410) 1,57
PFN 40-3 40 3000 30000 34 471 (6410) 1,57
PFN 50-3 50 3000 30000 38 471 (6410) 1,57
PFN 60-3 60 3000 30000 38 471 (6410) 1,57

Tabela 2.8. Carga e modo de ruina (DANTAS, 2006).

Pilar Fu (kN) Modo de ruina
PFN 0-3 1053 Esmagamento do concreto
PFN 15-3 447
PFN 30-3 255
PFN 40-3 170 Deformagéo excessiva da armadura
PFN 50-3 155
PFN 60-3 131

2.6.4 SANTOS (2009)

Nessa pesquisa foram ensaiados 14 pilares, os quais foram agrupados, em funcdo da
esbeltez, nas séries 1 e 2, ver Tabela 2.9. Na série 1 os pilares apresentavam 2000 mm de
comprimento (L) e na série 2 L = 2500 mm. Dessa forma, além da esbeltez, a
excentricidade de aplicacdo da carga também foi uma variavel do estudo. A geometria
das pecas e o detalhe das armaduras sd&o mostrados nas Figuras 2.59 e 2.60,

respectivamente.

Tabela 2.9. Caracteristicas dos pilares de Santos (2009).

Série Pilares e (mm) L (mm) Ac (mm2) As (mm?)

PFN 00-2 0
PFN 15-2 24
PFN 24-2 15

1 PFN 30-2 30 2000 30000 471
PFN 40-2 40
PFN 50-2 50
PFN 60-2 60
PFN 00-2.5 0
PEN 24-2.5 24
PFN 15-2.5 15

2 PFEN 30-2.5 30 2500 30000 471
PFN 40-2.5 40
PFEN 50-2.5 50
PFN 60-2.5 60
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Figura 2.59. Geometria dos pilares (SANTOS, 2009).
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Figura 2.60. Detalhe das armaduras (SANTQS, 2009).
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O autor concluiu que os resultados dos ensaios evidenciam a influéncia da excentricidade
ndo s6 na capacidade de carga, como também nos deslocamentos e deformacBes dos
pilares, uma vez que os pilares submetidos a excentricidades menores romperam com
carregamentos superiores e apresentaram durante o ensaio, para 0 mesmo nivel de
carregamento, deslocamentos e deformaces inferiores aos pilares com excentricidades

maiores.

2.6.5 XU et al. (2016)

No experimento desses autores, 24 pilares foram avaliados quanto a excentricidade de
aplicacdo da carga e o efeito do confinamento conferido pela armadura transversal. A
sec&o transversal dos pilares variou em (200x200)mm2, (400x400)mm?2 e (800x800) mm?,
com o correspondente comprimento de 900, 1800 e 3600 mm. Além disso, a
excentricidade da carga também variou entre 50 e 480 mm. A Figura 2.61 mostra a
conformacdo de cada pilar, geometria e armaduras, agrupado em séries. A Tabela 2.10

apresenta as caracteristicas de cada série e o registro da carga de ruina dos pilares.

! )
| HA & HB serles L H
! 1
: Unit: mm o1 108 1 L :
, Longitudinal reinforcement ratio = 1.11% M | -
I Middle Surrup ratio of cross section = 0% ©10@130| = - | '
: Steel mesh 1 :
X O8@80 e = R :
, S °8@70 9 4232 | '
1| 06 1
' —6@50 gg = 4216 'g' / g § '
L o6@s = o 2 4232 '
. & Bl |B 8@ 2032
| 448 | § 205 4216 I 2216 e !
Al |a =1 4632 |
, 428 S 448 N 8 4216 S (8 2 '
N '\—- || | 2632 1
' iR A 2616 (9 '
: £200, Steel mesh #£A400 #5800 ‘
- 00} 60, — 800 , 640 -
' "J'o'ofau'q' B-B CC !
: 4360 AA 42120, BB A1y cc |
|| T T R o e T o o P P it oo i e o T W S o P s e R S S S L S L S M R S N R R SR R 7 )
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! Longitudinal reinforcement ratio = 1.11% ©10@108 - :
! Middle Stirrup ratio = 0.66% M o10@130|Ft 1 '
| mesh 010@80 |3 :
' - -
' 4832 ;
| 26@50 < c 88 :
g 4432 B B '
B % } 2832 1
2216 = :
§I 4216 N §[ !

1l L
2216 | 2832 |
" 400 800 !
, 800 , 640, 1
B-B p 1440 c-C -
1

NOTA: Dimensdes em mm.
Figura 2.61. Conformagcdo dos pilares (XU et al., 2016).
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Tabela 2.10. Caracteristica das séries de Xu et al. (2016).

Série | Pilares | b (mm) | h (mm) |d(mm)|L(mm)|e(mm)]| f.(MPa) | pi (%) | Fu(kN)
HAS-1 200 200 180 900 120 60.60 1,11 485
HAS-2 200 200 180 900 120 60.60 1,11 545

HA HAM-1 400 400 365 1800 240 60.60 1,11 1896
HAM-2 400 400 365 1800 240 60.60 1,11 1650
HAL-1 800 800 735 3600 480 60.60 1,11 6118
HAL-2 800 800 735 3600 480 60.60 1,11 6350
HBS-1 200 200 180 900 50 60.60 1,11 1373
HBS-2 200 200 180 900 50 60.60 1,11 1254

HB HBM-1 400 400 365 1800 100 60.60 1,11 4864
HBM-2 400 400 365 1800 100 60.60 1,11 4735
HBL-1 800 800 735 3600 200 60.60 1,11 | 16507
HBL-2 800 800 735 3600 200 60.60 1,11 | 16089
HCS-1 200 200 180 900 120 60.60 1,11 522
HCS-2 200 200 180 900 120 60.60 1,11 573

He HCM-1 400 400 365 1800 240 60.60 1,11 1874
HCM-2 400 400 365 1800 240 60.60 1,11 1738
HCL-1 800 800 735 3600 480 60.60 1,11 7052
HCL-2 800 800 735 3600 480 60.60 1,11 6696
HDS-1 200 200 180 900 50 60.60 1,11 1426
HDS-2 200 200 180 900 50 60.60 1,11 1400

HD HDM-1 400 400 365 1800 100 60.60 1,11 5656
HDM-2 400 400 365 1800 100 60.60 1,11 5143
HDL-1 800 800 735 3600 200 60.60 1,11 | 18496
HDL-2 800 800 735 3600 200 60.60 1,11 | 18309

A partir dos resultados, os autores observaram que os pilares com e sem estribos em
concreto de alta resisténcia solicitados excéntricamente apresentaram padrdes
semelhantes quanto ao modo de ruiina. Além disso, constatou-se também que a armadura

transversal alterou o modo de ruina dos pilares, beneficiando a resisténcia e a ductilidade.
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3 PROGRAMA EXPERIMENTAL

O presente trabalho investigou o comportamento de 09 (nove) pilares em concreto armado
(CA) com diferentes indices de esbeltez e condi¢Ges de confinamento. Nesse contexto, a
condicdo de contorno desses pilares foi do tipo biapoiado e o carregamento retratou a
flexdo composta normal. Além do ensaio dos pilares, essa secdo também discutira a
metodologia pertinente a caracterizacdo dos materiais (concreto e aco) e a estimativa de
resisténcia das pecas. Comunica-se que todas as atividades dessa abordagem
experimental foram realizadas no Laboratdrio de Engenharia Civil da Universidade
Federal do Para (LEC/UFPA).

3.1 CARACTERISTICA DOS PILARES

Nessa pesquisa, pilares com trés indices de esbeltez (1 = L/imin) foram analisados, A = 30
(L = 1000 mm), 70 (L = 2500 mm) e 100 (L = 3500 mm). Sendo L o comprimento do
pilar e imin O raio de giragdo minimo da secdo transversal. A secdo transversal foi a mesma
para todas as pecas, quadrada com aresta a = 120 mm, logo, imin (ver EQ. 2.47). Nessas
condicdes, os pilares foram agrupados em trés classes, P (pequeno, A = 30), M (médio, A
~ 70) e G (grande 1 = 100), para que a condi¢do de confinamento proporcionada pelo

reforgo transversal, estribos simples e em espiral, também seja avaliada.

O sistema de ensaio foi projetado para reproduzir pilares apoiados nos contornos e
solicitados a flexdo composta reta, cenario frequentemente observado em estruturas reais.
No que concerne a condicdo de carregamento, a flexdo composta reta foi conseguida
aplicando cargas com excéntricas constante, eo = 50 mm, nas extremidades dos pilares,
ver Figura 3.1. Acredita-se que eo = 50 mm seja suficiente para mobilizar uma condigéo
de carregamento proxima de estruturas reais para edificagdes residéncias, comerciais e
até mesmo industriais. A classe de resisténcia estimada para os 28 dias de idade do
concreto foi de 30 MPa (fc). Um resumo das variaveis € apresentado na Tabela 3.1.

A armadura longitudinal constante foi igual para todos os pilares, constituido por 4 barras
com 10 mm de didmetro (4¢10), pi = 3,0 %. A conformacdo do reforgo transversal foi

distinta, estribos simples (pw.est ) € espirais (pw.esp). Os estribos simples foram constituidos
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por barras com 5 mm de diametro e espagados (eixo-eixo) de 100 mm (85¢/100), pw,est =
0,65 %. A conformacdo em espiral também foi constituido por barras com 5 mm de
diametro, porém, o espacamento (eixo-eixo0), ou seja, 0 passo da espiral, foi de 100 mm
(85¢/100), pwesp = 0,65 % e 50 mm (85¢/50), pwesp = 1,30 %. O projeto de reforgo ¢é
mostrado nas Figuras 3.2 e 3.3, respectivamente para os pilares com estribos simples e
em espiral. A Figura 3.4 desvela a execucdo desse reforco. Complementa-se a
informacao, sublinhando que essas figuras revelam um cobrimento de 20 mm para 0s

reforcos.
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a) Vista lateral

a2

al2

=50

a=120

eo

b) Corte AA (secdo transversal)
Figura 3.1. Apresentacédo dos pilares. (Autoria, 2022).

Tabela 3.1. Resumo das variaveis.
Pilar  Dimenséo (mmq) A eo(mm) fc(MPa) pi (%) pw (%) Conform. de pw

P 120x120x1000 39

70 0,65 Estrib

Stripo

Met  120x120x2500 (85¢/100)
G 120x120x3500 100
Pep  120x120x1000 30 ~13.0
Mesp 120x120x2500 70 50 30 (4ﬂ10) 0165 Esplral
Gep  120x120x3500 100 (85¢/100)
Pep  120x120x1000 30 L3

70 ' Espiral
Mep  120x120x2500 (5/50) p

Gep  120x120x3500 100
Pest - Pilar Pequeno estribo simples ; Mesp - Pilar Médio estribo em espiral; Ges - Pilar Grande estribo simples
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Figura 3.2. Pilar reforcado com estribo simples. (Autoria, 2022).
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Figura 3.3. Pilar reforcado com a configuracdo em espiral. (Autoria, 2022).
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3.2 SISTEMA DE ENSAIO

O arranjo desse sistema pretendeu reproduzir as condi¢des de contorno e carregamento
apresentados na Figura 3.1. Nesse cenario, apoios simples configuram o contorno e a
excentricidade da carga nos extremos dos pilares, eo0 = 50 mm, promoveu a flexdo
composta reta para a condicdo de carregamento. Os elementos do sistema de ensaio
idealizado sdo apresentados na Figura 3.5. Os elementos utilizados s&o mostrados na
Figura 3.6. A aplicacdo das cargas se deu a partir de um cilindrico hidraulico da marca
ENERPAC, com capacidade de 103 kN e precisdo de 1 kN, Figura 3.6b.

O monitoramento das cargas foi realizado por uma célula de carga da marca ENERPAC,
modelo RCH, com precisdo de 0,5 kN e capacidade de 103 kN, Figura 3.6b. Por fim, a
idealizacdo do sistema de ensaio é apresentada na Figura 3.6¢. A Figura 3.7 apresenta a
execucdo do sistema de ensaio. Analisando essa figura, importa esclarecer que o0 apoio
temporéario foi importante para os pilares dos grupos M e G, L = 2500 e 3500 mm,
respectivamente. Essa providéncia pretendeu minimizar o efeito da flexdo provindo do
peso préprio dos pilares, uma vez que se trabalha com uma secéo transversal reduzida,
quadrada com aresta a = 120 mm. Além disso, 0 apoio temporario também facilitou de

sobremaneira 0 processo de montagem. Salienta-se que esse apoio ndo influenciou a
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andlise dos pilares, pois com o decorrer do ensaio a curvatura dos pilares invalidou-se
essa condicéo de apoio. Findando, explica-se que a decisdo pelo ensaio na horizontal foi

a limitacdo dos porticos de reacdo do LEC/UFPA.

a) Vista em planta

h=600
Tirantes ‘

h =600 L

. -
Tirantes

Célula de carga
Cilindro hidraulico

120
Roétula

S Pilar ensaiado

Eixo do pilar

Apoio fixo Apoio temporario

b) Vista lateral
Figura 3.5. Esquema do sistema de ensaio. (Autoria, 2022).

a) Conjunto de Rétulas  b) Célula de Carga e Cilindro hidraulico  c¢) Atuador hidraulico

Figura 3.6. Elementos do sistema de ensaio. (Autoria, 2022).
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B Cilindro hidraulico
\

Célula de carga

e

Apoio Temporario

Figura 3.7. Concepgdo do sistema de ensaio. (Autoria, 2022).

3.3 INSTRUMENTACAO

Informa-se que nessa pesquisa 0 comportamento dos pilares foi avaliado em termos das
relacfes carga-deslocamento, P-d, e momento-curvatura, m-¢. Sendo assim, para julgar
esse comportamento, no tocante a influéncia da esbeltez e da condicdo de confinamento,
é substancial instrumentar, além dos pilares, também os elementos do sistema de ensaio
que podem interferir no registro acertado das relaces que definiram o comportamento
dos pilares. Relativamente a relacdo P-¢, uma célula de carga (ENARPAC, modelo RCH),
com 10% kN de capacidade, foi instalada em uma extremidade do pilar para registrar a
carga P que solicita o pilar. O deslocamento ¢, correspondente ao deslocamento vertical
central do pilar, foi registrado por um LVDT (modelo LDS-100, da marca LD Sensors
Ltd), intitulado nas apresentacdes seguintes por LVDTy. A Figura 3.8 revela a
instrumentacdo pertinente ao registro da relacdo P-o. Nessa figura, o LVDTH foi usado
apenas para certificar que ndo havera curvatura lateral no pilar, ou seja, inexisténcia de
deslocamento horizontal. Nessa figura, adotou-se a nomenclatura LVDTvn, onde (V)
assume a designacdo vertical e (H) horizontal (lateral). Nesses termos, o indicador
LVDTy, por exemplo, referencia o deslocamento J, correspondente ao deslocamento

vertical central do pilar.
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c) Vistaem planta

L2 ‘ L2

‘LVDTV

Célula de carga

Pilar ensaiado

b) Vista lateral

c) Sistema de ensaio montado — Pilar Pesp ¢/100
Figura 3.8. Instrumentagdo pertinente ao registro da relagdo P-d. (Autoria, 2022).

No que diz respeito ao registro a relacdo m-¢, comunica-se que 0 momento m foi obtido
a partir da teoria elastica de flambagem, a qual relaciona de maneira ndo linear, ndo
linearidade geométrica, a carga P com 0 momento m. Nesse contexto, recorda-se que a

carga P foi registrada por meio da célula de carga, conforme explicado anteriormente. A
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curvatura ¢, correspondente a curvatura na se¢ao central dos pilares, foi registrada a partir
de extensdmetro elétricos de resisténcia, EER (EXCEL Sensores, modelo PA-06-125AA-
120L), os quais foram fixados nas armaduras longitudinais, ver Figura 3.9. Nessa figura,
adotou-se a nomenclatura EERyx, onde Y assume a designagao superior (S) ou inferior (1)

e X o titulo esquerdo (E) ou direito (D). Nesses termos, o indicador EERsg, por exemplo,

referencia o extensémetro superior esquerdo.

L2 L2 .

Célula de carga

|- 4 Pilar ensaiado

L, 4

a) Vista lateral

2410 | @ 9
EERse  EERsp 2
EERr  EERm %
2910 | @ ®
a=120
b) Corte AA

c) Instalagdo dos Extensdmetro nas armaduras
Figura 3.9. Instrumentacdo pertinente ao registro da relacdo m-¢. (Autoria, 2022).

Comunica-se que o reforco transversal ndo foi instrumentado, apesar de se avaliar a
influéncia da conformacéo desse refor¢co no comportamento dos pilares. Para justificar
essa deciséo, recorda-se que foi acordado avaliar o comportamento dos pilares apenas em

funcéo das relagdes P-o e m-¢. Dessa forma, instrumentar o reforgo transversal em uma
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ou algumas secOes dos pilares seria irrelevante a avaliagdo do comportamento global
dessas pecas. Alegacdo andloga também explica a ndo instrumentacdo do concreto. Por
fim, a Figura 3.10 exibe a instrumentacdo dos elementos do sistema de ensaio, que se

resume em monitorar, a partir de LVDTSs, os deslocamentos dos apoios fixos.

Pilar ensaiado

LVDT

Linha de ac¢do da carga

Apoio fixo Apoio fixo

Figura 3.10. Instrumentacéo dos apoios fixos do sistema de ensaio. (Autoria, 2022).

3.4 CARACTERIZACAO DOS MATERIAIS

3.4.1 DOSAGEM

Os materiais constituintes utilizados na preparacdo dos concretos desse estudo, assim
como 0 seu consumo, sdo mostrados na Tabela 3.2. Ressalta-se que foram seguidas as
recomendacdes do método de dosagem IPT. Além disso, informa-se que todos o0s
concretos apresentaram trabalhabilidade aceitavel (ver Figura 3.11), segundo as
recomendacdes da NBR NM 67 (1998). Os ensaios registraram, de um modo geral,

assentamentos de = 100 £ 20 mm.

Figura 3.11. Consisténcia e trabalhabilidade (Slump test do Concreto). (Autoria, 2022).
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Tabela 3.2. Materiais constituintes e consumo.
Consumo (kg/m3)

Concreto

Cimento? AreiaP Brita® Agua Aditivo
Pilar Pequeno -
. . 118,35 226,30 332,30 69,08
Pilar Médio -
Pilar Grande 118,35 226,30 332,30 69,08 -

2 Cimento CPII E32;
b Areia média: massa unitaria = 1,58 kg/dm? e massa especifica = 2,65 kg/dm? (NBR MN 52, 2009);
¢ Brita 0: Diametro maximo = 9,5 mm (NBR MN 248, 2003).

3.4.2 CONCRETO

Para a caracterizacdo do concreto, realizou-se o ensaio de compressao axial, conforme
recomenda a NBR 5739 (ABNT, 2018). Para os ensaios, trés corpos de prova (CP’s)
cilindricos, 300 mm de altura e 150 mm de didmetro, foram moldados nas mesmas
condicOes de preparo/cura dos pilares. Com esse ensaio, obteve-se o registro da relagéo
tensdo-deformacdo, o-e. Para mais, idealizou-se conhecer também o mddulo de
elasticidade desse material, consoante a NBR 8522 (ABNT, 2008).

3.4.3 ACO

Para identificar as propriedades mecanicas dos acos dos reforcos, singularmente o
longitudinal, optou-se por usar as recomendacdes fornecidas pelo fabricante conforme a
Tabela 3.3 a seguir. Recorda-se que foram utilizadas barras de aco de diametro de 10 mm,
tipo CA-50 com superficies nervuradas obtidas por laminacao a quente. Ja as armaduras
transversais, foram compostas por fios de ago de 5 mm de didmetro, do tipo CA-60.
Segundo o fabricante, todas as armaduras foram produzidas de acordo com as
especificacfes da norma NBR 7480:1966 — Barras e fios de agco destinado a armadura

para concreto armado (Especificacao).

Tabela 3.3. Propriedades Mecanicas das armaduras.
Propriedades mecanicas das araduras

Diametro (mm)  Fy; (MPa) (f;”‘) Fyq (MPa)  £,4 (%)  E (GPa)
00

10 500 2,38 435 2,07 210
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Onde:

E,; — Tenséo de escoamento;

&y — Deformagdo de escoamento do ago;

F,q — Tensdo (resisténcia) de escoamento de calculo do ago a F,,/1,15;
£y4 — Deformagao de escoamento do ago de calculo;

E; — Modulo de elasticidade.

3.5 ESTIMATIVA DA RESISTENCIA

Para esta fase da andlise, a estimativa da resisténcia dos pilares se deu a partir das
recomendagdes da NBR 6118 (ABNT, 2023). Com as diretrizes dessa norma foi obtida a
resisténcia da se¢éo transversal dos pilares, ou seja, foi conhecido o diagrama de interagao
da secdo do pilar, correlacdo carga-momento, P-m. Além desse diagrama, também sera
apresentada a relacdo linear (L) e ndo linear (NL), teoria de flambagem elastica, e 0s
métodos do Pilar-Padrdo com curvatura aproximada (CA) e rigidez aproximada (RA)
entre a carga P e 0 momento m, isto €, também sera explorada a relagdo P-m. Por fim, a
resisténcia dos pilares se deu a partir da intersecdo das rela¢fes carga-momento linear, P-
m (L), ndo linear, P-m (NL), Curvatura Aproximada, P-m (RA) e Rigidez Aproximada, P-

m (RA) com o diagrama de interacéo.

Para desenvolver essa metodologia, apresentam-se na Tabela 3.4 as propriedades dos
pilares adotadas na avaliacdo da resisténcia. Nessa tabela, importa informar que f,,,; diz
respeito a tensdo de escoamento da armadura longitudinal. O perfil do diagrama de
interacdo da sec¢do dos pilares e das relagbes P-m (L), (NL), (CA) e (RA) sdo mostrados
na Figura 3.12. Completando a explanacdo, a Tabela 3.5 resume as informacoes

pertinentes a resisténcia e ao modo de ruina dos pilares.

Tabela 3.4. Propriedades dos pilares.
Pilar a (mm) d (mm) L (mm) o (mm) fc (Mpa) p1 (%) T, (Mpa)

Pest 1000

Mest 2500

Gest 3500

Pesp 1000 a0

Mesp 120 9 2500 50 30 (4910) 500
Gesp 3500

Pesp 1000

Mesp 2500

Gesp 3500

Sendo: Pest (Pilar Pequeno, estribo simples); Pesp (Pilar Pequeno, estribo espiral ¢/100); Pesp ( Pilar Pequeno, estribo espiral c/50);
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Figura 3.12. Diagrama de interacéo calculado conforme recomendagdes da NBR 6118 (ABNT, 2023).

Tabela 3.5. Estimativa da resisténcia segundo a NBR 6118 (ABNT, 2023).
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Relagdo P-m (L)

Relagdo P-m

Relagdo P-m

Relacdo P-m

: (NL) (CA) (RA)
Pilar m m m m Ruina @

2 Py (kN) Y Ruina® P, (kN) 4 P, (kN) Y P, (kN) 4

(kN-m) (kN-m) (kN-m) (kN-m)

Pet 30 157,13 8,6 158,04 856 159,58 8,55 C
Mgt 70 113,22 8,7 11509 875 117,15 8,74 CT
Ger 100 84,45 85 8376 846 8314 845 T
Pep 30 157,13 86 158,04 856 159,58 8,55 C
Mep 70 170 8,5 113,22 87 11509 875 117,15 8,74 CT
Gep 100 84,45 85 8376 846 8314 845 T
Pep 30 157,13 86 158,04 856 159,58 8,55 C
Mep 70 113,22 87 11509 8,75 117,15 8,74 CT
Gep 100 84,45 85 8376 846 8314 845 T

@ C = compressdo, T = tragdo e CT = ruina balanceada (compresséo/tracio).
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Na Figura 3.12, o perfil do diagrama de interagéo da secdo dos pilares e das relagdes P-
m (L), (NL), (CA) e (RA) sdo mostrados. Nessa Figura é possivel perceber a semelhanca
no comportamento tedrico de cada grupo de pilares, pequeno, médio e grande. Esse
comportamento reflete a similaridade devido ndo considerar no célculo dos pilares a
parcela de contribui¢do da armadura transversal, independente do arranjo das armaduras

ou do aumento da taxa de ago.

Apesar da similaridade, cada grupo apresentou uma relacdo diferente do tracado do
diagrama, sendo influenciado predominantemente pela esbeltez dos pilares, ou seja,
quanto maior, menor a capacidade resistente e mudanca no padréo de ruina dos pilares,
iniciando pelo esmagamento do concreto para os pilares curtos do grupo pequeno A =
30, ruptura balanceada para o grupo de pilares médio com esbeltez de A = 70 e ruptura

a tracdo das armaduras para o grupo de pilares grande 4 = 100.

Os diagramas também revelaram que a relagdo carga-momento (P-m) linear, linha
tracejada, foi contraprudente com o aumento da esbeltez. Este fato ocorreu a partir da
esbeltez 4 > 30, onde os efeitos de segunda ordem local se manifestam com maior

intensidade, e é necessario considerar-se.
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4 ANALISE DOS RESULTADOS EXPERIMENTAIS

Essa secdo apresenta e discute os registros obtidos no monitoramento dos pilares
estudados experimentalmente, recorda-se os diferentes tipos de esbeltez e a condicdes
atipicas do reforco da armadura transversal (p,,). Dessa forma, analisa-se também a
influéncia das armaduras transversais com estribos simples e em espiral no
comportamento a flexo-compressdo dos pilares. Nessa abordagem sdo apresentadas a
partir das andlises as relacfes carga-deslocamento, carga-deformacdo, momento-

curvatura, e o modo de ruina das pecas e do padrao da fissuracao.

4.1 RELACAO CARGA-DESLOCAMENTO

Conforme comentado, monitorou-se apenas a se¢do central dos pilares, ver Figura 3.8. A
cada incremento da carga, foram registrados os valores do deslocamento maximo (Jdmax)

da secdo central dos pilares conforme mostrado no capitulo 3.

As relagdes carga-deslocamento dos pilares, P-o, sdo apresentadas nas Figuras 4.1, 4.2 e
4.3, referentes aos pilares do grupo Pequeno (L = 1000 mm), Médio (L = 2500 mm) e

Grande (L = 3500 mm) respectivamente.

Analisando a Figura 4.1a e 4.1b, desvela um comportamento semelhante para os pilares
Pest /100 (simples) e Pesp ¢/100 (espiral) que possuem armaduras transversais em passos
simples e em espirais espacado a cada 100 mm, com registro de carga Ultima na ruptura
~ 178,00 kN, apresentando um comportamento mais ductil. O pilar Pesp ¢/50, Figura 4.1c
apresentou baixo deslocamento, registrando P, ,,4, de 184,31 kN, sendo sua estimativa
teorica Pp,sx teo de 175,5 KN, isso se deu principalmente por ser um pilar curto ~ 1 = 30
com taxa de armadura transversal alta pw (1,30 %), trabalhando no confinamento do pilar,
registrando um acrescimo de ~ 5%. Apesar de apresentar uma resposta diferente o Pilar
Pesp €/50, a conformacédo em espiral ndo houve mudanca significativa do comportamento
nem o aumento de resisténcia que pudesse afirmar que a conjuntura adotada pelo estribo
contribuiu no confinamento do pilar. Este fato se deu possivelmente devido as

caracteristicas geométricas dos pilares para se alcancar uma esbeltez alta, fazendo com
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que a secdo transversal dos pilares fosse reduzida. Em outras condi¢bes com secOes
transversais robustas, como em pilares usuais, 0 comportamento do confinamento pode

ser evidente, garantindo melhor contribuic&o.

A ductilidade das pecas pdde ser julgada visualmente a partir das relagdes P-6 e m-¢. De
mais a mais, o deslocamento dmax, ou a curvatura gmax, também poderiam ser
empregados como indicadores de ductilidade, sendo reconhecido que valores maiores
para oPu (ruptura), ou gmax, representariam um comportamento dactil mais sinalizado

nos pilares.

A Figura 4.1d colaciona as relacdes entre os pilares do grupo pequeno simultaneamente.
Nessa figura claramente demonstra a influéncia da armadura transversal nos pilares do
grupo pequeno (curtos L=1000 mm, A = 30) sob flexo-compressdo normal. Recorda-se
que a variacdo de taxa de armadura transversal (p,,) ocorreu apenas para o pilar Pesp ¢/50
(ver Figura 4.1c) com p,, = 1,30 %. Vale lembrar, que a armadura transversal ndo é

ponderada como parcela de contribuicdo no dimensionamento dos pilares.

0 e
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© ! © !
2 160 H 2 160 1 H
o] | o] H
(@] | (&) I
120 - ' 120 1 ‘
i i
1 1
80 T : 80 1 '
1 1
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1 1
40 1 ' 40 1 i
0 + + + + + i 0 + + + + + i
0 10 20 30 40 50 60 0 10 20 30 40 50 60
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
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@
g Pu = 184,31 kN
o

160 A
Pu = 178,05 kN
120 A

80

801 ——Pestc/100

40 = Pesp c/100
40 1 = Pesp c/50
07 0 . ; ; ——t i
0 5 10 15 20 25 30 0 10 20 30 40 50 60
Deslocamento (mm) Deslocamento (mm)
c) Pilar (Pesp ¢/50 mm) d) Pilares do grupo pequeno (L = 1000 mm)

Figura 4.1 - Carga-deslocamento dos pilares, P-3, grupo Pequeno (L = 1000 mm). Autoria, 2024.
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De maneira geral, a performance dos pilares do grupo pequeno (L=1000 mm) comportou-
se de maneira esperada, dentro da margem das estimativas tedricas, sem falhas na
execucdo dos ensaios. Esse comportamento acentuado para o Pesp, ¢/50, evidenciou a
caracteristica de pilar com pequenas excentricidades, onde o efeito de segunda ordem ¢é
desprezivel, essa contribuicdo se deu pelo comportamento de pilar curto, esbeltez A < 30

e taxa de armadura transversal (p,,) alta.

Acredita-se que para o melhor entendimento do confinamento, sugere-se estudos
experimentais mais refinados/rigorosos com maiores variacbes de taxa de armadura
transversais (p,,), e secdo transversal usualmente em projeto de pilares, verificando

assim, o confinamento do concreto que pode ser proporcionado por esse reforcgo.

Vale ressaltar que o confinamento envolve o uso de materiais ou dispositivos que
restringem a expansao lateral do concreto quando ele é submetido a compressdo axial.
Essa restricdo aumenta a resisténcia, a ductilidade e a capacidade de absorcao de energia
do pilar. Nesse sentido, a taxa de confinamento, que é relacdo entre a area da secdo
transversal das armaduras transversais e a area total do pilar, deve ser garantida. O
confinamento é mais eficiente em sec@es circulares devido a distribui¢do uniforme das
tensdes. SecBes muito esbeltas ou irregulares podem dificultar a implementacdo do

confinamento.
Recorda que o enfoco geral da pesquisa é voltada para o comportamento a flexo
compressdo normal, e por ndo apresentar a instrumentacdo das armaduras transversais,

néo foi possivel analisar esse comportamento com maior rigor.

Continuando a explanacéo, apresenta os resultados para os pilares do Grupo Médio (L =
2500 mm), Figura 4.2.
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Figura 4.2 — Carga-deslocamento dos pilares, P-3, grupo Médio (L = 2500 mm). Autoria, 2024.

Observando as Figuras 4.2a, b e c, é possivel perceber a semelhanga no comportamento
entre os pilares. Essa similaridade é caracteristica de pilares com grandes excentricidades
onde os efeitos de segunda ordem se manifesta com intensidade e deve ser considerado.

A Figura 4.2d revela que o arranjo das armaduras ndo alterou o comportamento dos
pilares, no entanto, cabe destacar, que houve uma reducdo expressiva da capacidade
portante dos pilares, na ordem de =79% inferior quando considerado a excentricidade de
eo = 50 mm e =37% em relacdo a analise linear (L). Essa informagdo torna-se bastante
preciosa para entender a importancia de se considerar a ndo linearidade geométrica e

fisica, ndo linear dos materiais (aco e concreto).

Analisando os resultados da Figura 4.3 revela o comportamento dos pilares do Grupo
Grande (L = 3500 mm).
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Figura 4.3 - Carga-deslocamento dos pilares, P-8, grupo Grande (L = 3500 mm). Autoria, 2024.
Concernentemente a capacidade portante dos pilares, notou-se, de um modo geral, ver
Figura 4.3a,b,c, ou 4.3d, que as resisténcias dos pilares sob o efeito de flexo compressao
normal foram correspondentes as estimativas tedricas. O comportamento se apresentou
como tipico de flexo compressdo com grandes excentricidades, com indicadores de
ductilidade, sendo reconhecido pelos valores maiores para omax, garantindo um
comportamento ddctil mais sinalizado nos pilares do grupo grande (L=3500 mm). Ou

seja, a partir da relagéo P-¢, confirmou-se que as ductilidades dos pilares foram cémpares.

4.2 RELACAO CARGA-DEFORMACAO

As Figuras 4.4 a 4.6 sdo apresentadas as deformac6es nas barras longitudinais dos pilares
ensaiados de cada grupo, pequeno, médio e grande, respectivamente. Cada barra foi
instrumentada com um extensdmetro elétrico de resisténcia, e foi tirado a media

aritmética das deformacdes das barras superiores e inferiores.

Os gréaficos mostram também a for¢a de ruina de cada pilar. A forca aplicada considerada
durante o ensaio foi obtida diretamente do leitor da célula de carga utilizada na aplicac&o
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do carregamento, tendo como carregamento inicial a forca de valor zero. Nota-se que é
possivel perceber o espelho a tracdo e compressdo, em virtude da posicdo do

extensdmetro na barra (ver Figura 3.9b).

4.2.1 PILAR DO GRUPO I (L =1000 mm, A = 30)

A secéo dos pilares permaneceu comprimidas durante todo o ensaio, apresentando um
comportamento tipico de flexo compressao com pequenas excentricidades, com maiores
registros de deformacdes nas barras comprimidas para o Pilar (Pesp ¢/50), os demais
pilares do grupo tiveram um comportamento similares, independente da conformacéo do

tipo de reforco transversal.

Observa-se ainda, que as deformacgfes na face comprimida do pilar apresentaram
deformacdes de compressdo durante todo o ensaio. Apesar de apresentar deformacdes de
tracdo, é possivel perceber uma tendéncia de descomprimir a face menos comprimida do

concreto a partir do escoamento das armaduras.

Pu = 175,46 kN

e COMPpressao e COompressao

e Tragao

— Tracao

" : n n n 1 1 I 1 i ] F T T T o T T T 1
70 50 30 -10 10 30 50 70 -70 -50 -30 -1.0 10 30 50 70 -80 -60 -40 -20 00 20 40 60 80
Deformag&o (%o) Deformag&o (%o) Deformagéo (%o)

a) Pilar (Pest ¢/100) b) Pilar (Pesp ¢/100) c) Pilar (Pesp c/50)
Figura 4.4- Carga-deformacdo dos pilares, P-&,, grupo Pequeno (L = 1000 mm). Autoria, 2024.

4.2.2 PILAR DO GRUPO Il (L = 2500 mm, A = 70)

Verifica-se que nos pilares do grupo médio o comportamento a flexo compresséo foi mais
evidente, com caracteristicas de pilares onde o efeito da excentricidade é acentuado,
sendo necessario a consideracdo dos efeitos de segunda ordem local, caracteristicas de
pilares com grande excentricidade. Nota-se que a deformacdo a tracdo foi principal

durante todo o ensaio.
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A tendéncia de reducdo da deformacédo registrada pela média das armaduras menos
comprimidas é ocasionada pelos efeitos de segunda ordem no pilar, visto que a medida
que o ensaio progride, os momentos fletores aumentam de acordo com o aumento do
deslocamento horizontal do pilar, apresentando uma tendéncia de descomprimir a face

menos comprimida do concreto.

Pu=103,81 kN
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a) Pilar (Mest ¢/100) b) Pilar (Mesp ¢/100) c) Pilar (Mesp ¢/50)
Figura 4.5 - Carga-deformacdo dos pilares, P-&5, grupo Médio (L = 2500 mm). Autoria, 2024.

4.2.3 PILAR DO GRUPO Il (L = 3500 mm, 4 = 100)

Os pilares do grupo 111 apresentaram um comportamento de flexo compressédo com grande
excentricidade, apresentando fissuras na secdo transversal dos pilares. Nota-se que o
extensdmetro a tracdo do Pilar Gest, ¢/100, apresentou um comportamento atipico dos
demais, acredita-se que foi uma pequena falha na leitura, pois inicialmente a deformagéo

nas barras ja se comportou evidente logo nos primeiros segundos de ensaio.

Verifica-se que a tendéncia de reducéo da deformacéo na armadura menos comprimida é
mais acentuada em relacdo aos pilares com menos excentricidades, o que era esperado,
devido aos efeitos de segunda ordem que passam a evoluir mais significativamente com

0 aumento da excentricidade aplicada.
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Figura 4.6 - Carga-deformacéo dos pilares, P-&, grupo Grande (L = 3500 mm). Autoria, 2024.

O Pilar Gesp ¢/100, apresentou um comportamento caracteristico de esmagamento do
concreto antes do escoamento das armaduras comprimidas, com baixa deformacéo nas

armaduras comprimidas, e deformacéo maxima a tragéo.

4.3 RELACAO MOMENTO-CURVATURA

O gréafico momento-curvatura € uma ferramenta fundamental na anélise de elementos
estruturais de concreto armado, especialmente pilares. Ele relaciona o0 momento fletor
(M) aplicado a um elemento estrutural com a curvatura (¢) resultante. A anélise técnica
desse grafico permite entender como o pilar responde as cargas aplicadas em termos de

deformacéo e resisténcia.

Araljo (2012), comenta que 0 momento fletor € a forca que causa a rotacdo ou curvatura
em uma sec¢do transversal do pilar. Enquanto que a curvatura é a medida da deformacéo
angular por unidade de comprimento do pilar, ou seja, quanto a secédo transversal do pilar

se curva sob a acdo do momento fletor.

As Figuras 4.7 a 4.9 sdo apresentadas as relacbes momento curvatura m-¢ da secao
transversal dos pilares, para cada grupo, pequeno, médio e grande, respectivamente. No
que diz respeito ao registro a relagdo m-¢p, comunica-se que o momento m foi obtido a
partir da teoria elastica de flambagem, a qual relaciona de maneira ndo linear, ndo

linearidade geomeétrica, a carga P com 0 momento m.

Nesse contexto, recorda-se que a carga P foi registrada por meio da célula de carga,

conforme explicado anteriormente. A curvatura ¢, correspondente a curvatura na sec¢éo
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central dos pilares (L/2), foi registrada a partir de extensdémetro elétricos de resisténcia,
EER (EXCEL Sensores, modelo PA-06-125AA-120L), os quais foram fixados nas

armaduras longitudinais, ver Figura 3.9.

A relacdo momento-Curvatura (m-¢) dos pilares do grupo Pequeno (L = 1000 mm), ver
Figura 4.7, apresentou um comportamento semelhantes entre os pilares Pesp ¢/100 e Pesp
¢/50, que corresponde ao arranjo das armaduras transversais em espirais, registrando o
momento ultimo myexp= 2,4 KN.m e 2,6 kN.m, respectivamente, com curvatura acentuada
para 0 Pesp ¢/100 de. ¢ = 0,025. Para o Pilar Pest ¢/100, é possivel verificar que o
registro do momento foi aproximadamente trés vezes superior aos demais, Myexp =
7,7KN.m chegando a ¢ = 0,32.

No inicio, o grafico é possivel ver uma linha reta, indicando que a relacdo entre o
momento fletor e a curvatura é linear. Neste estagio, tanto o concreto quanto o ago se

comportam de maneira elastica.

Apbs o limite elastico, o grafico comeca a se curvar, mostrando uma relacdo nao linear.
Isso ocorre devido a fissuracdo do concreto e ao escoamento do a¢o. A armadura de
reforco comeca a escoar, contribuindo para a capacidade de deformagéo do pilar sem
aumento significativo do momento fletor. O concreto comecou a fissurar nas regides de

tracdo, reduzindo sua contribuicdo a resisténcia do pilar.

3,0 proereesmeesmeeemeeomeeseesieeen

Mexp= 7,72 (N-m) T T Mep=2626Nm|
= :
25 1= !
=
20 +
L5
1,0
0,5
Curvatura ¢ | Curvatura ¢ E
0.0 + + } i 00 : : rhiura i 0.0 I : Cw?iamrmj) |
0,000 0,50 0300 0450 0600 (.000 0,010 0,020 0,030 0000 0005 0010 0015 0020
a) Pilar (Pest ¢/100) b) Pilar (Pesp ¢/100) c) Pilar (Pesp /50)

Figura 4.7 — Momento-Curvatura dos pilares, M-¢, grupo Pequeno (L = 1000 mm). Autoria, 2024.

A Figura 4.8 apresenta a relagdo momento-curvatura (m-¢) dos pilares do grupo Médio
(L = 2500 mm). Nessa figura é possivel observar que o pilar Mesp ¢/100 cm apresentou
grande variabilidade na curvatura na secdo central, sendo acentuado desde o inicio do

ensaio, esse fendmeno esta relacionado a ductilidade do pilar, ou seja, sua capacidade de
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sofrer deformagOes significativas antes de falhar. Nos demais pilares a curvatura
comportou-se similar, com melhor performace pds-escoamento para o pilar Mesp /50 com
5,97 KN.m e ¢=0,20, ou seja, a curvatura continua aumentando significativamente com

pequenos incrementos no momento fletor até a falha final do pilar.

7,0 qragerree e Y R i .
- (AMexp:4,34 (kN.m)i ’E\ ! ’é‘ Mexp = 5,97 (kN-m) - :
60 7 | 50 1€  Mexp=447 (kv = 6012
50 1 = 12
) 5,0
40 4
40 1 40 1
30 +
30 + 30 +
20 + 20 1 20 +
10 1 P07 Lo10 - :
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0,0 t + { ! ! | H 0.0 | ! | | I

t + t 0 + + } | 0 = } } + } |
0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 000 050 1,00 1,50 2,00 0,00 005 010 015 020 025
a) Pilar (Mest ¢/100) b) Pilar (Mesp ¢/100) c) Pilar (Mesp /50)
Figura 4.8 — Momento-Curvatura dos pilares, M-¢, grupo Médio (L = 2500 mm). Autoria, 2024.

Para o grupo de pilares grandes L=3500, (ver Figura 4.9), as relagdes momento curvatura
se comportou com caracteristicas de pilares com grandes excentricidades onde o efeito
de segunda ordem local é preponderante. A inclinacdo inicial do grafico representa a
rigidez do pilar na fase elastica, apds a fissuracéo, a inclinacdo foi reduzida indicando a

diminuig&o da rigidez.
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Figura 4.9 — Momento-Curvatura dos pilares, M-¢, grupo Grande (L = 3500 mm). Autoria, 2024.

4.4 RELACAO NORMATIVA E MODO DE RUINA DOS PILARES: NBR 6118
(ABNT, 2023)

A Figura 4.10 apresenta a relacdo experimental x tedrica da carga de ruina dos pilares,
excluindo a relacao linear que se mostrou inadequada para a consideracdo dos efeitos de
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segunda ordem local, s&o apresentadas as relagdes carga momento néo linear, P-m (NL),
Curvatura Aproximada, P-m (CA) e Rigidez Aproximada, P-m (RA).

Na Tabela 4.1 ¢é possivel ver o resumo dos resultados dos métodos de calculos. Observa-
se que os métodos foram assertivos e apresentaram excelentes correlacdo, com coeficiente
R = 1,0. Apenas o método que descreve a relagao carga momento linear, P-m (L), que se

mostrou novamente contra a seguranga, com coeficiente de variacdo CV = 38%

300 T-=-======m—mmmmmm— - sh 300 prommmmmmmmmmmmsmsooeo T1 300 prsmmmmemmmmeoooooooo- -
Z - < z R*=0,9622 ! z 2= S
250 é/ R=09704 . o250 2 . V250 A é/ =093, '
B . | B : g :
200 1 ~ L7 ! 200 {1 ~ Lo ! 200 4 &~ !
X, - : B, | A |
150 1 L7 1150 T L’ P 150 1 :
100 1 X 100 1 B 100 | b !
XK i B i R i
50 . bosod ' 50 :
Pteo, NL (kN) L’ Pteo, CA (kN) | . Pteo, RA (kN) 1
0 T T T T T i 0 T T T T T i 0 T T T T T i
0 50 100 150 200 250 300 0 50 100 150 200 250 300 0 50 100 150 200 250 300
a) P-m (NL) b) P-m (CA) c) P-m (RA)
Figura 4.10 — Relag@o Experimental X Tedrica (Pexp/Preo). Autoria, 2024.
Tabela 4.1. Resumo da andlise estatistica da relacdo experimental X tedrica.
Resultado Experimental Relacéo P-m | Relagdo P-m |Relagdo P-m | Relagdo P-m
El L) (NL) (CA) (RA)
M
L (mm) 4 PeXD (kN) (kN%XI;) P exp/P teo P exp/P teo P exp/P teo P exp/P teo

Petoo 1000 30 17805 7,72 1,05 1,13 1,13 1,12

Meguoo 2500 70 101,70 434 0,60 0,90 0,88 0,87

Gesugo 3500 100 8287 4,09 0,49 0,98 0,99 1,00

Pepso 1000 30 18431 262 1,08 117 1,17 1,15

Mepso 2500 70 10730 597 0,63 0,95 0,93 0,92

Gepso 3500 100 7575 49 045 0,90 0,90 0,91

Pepioo 1000 30 17546 24 1,03 1,12 1,11 1,10

Mepoo 2500 70 10380 447 0,61 0,92 0,90 0,89

Geproo 3500 100 7532 434 0,44 0,89 0,90 0,91

MED 0,71 1,00 0,99 0,98

DP 0,27 0,11 0,11 0,11

CV% 37,88 11,44 1141 11,32
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5 ANALISE DAS RECOMENDACOES NORMATIVAS

Nessa secao seré apresentada a analise da performance das recomendagdes da normativas,
quanto a estimativa da resisténcia de pilares em concreto armado (CA) solicitados

excentricamente.
5.1 CONSIDERACOES GERAIS

A seguir é apresentada a andlise da performance dos pilares curtos e esbeltos em concreto
armado (CA) sujeitos a flexdo composta normal, segundo as recomendacdes da NBR
6118 (ABNT, 2023) no que tange ao projeto desses elementos estruturais. Desse modo,
as propostas simplificadas, método do pilar-padrdo com a curvatura aproximada (método
CA) e com a rigidez aproximada (método RA), assim como as teorias mais
refinadas/precisas, por exemplo, relacdo carga-momento (P-M) linear (L) e ndo linear
(NL), as quais, inclusive, foram manuseadas sincronicamente com o conceito de diagrama
de interacdo, onde visaram a estimativa da resisténcia de um grupo de pilares em CA que
amuniciaram o vasto banco de dados (BD) desse estudo.

5.2 METODOLOGIA DA ANALISE

Para julgar a eficcia das propostas introduzidas antes, quanto a estimativa da resisténcia
de pilares curtos/esbeltos sujeitos a flexdo composta normal, um banco de dados (BD) foi
coletado da literatura. Esse BD, construido a partir da investigacdo de 17 pesquisas,
reuniu 317 pilares, ver Anexo A. A abrangéncia das informacdes pode ser consultada na
Tabela 5.1 de forma resumida. Revela-se a abrangéncia do BD em termos da esbeltez dos
pilares, 1 € [10-105], da classe de resisténcia do concreto, fc € [10-115] MPa, da
excentricidade relativa, e/d € [0,01-1,55], da taxa de armadura longitudinal, pi € [0,0-
9,0] % e da taxa de armadura transversal, pw € [0,0-3,5] %. Além disso, frisa-se que a
razao & = Pexp/Pteo f0i 0 indicador de desempenho manuseado. Sendo Peyp = carga maxima
registrada experimentalmente, representativa da resisténcia dos pilares, e Pto = estimativa
de Pexp.
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Oportunamente, comunica-se que alguns conceitos da estatistica descritiva foram

praticados sobre & para se discutir quanto a precisdo e seguranca das proposituras tedricas.

Tabela 5.1. Resumo dos dados dos pilares analisados coletados para composic¢do do banco de dados (BD).

Autores N° Pilares 2 fc (MPa) e/d p1 (%) pw (%)
HOGNESTAD (1951) 84 25 10-40 001-15 1855 04
CHAN (1972) 60 35 20-30 0110 1787 08
CHO e LEE (1988) 11 10 20 0103 1827 1632
KIM e YANG (1993) 28 10100 25-85 0,4 2449 06
8'5'3‘550'\‘ e GYLLTOFT 50-70 30-90 0102 2440 0409
VANDERLEI (1999) 5 40 80-90 001002 1846  04-13
LIMA JUNIOR (2003) 9 40 40-65 0103 26 0,6-1,7
ARAUJO (2004) 3 60 40 0507 1522 03
NEMECEK et al. (2004) 6 25 30-70 0.1 2.4 0,515
DANTAS (2006) 5 85 35 0207 22 08
KIM (2007) 7 15-20 55-110 0103 4758  07-12
PALLARES etal. (2008) 23 20-100  70-90 0,110 1820 0204
MELO (2009) 21 60-85 3545 0107 22 03
SANTOS (2009) 12 60-70 40-45 0207 22 03
ETMAN (2010) 9 3550 50-60 0102 2545 1335
TORRICO (2010) 12 85 30-100 0204 28 0,613
KOTTB et al. (2015) 10 3550 50-60 0102 2544 1335

) - Esbeltez do Pilar; f. - Resisténcia & Compressdo do Concreto; e/d - Excentricidade Relativa; pl — Taxa
de Armadura Longitudinal; pw Taxa de Armadura Transversal.

Conforme comentado antes, a resisténcia dos pilares, tanto os curtos, como os esbeltos,
foram obtidos a partir da intersecdo das relacdes P-M (L), Eq. 2.39, e P-M (NL), Eq. 2.44,
com o diagrama de interacdo, ver Figura 2.23a. Sendo assim, essa mesma abordagem foi
praticada com as propostas da NBR 6118 (ABNT, 2023). Para esse propésito, as relactes
P-M oferecidas pelas propostas P-M (CA), Eg. 2.86, e P-M (RA), Eq. 2.88, foram
equitativamente manipuladas com o diagrama de interagdo. Para mais, participa-se que
nenhum coeficiente de seguranca foi ponderado. Exemplos de estimativas sdo mostrados
na Figura 5.1, onde Py representa a intersecao entre as relagdes P-m e o diagrama de

interacdo.
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Figura 5.1. Exemplos de estimativas a partir do diagrama de interacéo e das relagdes P-m. Autoria,
2024.

5.3 RESULTADOS

Iniciou-se a analise julgando a relagéo Pexp-Pteo, COM0 mostra a Figura 5.2. Os coeficientes
angulares das equacdes de tendéncia, linhas espessas, indicaram que as propostas foram
similares, dada a concordancia para o quociente Pexp/Pteo, Pexp/Pteo = 1,0. A observagao
anterior, apesar de racional, visto que os coeficientes de determinagdo sdo quase unitarios,
R2 =~ 0,9, foi decerto pressuroso, pois até o presente momento, nada pode ser dito sobre a
dispersdo das respostas. Dessa maneira, planejando introduzir rigor mor a discussao,
apresenta-se na Figura 5.3a o gréfico box-whiskers. Os resultados fornecidos por esse
grafico foram valiosos, pois além de viabilizar a investigacdo da dispersdo, a partir da
amplitude interquartil (Q3-Q1), também revelou os valores extremos, maximo (MAX) e
minimo (MIN). Para mais, comenta-se a possibilidade de conhecer uma medida de
tendéncia central, a mediana Q2. Nessa modalidade de analise, progrediu-se com 0s
comentarios. Agora, notou-se que a proposta P-M (L) se mostrou mais dispersa que as
demais e com um numero aprecidvel de estimativas contra a seguranca, Vvisto que Q3 <
1,0. Ainda assim, as demais proposituras seguem simil. Para explorar melhor essas
respostas, apresenta-se a Tabela 5.2, a qual € um resumo da anélise estatistica. Nessa
tabela, apresentam-se também alguns indicadores estatisticos, com média aritmética

(MED), desvio padréo (DP) e coeficiente de variagao (CV).
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Tabela 5.2. Resumo da analise estatistica.
Box-whiskers Indicadores estatisticos
MIN Q1 Q: Qs MAX MED DP CV (%)
P-m (L) 0,27 0,68 0,85 0,95 1,56 0,82 0,24 29,56
P-m(NL) 0,67 0,89 0,97 1,05 1,63 1,00 0,18 18,19
P-M (CA) 0,64 0,89 0,96 1,06 1,63 1,00 0,18 18,02
P-M(RA) 0,64 0,87 0,95 1,02 1,56 0,97 0,16 16,02

Modelo

Excluindo a proposta P-M (L), a qual ja se constatou ser dispersa, CV = 30,0 %, e pouco
precisa, MED =~ Q2 ~ 0,85, a Tabela 5.2 permitiu identificar que as outras propostas foram
mais acertadas, MED ~ Q2 = 1,0 e CV € [15,0-20,0] %. Nada obstante, nada pode ser
comentando quanto a seguranca das estimativas, pois se desconhece a fragdo de resultados
que figuraram uma condicdo critica de projeto. Para possibilitar essa discussao, a Figura
5.3b foi introduzida. Nessa figura, os valores &= 0,85 e &= 1,15 foram ponderados, nessa
ordem, como balizas inferior e superior para aferir a seguranca das propostas. Nesse
ambito, para ¢ € [0,85-1,15] tém-se as estimativas com seguranca a apropriada, para & <
0,85 tém-se os resultados contra a seguranca e, consequentemente, para ¢ > 1,15 as
respostas conservadoras. Dessa maneira, deparou-se com a margem de resultados contra
a seguranca das proposituras. Confirmando-se o que se havia teorizado para a proposta
P-M (L), tendéncia para estimar contra a seguranca, e, novamente, mais similaridade entre
as demais propostas. Pelo menos, percebeu-se que para essas propostas ~ 70,0 % das

estimativas foram classificadas com a seguranga apropriada.

Até o presente momento da investigacdo, apesar de se ter conquistado comentarios
valiosos, porém, ainda ndo foi possivel explicar a causa das estimativas contra a
seguranca, ¢ < 0,85. Para concretizar esse debate, a seguir, 0 parametro £ foi colacionado
com parametros que se julgou relevante ao se projetar pilares em CA curtos/esbeltos
sujeitos a flexdo composta normal. Justificado o avanco da exploracdo, apresenta-se a
Figura 5.4 para a avaliacdo do impacto do indice de esbeltez 1 dos pilares nos valores de
& Com a corrente proposigédo de analise, evidenciou-se a nequice da proposta P-M (L).
Conforme esperado, essa proposta é falha para projetar pilares esbeltos com /4 > 35, sendo
apropriada somente para pilares curtos. Apesar do desfecho trivial, importa ressaltar que
se alcangou um padrdo de eficiéncia igual as demais propostas projetando os pilares do
BD com /4 < 35. Para valorizar ainda mais essa informagao, recorda-se que a NBR 6118

(ABNT, 2023) sugere desconsiderar o efeito de segunda ordem local no projeto de pilares

-117-



isolados sempre que 1 < 11. Nesses termos, projetos contra a seguranca podem ser
elaborados, visto a imposicao anterior de 4 < 35.

4,0 4,0
o ¢=-0,0081.1+ 1,1796 e ¢=-0,0004.2 + 1,0207
3,5 1 35 -
3,0 3,0
2,5 2,5

0 T T T T T T T 0 T T T T T T T
0 15 30 45 60 75 90 105 120 0 15 30 45 60 75 90 105 120
a) P-M (L) b) P-M (NL)
4,0 4,0
" v ;
¢=10,0003.1 + 0,9875 ¢=-0,0006.4 + 0,9969

3,5 1 3,5 1
3,0 3,0 |
2,5 25

0 15 30 45 60 75 90 105 120 0 15 30 45 60 75 90 105 120

c) P-M (CA) d) P-M (RA)
Figura 5.4. Andlise da relagdo &-4. Autoria, 2024.

Apesar da publicacdo alarmante sobre a norma brasileira, vale pontuar que as propostas
simplificadas dessa norma, P-M (CA) e (RA), foram classificadas como acertadas. Ainda
assim, a inconsisténcia relativa a A1 se mantem. Prosseguindo, agora, com o intento de
identificar um padrdo que justifique as estimativas contra a seguranca e conservadoras
das demais proposituras, visto que essas foram equivalentes em nimero, ver Figura 5.3b,
apresentam-se as Figuras de 5.5 a 5.8, que correlacionam ¢ com fe, e/d, pi1 e pw,

respectivamente.
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Explorando essas informagdes, observou-se que a relagdo &-fc sugeriu predominancia de
resultados conservadores para os pilares do BD com fc > 75,0 MPa sempre que as
propostas P-M (NL), (CA) e (RA) foram praticadas. De qualquer forma, esse comentario
foi apenas especulativo, pois a referida tendéncia ndo foi marcante. Condicéo analoga foi
constatada na averiguagdo da correlagdo &-(e/d). Para esse caso, as estimativas
conservadoras aconteceram para a marca e/d < 0,3. Novamente, essa tendéncia também
foi suave, logo, o comentéario ainda ndo pode ser conclusivo. Mesmo assim, vale salientar
que essa condicao pode ser acentuada no projeto de pilares com fc > 75,0 MPa e e/d < 0,3.
Por conta disso, sugere-se um estudo especifico para avaliar essa condigdo, uma vez que
poucos estudos do BD se enquadraram nessa situagéo, e.g., VANDERLEI (1999), KIM
(2007), PALLARES et al. (2008) e TORRICO (2010).

4,0 4,0
e &= 000021 + 0,8094 e F= 000254 + 0.8955
3,5 4 3,5 1
3.0 1 3,0 1
2,5 1 2,5
2,0 1 2,0
15 15 1
e - |‘
10 1,0 1
. i =
05 & " os-
f. (MPa) f. (MPa)
0 . . . . . 0 . . . . .
0 25 50 75 100 125 150 0 25 S0 75 100 125 150
a) P-M (L) b) P-M (NL)
4,0 4,0
- S=0003f + 05725 - £= 000241 + 08664
3,5 4 3,5
3,0 4 3,0 -
2,5 - 2,5 1

f, (MPa) f. (MPa)

1] 25 50 75 1o 125 150 0 25 50 75 10 125 150

c) P-M (CA) d) P-M (RA)
Figura 5.5. Analise da relacdo &- fc. Autoria, 2024.
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4,0 4,0

25 ] - £=-0,0029.8id + 0,8238 - nr F= 007T.eld + 10832
3,0 1 3,0 -
2,5 25
2,0 1 2,0 -

a) P-M (L) b) P-M (NL)
4,0 4,0
o E=A,190.efd + 1,0023 "" £=-0,1258. efd + 10262
3,5 1 i 3,5 |
3,0 3,0 |
25 2,5

c) P-M (CA) d) P-M (RA)
Figura 5.6. Andlise da relacdo &-(e/d). Autoria, 2024.

As figuras restantes, onde as relagoes &-pi e &-pw foram apresentadas, néo viabilizaram a
discussdo quanto a seguranca das propostas P-M (NL), (CA) e (RA), visto que os
coeficientes angulares das equagdes que acompanham essas figuras sao quase nulos e os
coeficientes lineares foram préximo da unidade. Entretanto, as dispersées identificadas
para essas proposi¢des, CV =~ 20,0 %, parecem acontecer de modo concentrado para os
casos onde p1 < 2,5 % e pw < 0,5 %. Deve-se reconhecer que essas medidas sé@o
representativas de projetos usuais de pilares, tanto curtos como esbeltos, em edificacbes
residenciais e comerciais altas, onde os efeitos de segunda ordem sdo realmente
significativos. Logo, essa constatagdo, mesmo que especulativa, representa mais uma

situacdo alarmante no projeto de pilares. Finaliza-se a discussdo, recordando que 0s
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coeficientes de seguranca nao foram ponderados nessas analises e que em uma situagao
real de projeto esses coeficientes sdo obrigatoriamente aplicados. Nessas condigdes, as
propostas em juizo apresentaram menos de 1,0 % dos resultados na condigédo & < 0,85, o
que é satisfatério e tranquilizador ao mesmo tempo. Diferentemente, para a proposta P-
M (L), teve-se = 20,0 % dos resultados na condigdo & < 0,85, se os coeficientes de
seguranca fossem utilizados e se fosse ignorada a marca 4 < 35. Dessa forma, alerta-se,

outra vez, quanto a importancia de se limitar adequadamente A.

4,0 4,0
o E=0,0209.p + 0,7522 ‘“‘ E=0,0089.p + 0,9739
3,5 - 3,5
3,0 3,0 -
25 25 -
2,0 | 2,0
1,15
0.85
p (%)
8 10
a) P-M (L) b) P-M (NL)
4,0 4,0
s E=-0,0034.p + 1,0116 " E=0,003.p+ 0,9591
35 35
3,0 - 30
25 2,5 -

c) P-M (CA) d) P-M (RA)
Figura 5.7. Analise da relagdo &-pi. Autoria, 2024.
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4,0
35
3,0
2,5
2,0
15
1,0

0,5

4,0
35
3,0
2,5
2,0
15
1,0

0,5

M

4,0

E=10,0926p,, + 0,7577 e
35

2,5 1

2,0 1

E=0,0337p, + 09801

c) P-M (CA)
Figura 5.8. Analise da relagdo &-pw. Autoria, 2024.
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6 PROPOSTA DE METODO SIMPLIFICADO

A partir das analises apresentadas, foi possivel perceber que o método de célculo
apresentado pela NBR 6118 (ABNT, 2023), quanto a relacdo carga momento linear, P-M
(L), se mostrou inapropriado e insegura para o calculo de pilares sob o efeito de segunda
ordem local a partir de determinados indices de esbeltez, bem como a limitacdo dos
processos aproximados do Pilar-Padréo, condi¢bes que foram esclarecidas na analise
paramétrica com os resultados do banco de dados (BD) de pilares e os estudados

experimentalmente nesta pesquisa.

Contudo, devido a complexidade do dimensionamento de pilares de concreto armado,
considerando as ndo linearidades presentes, as normas de projeto permitem a adocao de
processos simplificados para uso em projeto. Esses processos simplificados somente sao
permitidos até certo limite de esbeltez, ou seja, para os denominados pilares curtos e
moderadamente esbeltos.

No caso da norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2023) dois métodos simplificados podem
ser adotados, conforme demonstrado. A norma apresenta um parametro para se considerar
ou ndo os efeitos de segunda ordem local. Esse pardmetro é em funcdo do indice de
esbeltez, quando A < 11, que conforme discutido, pode ser inadequada, visto que o indice

de referéncia A1 € limitado em 35 < A1 < 90, 0s resultados mostraram essa lacuna.

Quanto aos métodos simplificados da referida norma, foi mostrado que ambos os métodos
podem fornecer solugBes contréarias a seguranga, apesar de uma margem de seguranca
apropriada. Além disso, ocorre tambeém as limitacfes dos métodos quanto a esbeltez até
A <90. Entretanto, vale ressaltar, o erro do método da rigidez aproximada (RA) tende ser

maior, podendo resultar em erros inadmissiveis contra a seguranga.

Nesse sentido, tomando como base o método do momento majorado que deu origem aos
métodos simplificados do pilar-padréo, a seguir apresenta-se as justificativas para 0s
erros previamente detectados. Como contribuicdo adicional, propde-se um método

simplificado cuja seguranca € demostrada através da analise estatistica.
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6.1 SIMPLIFICACAO DO METODO DO MOMENTO MAJORADO

O método do momento majorado é adotado por diversas normas de projeto de pilares
como ACI 318-19, EC2-2003, EHE-2007, NBR 6118 (ABNT, 2023). Segundo Araujo
(2012) trata-se de um método classico, utilizado para a consideragdo dos efeitos de
segunda ordem no projeto dos pilares de concreto armado, desde longa data. Eventuais
diferencas nas diversas apresentacbes do metodo residem na expressao para a rigidez

equivalente do pilar.

Para simplificar o método do momento majorado, apresenta-se a Figura 6.1, que
representa um pilar birrotulado, submetido a uma forca de calculo Fy; com uma

excentricidade de primeira ordem e;. A principio, considera-se o caso de flexdo normal.

Fd
vwl T [ ]
X '
/ ' /
/ I /
e| e ! bg | Mg
¥ |
I"‘_'emt ': ) |'
. |
h‘\— | I\
| AY
Fd I Md.tnt I

Figura 6.1. Representacéo de excentricidade de primeira e de segunda ordem

Logo apds a aplicagdo do carregamento (Fg), o pilar sofre uma deflex&o inicial cujo o
valor maximo é igual a excentricidade e,. A excentricidade maxima na segdo central do

pilar serd e;,; = e; + e,, como também foi demonstrado nos capitulos anteriores.

O momento fletor de primeira ordem serd M;4 = F4 - e; € 0 momento de segunda ordem
M,4 = F4q-e,. Logo, 0 momento solicitante maximo na secdo central do pilar, diz

respeito a L/2, ou seja, a meia altura do pilar, sera Mg ot = M14q + Myq , OU S€ja, Mg tor =

Fq - etot
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Considerando um pilar constituido de material eléstico linear, com rigidez a flexdo El
constante ao longo do seu eixo, o equilibrio é garantido atraves da equac&o diferencial.

Eld4'W+Fd2'W— Eq.6.1
dx* " dx? =4 q-©

Onde:

W é a deflexdo do eixo em uma posicdo genérica;

X € q representam o carregamento transversal ao eixo do pilar (g = 0 para o carregamento
da Figura 6.1).

O desenvolvimento matematico dessa equacdo diferencial pode ser resolvido,
introduzindo-se as condi¢fes de contorno nas duas extremidades do pilar. Encontrada a
funcdo W(x), obtém-se 0 momento maximo Mgt NO pilar pela Equacéo 6.2.

Mg tor = B Mg Eq. 6.2

Onde S é o chamado fator de amplificacdo de momentos, cuja expressao exata é:

1

= Eq.6.3
A cosy 4
Sendo,

L Eq. 6.4
v=3 15 -5
P, é a carga critica de Euler, dada por.

n* - El
e ="z Eq.6.5
e
O fator de ampliacédo B pode ser aproximado com bastante preciséo, por:
__1 Eq. 6.6
= ~ & g. 6.
Pe

As equacgdes do momento méaximo (6.2) e do fator de amplificacdo (6.6) ddo origem ao

método do momento majorado.

Para 0s casos em que 0 momento de primeira ordem é variavel ao longo da altura do pilar,
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trabalha-se com um momento de primeira ordem equivalente, conforme sugere as normas
NBR 6118 (ABNT, 2023), ACI 318-2019, EC2-2003. Se M1a € M1 sd0 05 momentos de
primeira ordem nas extremidades do pilar, com |M,,| = |M,;|, considera-se 0 momento

de primeira ordem equivalente, Equacéo 6.7.
Mld = 0,6 . Mla + 0,4‘ . Mlb = 0,4‘ . Mla Eq 6.7

Analogamente, pode-se trabalhar em termos de excentricidades, definindo-se uma
excentricidade de primeira ordem equivalente, Equacao 6.8.

e1=06-e141+04-e1p=04"-eq4 Eq. 6.8
Logo, a excentricidade total e;,; é dada por:

erot =B €1 Eq.6.9
A grande dificuldade do método do momento majorado consiste na adequada avaliacao
da rigidez equivalente El para o calculo da carga critica de Euler. Algumas normas de
projeto sugerem expressdes para o calculo. Por exemplo, o ACI-318 (2019) sugere as

expressoes.

I_O’Z.ECS.IC+ES+IS
B 1+C

Eq.6.10

Ou
_ 0,4‘ * ECS * IC

El = Eq.6.11
1+C q

onde C é a razdo entre a forca normal de longa duracéo e a forgca normal total de célculo.
O coeficiente C é introduzido para levar em consideracdo os efeitos da fluéncia do
concreto e pode ser considerado como C = 0,6 (ACI 318-19). Se a fluéncia ndo for

considerada, deve-se adotar C = 0.

A rigor, o parametro C deveria ser substituido pelo coeficiente de fluéncia efetivo, ¢ef ,
como sugerido no EC2 (2003).
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Nas equacdes (6.10) e (6.11), E.s e Es sdo o modulo de deformacéo longitudinal do
concreto, e 0 modulo de elasticidade do ago, respectivamente, Ic € 0 momento de inércia
centroidal da se¢do de concreto simples e Is € 0 momento de inércia das armaduras em

torno do eixo centroidal da secdo de concreto.

De acordo com o ACI 318 (2019), o médulo secante do concreto é dado por.

Ecs = 4730 - \/for ,MPa Eq.6.12

Observa-se que a equacao (6.10) depende da area de aco, 0 que exige um processo
iterativo. Por outro lado, a equacdo (6.11) pode ser usada de maneira direta para o calculo
da carga critica de Euler. Ainda no ACI, a carga Euler é multiplicada por um fator de
reducdo igual a 0,75, resultando em:

1
Bact = ——F— Eq.6.13
d

1———9d _

0,75 P,
6.2 SIMPLIFICACAO DA RIGIDEZ APROXIMADA

O método do pilar-padrdo com rigidez aproximada apresentado na NBR 6118 (ABNT,
2023), nada mais € do que o método do momento majorado, aplicado para pilares de secdo
retangular. Trata-se de um método consolidado, exceto com a inclusdo da definicdo da

rigidez equivalente do pilar.

De acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2023), a rigidez a flexdo equivalente de um pilar de

secdo retangular pode ser escrita como sugere a equacao 6.14.

El=k-b-h3-f, Eq.6.14
Onde
onde b e h representam a largura e a altura da secdo transversal, respectivamente, e f,.; =

fei /1,4 € aresisténcia a compressdo de calculo do concreto.
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A constante k é dada conforme a sugere a NBR 6118 (ABNT), Equagdo 2.89 (ver
Capitulo 2).

_ Md,tot ,
k=32-11+5 "V, (Eq.2.89, capitulo 2 ...)
h - Fd

Onde
b-h-feq

Vo Eq.6.15

Pode-se reescreve-la em termos das excentricidades, visto que My ¢or = Fy * €10t

e
k=32-(1+5 Z’t)-vo Eq.6.16

O indice de esbeltez A para um pilar de se¢do retangular é dado por Equacéo 6.17.

l, V12

A= A

Eq.6.17

Aplicado as equacdes 6.14 e 6.17 na equagdo na equacédo 6.5 e considerando w2 = 10,

resulta em:

_120-Kk-b-h-fuq

P, e Eq.6.18
Substituindo as equacdes (6.15) e (6.18) na equacéo (6.6), resulta:
= ! Eq.6.19
b= 1— A%y, 45
120 -k

Que nada mais é a expressédo do fator de amplificacdo de momentos da norma NBR 6118
(ABNT, 2023).
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O procedimento ocorre a partir do célculo de B, utiliza-se a equacdo (6.2), para a
determinacdo do momento total de célculo, ou a equacao (6.9), para a determinagdo da
excentricidade total.

Para se obter uma expressdo analitica para a excentricidade total, sem a necessidade de

iteracOes, pode-se adotar as equacoes (6.9, 6.16 e 6.19).

A excentricidade total pode ser adotada conforme Equacéo 6.20.

ecor = (B +VBZ+02-e1/h) - h Eq.6.20

Onde,

B= : 405201 Eq.6.21
~38400 R 4.

Conforme foi discutido, a grande dificuldade do método do momento majorado consiste
na definigéo correta da rigidez equivalente El. Se for adotada a expressao (6.14), chega-
se no fator de amplificagdo de momentos dado na equagéo (6.19).

Matematicamente, aplicando as equacdes (6.19) em (6.9), tem-se

€1
Crot = T Eq 6.22
_ o
VIR

Desta equacgéo pode-se obter a constante «

_ 22 "Vo " €tot
120 - (etor — €1)

K Eq.6.23

A Equacdo (6.23) pode ser utilizada para determinar os valores de x que levam a solucao

“exata”, ou seja, a mesma area de a¢o obtida com 0 modelo ndo linear. Esse procedimento

pode ser utilizado o seguinte procedimento iterativo:

-129-



Calcula-se a &rea de aco Ag,

Dados do Pilar: 4, v, e ¢4 —> (processo "exato")

v

Realiza-se o dimensionamento a
flexo-compressdao normal, com
NszdEMszd'etot! —>
para obter a A, (processo
aproximado)

Partindo de e;; = €1,
incrementa-se a e;,; € repete-
se o dimensionamento a flexo-
compressao normal, até que
A, > Ag, (convergéncia do
processo iterativo)

v

Encontrada a e;,; que leva a
solucéo "exata", calcula-se a
constante ¥ com 0 emprego da
equacao (23).

Figura 6.2. Fluxograma do processo iterativo para solucdo exata da rigidez equivalente

6.2.1 RESULTADO DO PROCESSO ITERATIVO PARA RIGIDEZ EQUIVALENTE

A seguir apresentam-se 0s resultados obtidos para a constante k através do procedimento
descrito anteriormente (Equacéo 6.23). Esses resultados sdo comparados com a expresséo
(6.16) da NBR 6118 (ABNT, 2023). As sec0es transversais consideradas nesta pesquisa
sdo indicadas na Figura 6.3, que representa os pilares do banco de dados (BD).

Secao 1 Secgdo 2 Secdo 3
([ ( o [ e o o
Agy h o A2 o h o 43 @ h
([ ( o ( e o o
b b b

Figura 6.3. Sec¢des transversais dos pilares do BD
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Para analise, o banco de dados foi classificado em quatro intervalos de classes de esbeltez,
de modo a abranger todo o banco de dados, foram realizadas as relagGes entre a constante
K e a excentricidade relativa e;,; /h para os valores de indice de esbeltez, conforme mostra
as Figuras 6.4 a 6.7, para se¢do 1, secdo retangular com duas camadas de armaduras.
Figuras 6.8 a 6.11, para secdo 2, e Figuras 6.12 a 6.15, e para sec¢do 3, da Figura 6.3
respectivamente. Nessas figuras, as linhas tracejadas correspondem a constante x
Equacdo (6.16).

O objetivo dessa analise foi em fazer a comparacdo do parametro da rigidez «, necessario
para que a armadura obtida com o processo simplificado se iguale aquela obtida com o

método geral, que chamaremos de método “exato”.

e Secdo 1 (Figura 6.3)

240 — < 120
| A=25(secao 1) 25 < A < 50 (segdo 1) r
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- =
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8 2
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- /" 4
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0 01 0.2 03 04 0.5 0.6 0 0.1 0.2 03 04 0.5 06
Exentricidade relativa e, /h Exentricidade relativa e, /h
Figura 6.4. RelacBes x-ew/h para A < 25 Figura 6.5. RelacgBes «k-ei/h para 25 < A < 50
140 140
| 50<2A<70(segaol) 1 70<2A<100(segdol)
120 o-o-1p=050 - 120 e—o—#v=050
-, y
1 ++ev0075 Py 4 ++ev0=075 . -
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1T - = NBR 6118 (ABNT, 2023) 1 - = NBR 6118 (ABNT, 2023)
0 T I T I T I T I T I T I T | T ‘ 0 T I T I T I T I T I T I T I T [ T ]
0 01 02 03 04 05 06 07 08 0 01 02 03 04 05 06 07 08 09
Exentricidade relativa e,,./h Exentricidade relativa e, ,/h
Figura 6.6. Relacdes x-ewi/h para 50 < A < 70 Figura 6.7. Relagdes x-ewi/h para 70 < A < 100
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e Secdo 2 (Figura 6.3)

2409 A < 25 (segdo 2)
*—e—o v0=0,50
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Figura 6.8. RelacBes x-ewi/h para A < 25
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Figura 6.10. Relagdes k-ew/h para 50 < 1 < 70

e Secdo 3 (Figura 6.3)
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Figura 6.13. Relag@es k-ew/h para 25 < A < 50
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Figura 6.14. Relacbes k-ew/h para 50 <A < 70 Figura 6.15. Relagdes k-ewr/h para 70 < A < 100

Conforme se observa pelas figuras 6.4 a 6.15, a equacao (6.16), proposta na NBR 6118
(ABNT, 2023) ndo representa adequadamente o parametro de rigidez k, necessario para
que a armadura obtida com o processo simplificado se iguale aquela obtida com o método

“exato”.

Em alguns casos houve a oscilacdo e variacdo da rigidez da norma, contudo, em sua
grande maioria, a Equacdo (6.16) superestima o parametro da rigidez « e,
consequentemente, a rigidez equivalente do pilar. Com isso, 0 processo aproximado do
pilar-padrdo tendera a fornecer uma solucéo contraria a seguranca, como ja foi mostrado

no capitulo anterior.

Vale ressaltar, a tentativa de correlacionar a rigidez « com outros parametros foi
fracassada, pois a variabilidade de k comportou-se muito acentuada, sem que se possa
definir uma tendéncia e algum tipo de correlagdo satisfatoria. As variagdes de k com
ewot/h (Figuras 6.4 a 6.15) mostram a dificuldade de correlagdo. Fungdes simples como
ada NBR 6118 (ABNT, 2023), Equacéo 6.16 tendem a falhar, fun¢bes mais complexas

perdem o sentido, j& que elas devem ser introduzidas em um método simplificado.
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Nesse sentido, contribuindo ao estudo de pilares, propdem-se a seguir uma equagao
simplificada para estimar adequadamente através de uma expressdo aproximada o fator

de amplificacdo de momentos.

6.3 EQUACAO PROPOSTA

Conforme visto anteriormente, a partir da relacdo e, = S.e;, equacédo (6.9), pode ser
obtido o fator de amplificacdo de momentos. Uma vez determinada a excentricidade total
eror que leva a solucdo “exata”, conforme o processo iterativo descrito anteriormente,
calcula-se o fator de amplificacdo S e correlaciona-lo com os demais parametros

envolvidos na andlise.

A partir dos ensaios estudados experimentalmente que constam no banco de dados (BD)
desta pesquisa, foi possivel gerar a equacdo. Foi adotado a metodologia através de
regressdo ndo linear, para isso, o banco de dados foi dividido em duas partes, sendo um
para gerar a equacao e o outro para aplicar e validar a precisdo. Chegou-se a seguinte

equacao aproximada para o fator de amplificacdo de momentos.

_ 24 ()"
B=1+078"y, (h) Eq.6.24
Sendo:
a=-11+12-y,—0,80-y2 Eq.6.25
_ 4 Eq.6.26

Essa equacdo foi determinada para pilares de secdo retangular com duas camadas de

armadura, como mostra a se¢do 1 da Figura 6.3.

Nas Figuras 6.16 a 6.19 apresentam-se as varia¢fes de S em funcdo da excentricidade

relativa de primeira ordem e, /h, juntamente com a equacao proposta. Nessas Figuras, a
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linha tracejada corresponde a equacgdo proposta, e as continuas representam a variagao do
esforgo normal reduzido (vo).

e Secdo 1 (Figura 6.3)
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Figura 6.18. Relagdes S-e1/h para 50 <A < 70 Figura 6.19. Relagdes S-ei/h para 70 < A < 100

Explorando essas informagdes nas Figuras 6.16 a 6.19, observou-se uma nitida correlagao
entre o fator de amplificacdo f e a excentricidade relativa de primeira ordem e, /h. De
acordo com a solucéo eléstica, o fator de amplificacdo € independente da excentricidade
de primeira ordem, como se observa na equacéo (6.6) e nas equagdes derivadas da mesma:

Equacdes (6.13) e (6.19). Logo, 0 método do momento majorado, assim como o método
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do pilar-padréo com rigidez aproximada, ndo séo capazes de representar essa dependéncia

de e; /h que se verifica no modelo ndo linear.

Ainda observando as Figuras 6.16 a 6.19, constata-se que o fator de amplificacdo varia
muito pouco com o esforco normal reduzido vo. Em geral, as variagdes de  com vo ndo
ultrapassam 10%. Desse modo, pode-se considerar que o fator de amplificacdo é
independente de vo, COMO Na equacao proposta.

Para secOes retangulares com armaduras distribuidas como as se¢des 2 e 3 da Figura. 6.3,
o fator de amplificacéo £, dado na equacéo (6.24), deve ser multiplicado pelo coeficiente
adicional delta (A).

Eq. 6.27

A seguir as figuras 6.20 a 6.27 mostram-se as variagdes de £ em funcdo da excentricidade

relativa de primeira e, /h, para secdo 2 e 3 da Figura 6.3, juntamente com a equacdo
proposta.

e Secdo 2 (Figura 6.3)
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Figura 6.20. Relagdes S-ei/h para A < 25
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Explorando os resultados para se¢des retangulares com armaduras distribuidas, se¢Ges 2
e 3 da Figura. 6.3, o fator de amplificacdo £, mantem-se a ocorréncia também de uma
nitida correlacdo entre o fator de amplificacdo S e a excentricidade relativa de primeira

ordem e, /h.

Observou-se que o fator de amplificacdo varia de forma mais acentuada com o esforcgo
normal reduzido v,, para secdo com armadura distribuida (se¢do 2 e 3 da Figura 6.3).
Apesar disso, as variacdes de # com v, foram superiores em comparacao aos pilares de

secdo retangular com duas camadas de armadura (secao 1 da Figura 6.3).

Nada obstante, as varia¢des de S com v, ndo ultrapassam a ordem de = 15%, que decerto,
mostra um resultado positivo, podendo ser ajustado trabalhando melhor coeficiente
adicional delta (A), de maneira iterativa. De qualquer forma, pode-se considerar que o

fator de amplificag&o é independente de vo, COMO Na equagao proposta.

6.4 APLICACAO DAS EQUACOES PROPOSTAS

A verificacdo do modelo proposto foi realizada através de um banco de dados formado
por 112 pilares, coletados da literatura com a inclusdo dos pilares do programa
experimental dessa pesquisa apresentados no capitulo 3, que foram submetidos a flexo-
compressao normal, conforme Tabela 6.1. Banco de dados completo pode ser visto no

anexo A.

Tabela 6.1. Resumo dos dados dos pilares analisados coletados para anélise da proposta.

Autores N° Pilares 1 fc (MPa) e/d 1 (%) pw (%)
KIM e YANG (1993) 28 10-100 25-85 0,4 2,4-49 0,6
GOYAL & JACKSON 46 50-70 30-90 0,1-0,2 2,4-40 0,4-0,9
(1971)

LIMA JUNIOR (2003) 09 40 40-65 0,1-0,3 2,6 0,6-1,7
MELO (2009) 20 60-85 35-45 0,1-0,7 2,2 0,3
LEITE (2024) 09 30-100 30 0,41 3,0 0,65-1,3

) - Esbeltez do Pilar; f. - Resisténcia & Compresséo do Concreto; e/d - Excentricidade Relativa; pl — Taxa
de Armadura Longitudinal; p, Taxa de Armadura Transversal.

Recorda-se que o método proposto, o fator de amplificagdo de momentos, f, foi obtido
com o emprego das equacdes (6.24) a (6.26). Para se¢cBes com armaduras distribuidas,
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ainda deve-se considerar a equagéo (6.27). Em seguida, calcula-se a excentricidade total
ett = fe1 e dimensiona-se a secdo transversal do pilar a flexo-compressdo normal com os

esforcos Ng = Fg € Mg = Fq €tot.

Antes de comparar resultados numéricos com resultados experimentais, foi necessario
trabalhar com as propriedades do concreto e do ago obtidas nos ensaios, ou seja, 0S

coeficientes parciais de seguranca foram todos unitarios.

A seguir, para demostrar a precisdo do método, compara-se a relagéo ¢ = Puystoao/Pexp
sendo ¢ é razdo entre a carga teorica obtida pelo método proposto, (Puystodo) € @ Carga

(P.p) Obtida dos ensaios dos pilares estudamos em laboratorio.

Na Figura 6.28 apresenta-se 0 histograma obtido para os 112 pilares analisados. Observa-
se a boa simetria dos resultados em torno da média, a qual é praticamente igual a unidade,
0 que mostra que o modelo tedrico proposto tende a reproduzir os resultados

experimentais proximo da media.

50

40 -

{médio = 1,06
Desvio P.= 0,104
CV = 10,0%

Frequéncia

06 07 08 09 1 11 12 13 14 15
(= PMétodo/Pexp

Figura 6.28. Distribuicdo normal da relagdo ¢ = Pygroqo/Pexp Para os 112 pilares.

A relagdo { = Puyerodo/ Pexp apresentou uma media {m = 1,06 e um desvio padrdo o; =
0,104 e coeficiente de variacdo CV ~ 10,0 %, admitindo a distribuicdo normal de Gauss,

podem-se definir os quantis de 5% e de 95%, como:
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Rk,inf = Cm - 1,64‘50’5 = 0,87
Risup = Gm — 1,6450; = 1,20

Fazendo com que ~ 90% dos valores de ¢ devem se situar no intervalo [0,87 — 1,20]. A

faixa com ~ 90,0 % de probabilidade de ocorréncia é mostrada na Figura. 6.29.

1.4 =
a “e {=1,20
= ® L] =

1.2—4- --2 L e
9‘;].. =.6... ®e LY
3 I. 0ge® oo’
§ ° :: ....~.... ot L Y
= (1] [ 1) ®
T $iteestile. 3

L] [ 4 ® . [

Relacdo ¢

01— 71T T T T T T 1
0 20 40 60 80 100 120 140
Pilares ensaiados

Figura 6.29. Faixa com 90% de probabilidade de ocorréncia

Conforme se observa, 0 erro médio {m é muito proximo da unidade e os coeficientes de

variacdo V € pequeno, o que indica um excelente ajuste do método simplificado proposto.

As tabelas a seguir mostram um resumo dos resultados de cada autor do BD (Tabela 6.1):

Tabela 6.2. Resultados dos pilares ensaiados por Melo (2009)
fc €1 Pu,exp Pu.teo ¢
(MPa) | (cm) [ (KN) | (KN) | Puteo/Puexp
Pilares com L=300 cm; A = 87
6-3 39,6 0,6 | 652,0 | 720 1,10
12-3 39,6 1,2 | 5350 | 543,2 1,02
15-3 35,8 15 | 446,5 | 426,7 0,96
18-3 39,7 1,8 | 4605 | 415,2 0,90
24-3 39,7 2,4 | 241,0 | 301,2 1,25
30-3 33,9 3,0 | 254,8 | 2105 0,83
40-3 33,9 4,0 | 170,2 | 1585 0,93
50-3 37,6 50 | 155,0 | 145,8 0,94
60-3 37,6 6,0 | 131,0 | 135,8 1,04

Pilar
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fc €1 Pu,exp Pu,teo C
(MPa) | (cm) | (KN) | (KN) | Puyteo/Puexp

Pilares com L=250 cm; A =72
24-2.5 45,8 2,5 360,8 | 415,2 1,15
30-2.5 41,6 3,0 336,0 | 301,8 0,90
40-2.5 41,6 4,0 246,0 | 238,3 0,97
50-2.5 41,6 50 201,2 | 195,1 0,97
60-2.5 43,1 6,0 164,8 | 180,8 1,10
Pilares com L=200 cm; A = 58
15-2 38,5 1,5 662,0 | 678,2 1,02
24-2 45,8 2,5 456,0 | 530,5 1,16
30-2 37,2 3,0 317,0 | 365,4 1,15
40-2 37,2 4,0 294,4 | 258,4 0,88
50-2 37,2 50 232,0 | 225,1 0,97
60-2 38,5 6,0 198,4 | 201,5 1,02

Pilar

Tabela 6.3. Resultados dos pilares ensaiados por Kim & Yang (1993)

pilar | 2. | L | Pueo | Pueo ¢
(%) | (cm) | (kN) | (KN) | Pyteo/Puexp
fc = 25,5 MPa

L4-1 | 3,95 24 109,5 | 125,3 1,14
L4-2 | 3,95 24 109,3 | 122,1 1,12

L2-1 | 1,98 | 144 63,7 69,5 1,09

L2-2 | 1,98 | 144 65,7 69,7 1,06

L2-1 | 1,98 | 240 38,2 40,1 1,05

L2-2 | 1,98 | 240 35 39,5 1,13

L4-1 | 3,95 | 240 49 52,2 1,07

L4-2 | 3,95 | 240 47 55,1 1,17
fc = 63,5 MPa

M2-1 | 1,98 | 24,0 | 179,0 | 203,1 1,13
M2-2 | 1,98 | 24,0 | 182,8 | 203,1 1,11
M4-1 | 3,95 | 24,0 | 207,7 | 2254 1,09
M4-2 | 3,95 | 24,0 | 204,6 | 229,7 1,12
M2-1 | 1,98 | 144,0 | 102,8 | 120,1 1,17
M2-2 | 1,98 | 144,0 | 1135 | 120,1 1,06

M2-1 | 1,98 | 240,0 | 45,2 59,3 1,31

M2-2 | 1,98 | 240,0 | 47,6 59,3 1,25

M4-1 | 3,95 | 240,0 | 59,6 75,1 1,26

M4-2 | 3,95 | 240,0 | 60,5 74,9 1,24
fc = 86,2 MPa

H2-1 | 1,98 24 2353 | 270,1 1,15
H2-2 | 1,98 24 240,4 | 270,3 1,12
H4-1 | 3,95 24 255,8 | 281,55 1,10
H4-2 | 3,95 24 257,7 | 278,6 1,08
H2-1 | 1,98 | 144 | 122,1 | 140,1 1,15
H2-2 | 1,98 | 144 | 123,7 | 1408 1,14

H2-1 | 1,98 | 240 | 54,3 62,2 1,15
H2-2 | 1,98 | 240 | 54,9 62,2 1,13
H4-1 | 3,95 | 240 | 66,6 77,9 1,17
H4-2 | 3,95 | 240 | 64,7 77,9 1,20
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Tabela 6.4. Resultados dos pilares ensaiados por Leite (2024)

Pilar fc €1 Pu,exp Pu,teo C
(MPa) [ (cm) | (kN) (kN) Pu.teo/Pu.exp

Pilares com L=100 cm; A = 30

Pest100 | 30,1 50 | 178,05 195,1 1,10

Mest-100 | 30,1 5,0 | 101,70 110,2 1,08

Gest100 | 30,1 5,0 82,87 91,3 1,10
Pilares com L=250 cm; A =70

Pesp-50 30,1 5,0 | 184,31 | 2151 1,17

Mespso | 30,1 5,0 | 107,30 115,8 1,08

Gesp-50 30,1 5,0 75,75 85,1 1,12
Pilares com L=300 cm; A = 100

Pesp100 | 30,1 50 | 175,46 187,1 1,07

Mesp-100 | 30,1 5,0 | 103,80 115,8 1,12

Gesp-100 | 30,1 5,0 75,32 85,1 1,13

Tabela 6.5. Resultados dos pilares ensaiados sob carga curta duracdo por Goyal & Jackon (1971)

. fc €1 Pu,ex C
Pilar | (mpa) | em) | o) | PN | by by
Pilares com L=182 cm; A = 83; fy =352 MPa; As=1,42 cm?

Al 19,9 3,81 | 331 35,2 1,06
A2 19,9 3,81 | 334 35,2 1,05

C1 23,3 2,54 445 51,2 1,15

C2 23,3 2,54 | 46,8 51,2 1,09

E1l 21,9 1,27 66,7 74,3 1,11

E2 21,9 1,27 65,4 74,3 1,14

Gl 22,2 191 | 554 59,2 1,07

G2 22,2 1,91 53 59,2 1,12
Pilares com L=182 cm; A = 83; fy =310 MPa; As=1,00 cm?

11 22,7 1,27 60 63,1 1,05

12 22,7 1,27 57,4 63,1 1,10

K1 22,8 191 | 46,6 55,5 1,19

K2 22,8 191 | 456 55,5 1,22

M1 22,9 2,54 37,1 411 1,11
M2 22,9 2,54 37 41,1 1,11
Pilares com L=122 cm; A = 55; fy =310 MPa; As=1,00 cm?

01 23,6 1,27 | 823 91,2 1,11

02 23,6 1,27 | 924 91,5 0,99

P1 23,6 191 | 645 68,7 1,07

P2 23,6 191 | 72,7 68,7 0,94

Q1 19,9 254 | 51,4 53,1 1,03

Q2 19,9 2,54 | 48,9 53,1 1,09

Pilares com L=174 cm; A = 125; fy =310 MPa; As=1,00 cm?

R1 21,4 1,27 | 335 31,2 0,93

R2 21,4 1,27 | 311 31,2 1,00

S1 20,9 1,91 23 28,5 1,24

S2 20,9 191 | 24,3 28,5 1,17

T1 20,7 254 | 19,4 23,1 1,19

T2 20,7 2,54 | 20,6 23,1 1,12
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Tabela 6.6. Resultados dos pilares ensaiados de carga longa duracdo por Goyal & Jackon (1971)

fc €1 Pu,exp Pu,teo C
(MPa) | (cm) | (KN) (KN) | Puteo/Puexp

Pilares com L=182 cm; A = 83; fy =352 MPa; As=1,42 cm?

Pilar

A 19,9 3,8 32,0 29,1 0,91

B 19,9 3,8 32,3 31,1 0,96

C 23,3 2,5 42,9 45,5 1,06

D 23,3 2,5 40,4 44,2 1,09

E 21,9 1,3 59,4 51,9 0,87

F 21,9 1,3 59,3 60,2 1,02

G 22,2 19 50,1 45,3 0,90

H 22,2 19 49,8 58,3 1,17
Pilares com L=182 cm; A = 83; fy =310 MPa; As=1,00 cm?

I 22,7 | 1,27 44,3 42,2 0,95

J 22,7 | 1,27 58,2 51,6 0,89

K 228 | 1,91 40,9 35,4 0,87

L 228 | 1,91 43,8 41,8 0,95

M 22,9 | 2,54 36,4 34,3 0,94

N 22,9 | 2,54 36 34,1 0,95
Pilares com L=122 cm; A = 55; fy =310 MPa; As=1,00 cm?

0 236 | 1,27 89,2 72,1 0,81

P 236 | 1,91 67,1 61,3 0,91

Q 19,9 | 2,54 50,2 45,6 0,91
Pilares com L=274 cm; A = 125; fy =310 MPa; As=1,00 cm?

R 21,4 | 1,27 24,1 22,2 0,92

S 209 | 191 21,6 19,5 0,90

T 20,7 | 2,54 19,7 17,6 0,89

Tabela 6.7. Resultados dos pilares ensaiados por Lima Junior (2003

Pilar fc €1 Pu.exp Puteo ¢
MPa) | cm) | (kN) | (KN) | Puseo/Pueso
Pilares com L=170 cm; A = 40;

P140 39,21 | 10,00 | 822,00 855,1 1,04

P240 39,21 | 20,00 | 653,00 670,6 1,03

P340 39,21 | 30,00 | 500,00 520,3 1,04
P160150 | 66,38 | 10,00 | 1053,00 | 1105,1 1,05
P260150 | 66,38 | 20,00 | 875,00 905,1 1,03
P360150 | 66,38 | 30,00 | 722,00 695,2 0,96
P16050 66,38 | 10,00 | 1087,00 | 1040,1 0,96
P26050 66,38 | 20,00 | 859,00 905,3 1,05
P36050 66,38 | 30,00 | 685,00 705,4 1,03
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7 CONCLUSOES

Nessa pesquisa, foi apresentado um longo estudo teorico e experimental de pilares de
concreto armado curtos e esbeltos solicitados a flexdo composta normal. Para esse fim,
esclareceu-se a teoria pertinente ao projeto de pilares a partir da analise do diagrama de
interacdo e das relacBes carga-momento, P-M, linear (L) e ndo linear (NL), nao
linearidade geométrica. Além disso, as recomendacdes simplificadas da NBR 6118
(ABNT, 2023) também foram ajuizadas, concernentemente as propostas do pilar padrdo
com curvatura aproximada (CA) e rigidez aproximada (RA).

Para avaliar a eficacia das estimativas tedricas, um banco de dados foi construido, 17
pesquisas, 323 pilares, e 0 pardmetro ¢ = Pexp/Preo foi adotado como indicador de
desempenho. Sendo Pexy = carga méaxima registrada experimentalmente e Pro =

estimativa de Pexp.

No contexto experimental, foram ensaiados 09 (nove) pilares de concreto armado sob o
efeito de segunda ordem local, variando a sua esbeltez, excentricidade e a condicdo atipica
da armadura transversal. Nas andlises, desconsiderou-se a ponderacao dos coeficientes de

seguranca.

Como contribuicdo adicional, foi proposto uma equacdo simplificada para estimar a
amplificacdo dos momentos locais de segunda ordem, a partir do método classico dos

momentos majorados. Os resultados, delinearam as seguintes conclusoes:

- A proposta P-M (L) se mostrou inadequada para o projeto de pilares com A > 35.
Consequentemente, essa metodologia de calculo é recomendada apenas para pilares

curtos solicitados a flexdo composta normal,

- Com base na evidéncia anterior, comentou-se que a sugestdo da NBR 6118 (ABNT,
2023), relativa a desconsideracdo do efeito de segunda ordem no projeto de pilares com
A < A1 pode ser inadequada, visto que o indice de referéncia A1 é limitado em 35 < 1 <
90;
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- As demais propostas, P-M (NL), (CA) e (RA) apresentaram respostas similares,
relativamente a precisao e seguranca para estimar a resisténcia de pilares esbeltos sujeitos
a flexdo composta normal. Entretanto, considerou-se a proposta (NL) preferencial, pois
as recomendacdes para as proposituras (CA) e (RA) foram da direcdo oposta a evidéncia

experimental anterior, 4 <35, quando a limitagao 35 < A1 <90 ¢ seguida;

- Praticando as propostas P-M (NL), (CA) e (RA), teorizou-se que os pilares esbeltos
poderiam se encontrar em uma condicao critica de projeto se fc > 75,0 MPa e e/d < 0,3
acontecessem concomitantemente. Dada a situacdo especulativa da averiguagéo, sugeriu-

se que estudos especificos fossem conduzidos para apurar melhor essa evidéncia;

- Praticando as propostas P-M (NL), (CA) e (RA) aos pilares esbeltos com p1 <2.5 % e pw
< 0,5 %, observou-se que a dispersdo das estimativas dessas proposi¢gdes poderia ser
amplificada. Como essas medidas representam situagdes préaticas de edificacdes altas,

pontuou-se essa possibilidade de ocorréncia;

- Em situacgdes reais de projeto, onde os coeficientes de seguranga sdo aplicados, as
proposituras em discussao foram satisfatorias quanto a estimativa da resisténcia de pilares
curtos/esbeltos solicitados a flexdo composta normal. Adicionalmente, ressaltou-se
apenas a situacdo da proposta P-M (L), que precisaria atender ao limite indicado antes
para o indice de esbeltez, A < 35, para se manter confiavel, com a utilizagdo dos

coeficientes de seguranca.

- Ressaltou a grande dificuldade de utilizagdo desses métodos simplificados, reside na

necessidade de defini¢do da rigidez equivalente das sec¢des do pilar.

- Pontuou-se que a expressao proposta do método do pilar padrédo com rigidez aproximada
(RA) na NBR 6118 (ABNT, 2023) n&o representa adequadamente essa rigidez. Na
maioria dos casos, essa expressao fornece uma rigidez excessiva para o pilar, 0 que

explica o fato de esse método da norma fornecer solugdes contrarias a seguranca.

- Para os resultados experimentais, as resisténcias foram assertivas em comparacao aos

métodos normativos com coeficiente R = 1,0. Apenas o método que descreve a relagdo
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carga momento linear, P-M (L), que se mostrou novamente contra a seguranga, com

coeficiente de variacao CV =~ 38%.

- A armadura transversal em espiral, ndo contribuiu efetivamente para o confinamento do
pilar. Contudo, estima-se a ocorréncia em funcdo das configuracdes geométrica do pilar
para se alcancar a esbeltez desejada no estudo, no entanto, manteve bom comportamento
com a aplicacéo da excentricidade sem comprometer a resisténcia dos pilares. Alem disso,
foi possivel compreender o modo de ruina dos pilares a partir do tracado do diagrama de

interacdo dos pilares.

- Recomendou-se a necessidade de estudos especificos para analise do confinamento, com
secdo transversal usual em pilares de CA, pois, a contribuicdo da armadura transversal

tenderd ser efetiva.

- As relacbes carga-deslocamento, carga-deformacdo, momento-curvatura,
evidenciaram o comportamento dos pilares sob flexo compresséo normal com pequenas
e grandes excentricidades e para diferentes condi¢es de esbeltez e o reforgo atipico da
armadura transversal. Nessa analise, foi possivel compreender o comportamento dos

pilares nas mais diversas situacdes de carregamentos.

- Como uma contribuicdo adicional, foi proposta uma férmula simples para o calculo do
fator de amplificacdo de momentos. Os resultados obtidos com essa formula foram
comparados com 0s resultados “exatos” e experimentais, ficando demonstrada a preciséo

do método proposto.

Por fim, a pesquisa torna-se relevante na contribuicdo do estudo de pilares de concreto

armado sob o efeito de flexdo composta normal.
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8 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

- Recomenda-se estudos especificos para analise do confinamento, com se¢éo transversal
usual em pilares de CA, pois, a contribuicdo da armadura transversal tendera ser mais

efetiva. Pode ser adotado também o encamisamento metalico por exemplo;

- Recomenda-se analise atraveés de modelagem computacional dos pilares sob flexo

compressao, para analise da contribuicdo da armadura transversal;

- Recomenda-se estudos de pilares sujeitos a flexo-compressao com fc > 75,0 MPa e e/d

< 0,3, atraves da analise fisica linear para averiguacdo a seguranca estrutural;

- Recomenda-se estudos especificos de pilares esbeltos com pi1 <2,5 % e pw < 0,5 %, para

andlise da dispersédo das estimativas e seguranca estrutural;

- Recomenda-se estudos para andlise da influéncia da tor¢do na capacidade portante

pilares esbeltos submetidos a flexo-compressao normal.

- Por fim, recomenda-se estudos especificos para averiguacao do parametro A1 da norma
Brasileira NBR 6118 (ABNT, 2023), pois, 0 parametro atual da norma se mostra

inadequado no projeto de pilares sempre que A < 1.
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ANEXO A - BANCO DE DADOS

Tabela A.1. Banco de dados.

. b h d L e fe pl Pw Pexp
Autor Pilar A

(mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) (MPa) | (%) (%) (kN)
PFN15-2 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 15,00 57,74 38,50 2,22 0,31 662,00
PFN24-2 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 24,00 57,74 45,80 2,22 0,31 456,00
PFN30-2 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 30,00 57,74 37,20 2,22 0,31 317,00
PFN40-2 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 40,00 57,74 37,20 2,22 0,31 294,40
PFN50-2 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 50,00 57,74 37,20 2,22 0,31 232,00
SANTOS (2009) PFN60-2 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 60,00 57,74 38,50 2,22 0,31 198,40
PFN15-2,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 15,00 72,17 43,10 2,22 0,31 670,40
PFN24-22,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 24,00 72,17 45,80 2,22 0,31 360,80
PFN30-2,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 30,00 72,17 41,60 2,22 0,31 336,00
PFN40-2,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 40,00 72,17 41,60 2,22 0,31 246,00
PFN50-2,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 50,00 72,17 41,60 2,22 0,31 201,20
PFN60-2,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 60,00 72,17 43,10 2,22 0,31 164,80
50H12 200,00 | 120,00 | 87,45 |3000,00 | 12,00 86,60 | 104,00 2,81 1,25 706,94
50H30 200,00 | 120,00 | 87,45 |3000,00 | 30,00 86,60 | 102,00 2,81 1,25 306,73
50M12 200,00 | 120,00 | 87,45 |3000,00 | 12,00 86,60 57,00 2,81 1,25 385,56
50M30 200,00 | 120,00 | 87,45 |3000,00 | 30,00 86,60 55,00 2,81 1,25 191,13
50L12 200,00 | 120,00 | 87,45 |3000,00 | 12,00 86,60 37,00 2,81 1,25 338,93
TORRICO (2010) 50L30 200,00 | 120,00 | 87,45 | 3000,00 | 30,00 86,60 29,00 2,81 1,25 163,89
100H12 200,00 | 120,00 | 87,45 |3000,00 | 12,00 86,60 | 104,00 2,81 0,62 586,54
100H30 200,00 | 120,00 | 87,45 | 3000,00 | 30,00 86,60 | 102,00 2,81 0,62 277,59
100M12 200,00 | 120,00 87,45 | 3000,00 [ 12,00 86,60 57,00 2,81 0,62 364,88
100M30 200,00 | 120,00 | 87,45 |3000,00 | 30,00 86,60 55,00 2,81 0,62 216,39
100L12 200,00 | 120,00 | 87,45 |3000,00 | 12,00 86,60 37,00 2,81 0,62 290,56
100L30 200,00 | 120,00 87,45 | 3000,00 [ 30,00 86,60 29,00 2,81 0,62 148,86
PFN6-3 250,00 | 120,00 | 85,00 |[3000,00 | 6,00 86,60 39,60 2,22 0,31 652,00
PFN12-3 250,00 | 120,00 85,00 | 3000,00 [ 12,00 86,60 39,60 2,22 0,31 535,00
PFN15-3 250,00 | 120,00 85,00 | 3000,00 [ 15,00 86,60 35,80 2,22 0,31 460,50
PFN18-3 250,00 | 120,00 | 85,00 | 3000,00 | 18,00 86,60 39,70 2,22 0,31 460,50
PFN24-3 250,00 | 120,00 85,00 | 3000,00 [ 24,00 86,60 39,70 2,22 0,31 241,00
PFN30-3 250,00 | 120,00 | 85,00 | 3000,00 | 30,00 86,60 33,90 2,22 0,31 254,80
PFN40-3 250,00 | 120,00 | 85,00 | 3000,00 | 40,00 86,60 33,90 2,22 0,31 170,20
PFN50-3 250,00 | 120,00 85,00 | 3000,00 [ 50,00 86,60 37,60 2,22 0,31 155,00
PFN60-3 250,00 | 120,00 | 85,00 | 3000,00 | 60,00 86,60 37,60 2,22 0,31 131,00
PFN15-2,5 250,00 | 120,00 85,00 | 2500,00 | 15,00 72,17 43,10 2,22 0,31 670,40
MELO (2009) PFN24-2,5 250,00 | 120,00 85,00 | 2500,00 | 24,00 72,17 45,80 2,22 0,31 360,80
PFN30-2,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 30,00 72,17 41,60 2,22 0,31 336,00
PFN40-2,5 250,00 | 120,00 85,00 | 2500,00 | 40,00 72,17 41,60 2,22 0,31 246,00
PFN50-2,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 50,00 72,17 41,60 2,22 0,31 202,20
PFN60-2,5 250,00 | 120,00 | 85,00 | 2500,00 | 60,00 72,17 43,10 2,22 0,31 164,80
PFN15-2 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 15,00 57,74 38,50 2,22 0,31 662,00
PFN24-2 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 24,00 57,74 45,80 2,22 0,31 456,00
PFN30-2 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 30,00 57,74 37,20 2,22 0,31 317,00
PFN40-2 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 40,00 57,74 37,20 2,22 0,31 294,00
PFN50-2 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 50,00 57,74 37,20 2,22 0,31 232,00
PFN60-2 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 60,00 57,74 38,50 2,22 0,31 198,40
PFN15-3 250,00 | 120,00 | 85,00 | 3000,00 | 15,00 86,60 35,80 2,22 0,79 447,00
PFN30-3 250,00 | 120,00 | 85,00 | 3000,00 | 30,00 86,60 33,93 2,22 0,79 255,00
DANTAS (2006) PFN40-3 250,00 | 120,00 85,00 | 3000,00 | 40,00 86,60 33,93 2,22 0,79 170,00
PFN50-3 250,00 | 120,00 | 85,00 | 3000,00 | 50,00 86,60 37,60 2,22 0,79 155,00
PFN60-3 250,00 | 120,00 85,00 | 3000,00 | 60,00 86,60 37,60 2,22 0,79 131,00

Continua ...
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Autor Pilar b n d = ¢ A f d i Pow
(mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) (MPa) (%) (%) (kN)
P1/2 300,00 | 150,00 | 117,45 | 1740,00 | 1,68 40,18 | 85,68 2,79 0,62 | 282580
P1/3 300,00 | 150,00 | 117,45 | 1740,00 | 1,51 40,18 | 8261 2,79 0,42 | 2967,80
VANDERLEI

(1999) P2/1 300,00 | 150,00 | 118,70 | 1740,00 | 2,59 40,18 | 90,07 1,76 0,62 | 278890
P2/2 300,00 | 150,00 | 118,70 | 1740,00 | 2,01 40,18 | 89,61 1,76 1,25 | 2902,20
P3/1 300,00 | 150,00 | 115,70 | 1740,00 | 1,81 40,18 | 87,41 4,63 0,62 |3307,60

P140 150,00 | 150,00 | 127,45 | 1700,00 | 10,00 | 39,26 | 39,21 2,57 055 | 822,00

P240 150,00 | 150,00 | 127,45 | 1700,00 | 20,00 | 39,26 | 39,21 2,57 055 | 653,00

P340 150,00 | 150,00 | 127,45 | 1700,00 | 30,00 | 39,26 | 39,21 2,57 055 | 500,00
P160150 150,00 | 150,00 | 127,45 | 1700,00 | 10,00 | 39,26 | 66,38 2,57 055 | 1053,00

L'M(AZS(L)J;;”OR P260150 150,00 | 150,00 | 127,45 | 170000 | 2000 | 39,26 | 6638 | 257 | 055 | 87500
P360150 150,00 | 150,00 | 127,45 | 1700,00 | 30,00 | 39,26 | 66,38 2,57 055 | 722,00
P16050 150,00 | 150,00 | 127,45 | 1700,00 | 10,00 | 39,26 | 66,38 2,57 1,66 | 1087,00

P26050 150,00 | 150,00 | 127,45 | 1700,00 | 20,00 | 39,26 | 66,38 2,57 1,66 | 859,00

P36050 150,00 | 150,00 | 127,45 | 1700,00 | 30,00 | 39,26 | 66,38 2,57 1,66 | 685,00
AlA 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 3,00 2598 | 36,40 1,72 0,37 |172591
Al1B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 190500 | 12,70 | 2598 | 39,02 1,72 0,37 | 1961,67
B1A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 3,00 2598 | 29,30 1,72 0,37 | 152574
B1B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 3,00 2598 | 28,06 1,72 0,37 | 1565,77

C1A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 3,00 2598 | 15,65 1,72 0,37 | 987,51

CiB 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 3,00 2598 | 1393 1,72 0,37 | 849,61
A2A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 69,09 | 2598 | 36,40 1,72 0,37 | 1063,13
A2B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 190500 | 70,61 | 2598 | 40,20 1,72 0,37 |1125,40

B2A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 190500 | 70,36 | 2598 | 29,30 1,72 0,37 | 947,47

B2B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 69,60 | 2598 | 28,06 1,72 0,37 | 845,16

C2A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 70,36 | 2598 | 15,65 1,72 0,37 | 527,11

C2B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 190500 | 70,36 | 2598 | 13,58 1,72 0,37 | 444,82

A3A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 13513 | 2598 | 39,02 1,72 0,37 | 593,84

A3B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 134,11 | 2598 | 40,20 1,72 0,37 | 622,75

B3A 254,00 | 254,00 | 220,22 |1905,00 | 137,41 | 2598 | 31,92 1,72 0,37 | 560,03

B3B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 136,40 | 2598 | 29,58 1,72 0,37 | 515,99

C3A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 134,11 | 2598 | 12,96 1,72 0,37 | 269,12

C3B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 135,38 | 2598 | 11,65 1,72 0,37 | 284,69

A4A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 201,93 | 2598 | 33,16 1,72 0,37 | 37587

A4B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 199,39 | 2598 | 3861 1,72 0,37 | 360,31

HOGNESTAD B4A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 202,69 | 2598 | 26,20 1,72 0,37 | 355,86
(1951) B4B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 203,71 | 2598 | 29,58 1,72 0,37 | 360,31
C4A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 198,63 | 2598 | 11,65 1,72 0,37 | 222,41

c4B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 198,37 | 2598 | 11,93 1,72 0,37 | 231,31

ABA 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 327,66 | 2598 | 33,16 1,72 0,37 | 214,40

A5B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 327,66 | 2598 | 38,61 1,72 0,37 | 190,38

B5A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 328,17 | 2598 | 29,58 1,72 0,37 | 205,06

B5B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 328,93 | 2598 | 31,65 1,72 0,37 | 202,39

C5A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 326,14 | 2598 | 1593 1,72 0,37 | 17348

C5B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 326,14 | 2598 | 12,20 1,72 0,37 | 14590
B6A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 1,78 2598 | 28,13 2,88 0,37 | 2028,39
B6B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 1,52 2598 | 27,85 2,88 0,37 | 1868,25
C6A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 2,54 2598 | 1393 2,88 0,37 | 1000,85

CéB 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 4,57 2598 | 10,48 2,88 0,37 | 89854
ATA 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 87,38 | 2598 | 36,13 2,88 0,37 | 121881
A7B 254,00 | 254,00 | 220,22 |1905,00 | 70,10 | 2598 | 40,06 2,88 0,37 | 1263,30
B7A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 69,85 | 2598 | 28,13 2,88 0,37 |1138,74
B7B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 190500 | 69,60 | 2598 | 27,85 2,88 0,37 |1103,16

C7A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 190500 | 70,61 | 2598 | 13,58 2,88 0,37 | 627,20

C7B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 190500 | 70,36 | 2598 | 10,48 2,88 0,37 | 564,03

ABA 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 135,64 | 2598 | 38,06 2,88 0,37 | 720,61

A8B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 137,16 | 2598 | 40,06 2,88 0,37 | 676,13
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B8A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 135,89 | 2598 | 32,41 2,88 0,37 | 693,92
B8B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 13513 | 2598 | 29,37 2,88 0,37 | 649,44
C8A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 135,13 | 2598 | 12,55 2,88 0,37 | 440,37
csB 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 136,91 | 2598 | 12,55 2,88 0,37 | 440,37
A9A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 199,90 | 2598 | 35,16 2,88 0,37 | 395,89
A9B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 200,41 | 2598 | 35,65 2,88 0,37 | 405,68
B9A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 199,39 | 2598 | 32,41 2,88 0,37 | 41813
B9B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 198,63 | 2598 | 30,13 2,88 0,37 | 398,12
C9A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 200,15 | 2598 | 12,96 2,88 037 | 324,72
C9B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 199,39 | 2598 | 11,93 2,88 0,37 | 291,36
A10A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 324,61 | 2598 | 35,16 2,88 0,37 | 205,06
A10B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 323,85 | 2598 | 35,65 2,88 0,37 | 19572
B10A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 324,61 | 2598 | 29,37 2,88 0,37 | 193,50
B10B 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 324,87 | 2598 | 30,13 2,88 0,37 | 195,72
CI10A 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 326,39 | 2598 | 15,86 2,88 0,37 | 197,95
c108 254,00 | 254,00 | 220,22 | 1905,00 | 327,15 | 2598 | 12,20 2,88 0,37 | 200,17
B11A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 2,03 2598 | 26,68 5,55 0,37 | 2224,11
B11B 254,00 | 254,00 | 21590 | 190500 | 2,54 | 2598 | 27,65 5,55 0,37 | 2157,39
AL2A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 68,58 | 2598 | 28,61 5,55 0,37 | 1401,19
Al12B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 190500 | 69,09 | 2598 | 34,82 5,55 0,37 | 144567
B12A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 190500 | 69,09 | 2598 | 29,65 5,55 0,37 | 134781
B12B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 70,10 | 2598 | 27,65 5,55 0,37 | 1263,30
C12A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 190500 | 70,10 | 2598 | 15,86 5,55 0,37 |1120,95
c128 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 69,09 | 2598 | 1517 5,55 0,37 | 1023,09
Al13A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 136,14 | 2598 | 36,89 5,55 0,37 | 978,61
A13B 254,00 | 254,00 | 215,90 |1905,00 | 135,64 | 2598 | 3344 5,55 0,37 | 934,13
B13A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 135,89 | 2598 | 24,68 5,55 0,37 | 800,68
B13B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 135,64 | 2598 | 29,58 5,55 0,37 | 916,33
CI3A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 135,38 | 2598 | 15,86 5,55 0,37 | 671,68
C13B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 134,11 | 2598 | 14,27 5,55 0,37 | 609,41
Al4A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 199,90 | 25,98 | 36,89 5,55 0,37 | 631,65
Al4B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 201,42 | 2598 | 35,16 5,55 0,37 | 680,58
B14A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 200,41 | 2598 | 24,68 5,55 037 | 617,41
B14B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 190,50 | 25,98 | 31,65 5,55 0,37 | 489,30
Cl4A 254,00 | 254,00 | 21590 | 1905,00 | 199,14 | 2598 | 1344 | 555 0,37 | 513,77
C14B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 199,90 | 25,98 | 14,27 5,55 0,37 | 462,62
Al5A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 328,17 | 2598 | 35,16 5,55 0,37 | 391,44
A15B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 326,39 | 2598 | 3344 | 555 0,37 | 351,41
B15A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 327,91 | 2598 | 26,20 5,55 037 | 329,17
B15B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 328,17 | 2598 | 31,92 5,55 0,37 | 37587
C15A 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 327,41 | 2598 | 1344 | 555 0,37 | 322,50
C15B 254,00 | 254,00 | 215,90 | 1905,00 | 327,91 | 2598 | 14,27 5,55 0,37 | 331,39
Al 120,00 | 120,00 | 93,00 |2400,00 | 20,00 | 69,28 | 43,00 4,05 0,94 | 320,00
A2 120,00 | 120,00 | 93,00 |2400,00 | 20,00 | 69,28 | 43,00 4,05 0552 | 280,00
A3 120,00 | 120,00 | 93,00 |2400,00 | 20,00 | 69,28 | 86,00 4,05 0,94 | 370,00
A4 120,00 | 120,00 | 93,00 |2400,00 | 20,00 | 69,28 | 86,00 4,05 0,52 | 330,00
B5 200,00 | 200,00 | 169,00 |3000,00 | 20,00 | 51,96 | 33,00 2,38 0,77 | 990,00
CLAESON e B6 200,00 | 200,00 | 169,00 |3000,00 | 20,00 | 51,96 | 33,00 2,38 0,42 | 990,00
GYLLTOFT (1995) B7 200,00 | 200,00 | 169,00 |3000,00 | 20,00 | 51,96 | 91,00 2,38 0,77 | 2310,00
B8 200,00 | 200,00 | 169,00 |3000,00 | 20,00 | 51,96 | 92,00 2,38 0,42 | 2350,00
c9 200,00 | 200,00 | 169,00 |4000,00 | 20,00 | 69,28 | 37,00 2,38 0,77 | 900,00
c10 200,00 | 200,00 | 169,00 |4000,00 | 20,00 | 69,28 | 37,00 2,38 0,42 | 920,00
ci1 200,00 | 200,00 | 169,00 |4000,00 | 20,00 | 69,28 | 93,00 2,38 0,77 | 1530,00
C12 200,00 | 200,00 | 169,00 | 4000,00 | 20,00 | 69,28 | 93,00 2,38 0,42 | 1560,00
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(mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) (MPa) (%) (%) (kN)
PCS40 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 40,00 57,74 42,70 0,00 0,00 217,00
PCS50 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 50,00 57,74 42,70 0,00 0,00 120,00
PCS60 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 60,00 57,74 42,70 0,00 0,00 90,00
PCA4-40 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 40,00 57,74 45,80 1,48 0,31 277,00
ARAUJO (2004) PCA4-50 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 50,00 57,74 45,80 1,48 0,31 217,00
PCA4-60 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 60,00 57,74 45,80 1,48 0,31 210,00
PCA6-40 250,00 | 120,00 | 85,00 |2000,00 | 40,00 57,74 42,70 2,22 0,31 320,00
PCA6-50 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 50,00 57,74 42,70 2,22 0,31 280,00
PCA6-60 250,00 | 120,00 85,00 | 2000,00 | 60,00 57,74 42,70 2,22 0,31 210,00
GiC1 200,00 | 100,00 | 70,00 |2000,00 | 25,00 69,28 22,00 1,44 0,57 158,00
G1C2 200,00 | 100,00 70,00 | 2000,00 | 25,00 69,28 22,00 1,44 0,38 130,00
G1C3 200,00 | 100,00 | 70,00 |2000,00 | 25,00 69,28 22,00 1,44 0,28 95,00
G2C1 200,00 | 100,00 | 69,00 |2000,00 | 25,00 69,28 22,00 2,28 0,57 174,50
ETMAN (2010) G2C2 200,00 | 100,00 | 69,00 | 2000,00 | 25,00 69,28 22,00 2,28 0,38 141,00
G2C3 200,00 | 100,00 | 69,00 |2000,00 | 25,00 69,28 22,00 2,28 0,28 135,50
G3C1 200,00 | 100,00 | 68,00 | 2000,00 | 25,00 69,28 22,00 3,33 0,57 190,00
G3C2 200,00 | 100,00 | 68,00 | 2000,00 | 25,00 69,28 22,00 3,33 0,38 180,00
G3C3 200,00 | 100,00 | 68,00 |2000,00 | 25,00 69,28 22,00 3,33 0,28 163,00
SIR 150,00 | 150,00 | 123,00 | 1500,00 | 15,00 34,64 52,00 2,45 1,26 970,00
S2E15 150,00 | 150,00 | 123,00 | 1500,00 | 22,50 34,64 57,20 2,45 1,26 985,00
S3E20 150,00 | 150,00 | 123,00 | 1500,00 | 30,00 34,64 57,20 2,45 1,26 887,00
S4S12 150,00 | 150,00 | 123,00 | 1800,00 | 15,00 41,57 52,00 2,45 1,26 849,00
KOTTB etal, (2015) S5515 150,00 | 150,00 | 123,00 | 2250,00 | 15,00 51,96 57,20 2,45 1,26 984,00
S6L27 150,00 | 150,00 | 124,00 | 1500,00 | 15,00 34,64 52,00 3,38 1,26 840,00
S7L30 150,00 | 150,00 | 123,00 | 1500,00 | 15,00 34,64 52,00 2,45 1,26 | 1360,00
S8ST8 150,00 | 150,00 | 121,00 | 1500,00 | 15,00 34,64 52,00 2,49 2,23 1067,00
S9ST10 150,00 | 150,00 | 119,00 | 1500,00 | 15,00 34,64 52,00 2,53 3,49 | 1262,00
S1035 150,00 | 150,00 | 121,00 | 1500,00 | 15,00 34,64 52,00 4,43 1,26 1490,00
1c1 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 24,13 8,67 0,81 498,20
1C2 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 24,13 8,67 0,81 489,30
1C3 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 24,13 8,67 0,81 491,53
1C4 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 24,13 8,67 0,81 498,73
1C5 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 24,13 8,67 0,81 511,55
1D1 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 8,67 0,81 331,39
1D2 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 8,67 0,81 322,50
1D3 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 8,67 0,81 302,48
1D4 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 8,67 0,81 306,93
1D5 152,40 | 152,40 | 115,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 8,67 0,81 311,38
2C1 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 7,10 0,81 444,82
2C2 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 7,10 0,81 462,62
2C3 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 7,10 0,81 500,42
CHAN (1972) 2C4 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 7,10 0,81 469,29
2C5 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 7,10 0,81 473,74
2D1 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 27,58 7,10 0,81 266,23
2D2 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 27,58 7,10 0,81 274,77
2D3 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 27,58 7,10 0,81 255,46
2D4 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 27,58 7,10 0,81 275,34
2D5 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 27,58 7,10 0,81 271,79
2DE1 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 31,72 7,10 0,81 200,61
2DE2 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 31,72 7,10 0,81 212,18
2DE3 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 114,30 | 37,53 31,72 7,10 0,81 202,17
2DE4 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 31,72 7,10 0,81 202,39
2DE5 152,40 | 152,40 | 116,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 31,72 7,10 0,81 193,50
3B1 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 15,24 37,53 25,51 2,69 0,81 458,61
3B2 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 15,24 37,53 25,51 2,69 0,81 462,17
3B3 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 15,24 37,53 25,51 2,69 0,81 462,62
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3B4 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 15,24 37,53 25,51 2,69 0,81 502,65
3B5 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 15,24 37,53 25,51 2,69 0,81 493,75
3C1 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 45,72 37,53 25,51 2,69 0,81 317,29
3C2 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 45,72 37,53 25,51 2,69 0,81 306,93
3C3 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 45,72 37,53 25,51 2,69 0,81 337,26
3C4 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 45,72 37,53 25,51 2,69 0,81 300,25
3C5 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 45,72 37,53 25,51 2,69 0,81 300,25
3D1 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 2,69 0,81 189,76
3D2 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 2,69 0,81 185,54
3D3 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 2,69 0,81 195,63
3D4 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 2,69 0,81 191,94
3D5 152,40 | 152,40 | 119,85 | 1651,00 | 76,20 37,53 24,13 2,69 0,81 184,82
4B1 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 15,24 37,53 22,06 1,70 0,81 392,56
4B2 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 15,24 37,53 22,06 1,70 0,81 359,95
4B3 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 15,24 37,53 22,06 1,70 0,81 365,24
4B4 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 15,24 37,53 22,06 1,70 0,81 393,71
4B5 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 15,24 37,53 22,06 1,70 0,81 364,80
4C1 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 1,70 0,81 271,34
4C2 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 1,70 0,81 290,47
4C3 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 1,70 0,81 244,65
4C4 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 1,70 0,81 266,89
4C5 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 45,72 37,53 31,72 1,70 0,81 298,03
4D1 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 33,78 1,70 0,81 135,67
4D2 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 33,78 1,70 0,81 136,74
4D3 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 33,78 1,70 0,81 135,67
4D4 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 33,78 1,70 0,81 135,98
4D5 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 76,20 37,53 33,78 1,70 0,81 141,32
4DE1 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 28,27 1,70 0,81 82,87
4DE2 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 28,27 1,70 0,81 72,51
4DE3 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 28,27 1,70 0,81 81,62
4DE4 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 28,27 1,70 0,81 79,40
4DES 152,40 | 152,40 | 121,10 | 1651,00 | 114,30 37,53 28,27 1,70 0,81 97,64
CDAl 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 20,00 12,99 20,20 1,81 2,26 780,20
CDA2 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 | 40,00 12,99 20,20 1,81 2,26 569,30
CDB11 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 20,00 12,99 19,54 1,81 3,23 762,00
CDB12 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 20,00 12,99 20,20 1,81 3,23 825,60
CDB2 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 | 40,00 12,99 19,54 1,81 3,23 684,90
CHO e LEE (1988) CDB3 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 60,00 12,99 20,20 1,81 3,23 465,00
CDD11 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 | 20,00 12,99 19,54 2,71 2,26 866,40
CDD12 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 | 20,00 12,99 20,54 2,71 2,26 873,20
CDD2 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 40,00 12,99 20,54 2,71 2,26 714,40
CDD3 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 | 60,00 12,99 20,54 2,71 2,26 521,60
CDD'1 200,00 | 200,00 | 174,00 | 750,00 20,00 12,99 20,54 2,71 1,57 898,10
_10E1 304,80 | 228,60 | 191,10 | 1016,00 | 22,86 15,40 54,47 4,68 0,70 3972,26
_10E2 304,80 | 228,60 | 191,10 | 1016,00 | 45,72 15,40 54,47 4,68 0,70 | 3113,76
Al0E1 304,80 | 228,60 | 191,10 | 1016,00 | 22,86 15,40 75,15 4,68 0,70 4550,53
KIM (2007) _14E1 304,80 | 228,60 | 191,10 | 1016,00 | 22,86 15,40 | 113,07 4,68 0,70 | 6040,69
Al8E1l 228,60 | 177,80 | 142,80 | 914,40 17,78 17,82 96,53 5,77 1,21 3509,65
_18E1 228,60 | 177,80 | 142,80 | 914,40 17,78 17,82 108,25 5,77 1,21 3411,79
_18E2 228,60 | 177,80 | 142,80 | 914,40 | 35,56 17,82 | 107,56 5,77 1,21 | 2573,61
N50 150,00 | 150,00 | 128,00 | 1150,00 | 15,00 26,56 30,00 2,36 1,51 617,60
N100 150,00 | 150,00 | 128,00 | 1150,00 | 15,00 26,56 30,00 2,36 0,75 607,80
NEMECEK et al.
(2004) N150 150,00 | 150,00 | 128,00 | 1150,00 | 15,00 26,56 30,00 2,36 0,50 602,20
H50 150,00 | 150,00 | 128,00 | 1150,00 | 15,00 26,56 67,20 2,36 1,51 1053,20
H100 150,00 | 150,00 | 128,00 | 1150,00 | 15,00 26,56 67,20 2,36 0,75 | 1038,40
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Pilar b h d L e fc Pl Pw
Autor A
(mm) | (mm) | (mm) | (mm) | (mm) (MPa) | (%) (%)
H150 150,00 | 150,00 | 128,00 | 1150,00 | 15,00 26,56 67,20 2,36 0,50 1007,00
10L4-1 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 25,50 4,87 0,59 109,50
10L4-2 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 25,50 4,87 0,59 109,30
60L2-1 80,00 65,00 65,00 | 1440,00 | 24,00 62,35 25,50 2,44 0,59 63,70
60L2-2 80,00 65,00 65,00 | 1440,00 [ 24,00 62,35 25,50 2,44 0,59 65,70
100L2-1 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 | 24,00 103,92 25,50 2,44 0,59 38,20
100L2-2 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 25,50 2,44 0,59 35,00
100L4-1 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 | 24,00 103,92 25,50 4,87 0,59 49,00
100L4-2 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 | 24,00 103,92 25,50 4,87 0,59 47,00
10M2-1 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 63,50 2,44 0,59 179,00
10M2-2 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 63,50 2,44 0,59 182,80
10M4-1 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 63,50 4,87 0,59 207,70
10M4-2 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 63,50 4,87 0,59 204,60
60M2-1 80,00 65,00 65,00 | 1440,00 [ 24,00 62,35 63,50 2,44 0,59 102,80
KIM e YANG 60M2-2 80,00 | 6500 | 6500 |1440,00| 24,00 | 62,35 | 6350 | 244 | 059 | 11350
(1993) 100M2-1 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 63,50 2,44 0,59 45,20
100M2-2 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 63,50 2,44 0,59 47,60
100M4-1 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 63,50 4,87 0,59 59,60
100M4-2 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 63,50 4,87 0,59 60,50
10H2-1 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 86,20 2,44 0,59 235,30
10H2-2 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 86,20 2,44 0,59 240,40
10H4-1 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 86,20 4,87 0,59 255,80
10H4-2 80,00 65,00 65,00 240,00 24,00 10,39 86,20 4,87 0,59 257,70
60H2-1 80,00 65,00 65,00 | 1440,00 [ 24,00 62,35 86,20 2,44 0,59 122,10
60H2-2 80,00 65,00 65,00 | 1440,00 [ 24,00 62,35 86,20 2,44 0,59 123,70
100H2-1 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 86,20 2,44 0,59 54,30
100H2-2 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 86,20 2,44 0,59 54,90
100H4-1 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 86,20 4,87 0,59 66,60
100H4-2 80,00 65,00 65,00 | 2400,00 [ 24,00 103,92 86,20 4,87 0,59 64,70
L30A0X1 100,00 | 200,00 | 180,00 | 3000,00 | 20,00 51,96 72,00 1,75 0,34 642,15
L30A0X2 100,00 | 200,00 | 180,00 | 3000,00 | 40,00 51,96 89,60 1,75 0,34 658,44
L30A0X3 100,00 | 200,00 | 180,00 | 3000,00 | 80,00 51,96 80,96 1,75 0,34 364,94
L30A0X4 100,00 | 200,00 | 180,00 | 3000,00 | 160,00 51,96 85,60 1,75 0,34 142,19
L30A90X1 200,00 | 100,00 80,00 | 3000,00 [ 10,00 103,92 77,60 1,96 0,17 429,71
L30A90X2 200,00 | 100,00 80,00 | 3000,00 [ 20,00 103,92 77,60 1,96 0,17 267,26
L30A90X3 200,00 | 100,00 80,00 | 3000,00 [ 40,00 103,92 84,80 1,96 0,17 131,80
L30A90X4 200,00 | 100,00 80,00 | 3000,00 | 80,00 103,92 88,00 1,96 0,17 76,57
L20A0X1 100,00 | 200,00 | 180,00 | 2000,00 | 20,00 34,64 84,00 1,75 0,34 1213,13
L20A0X2 100,00 | 200,00 | 180,00 | 2000,00 | 40,00 34,64 85,60 1,75 0,34 1176,12
L20A0X3 100,00 | 200,00 | 180,00 | 2000,00 | 80,00 34,64 84,80 1,75 0,34 539,72
PALLARES et al.

(2008) L20A0X4 100,00 | 200,00 | 180,00 | 2000,00 | 160,00 34,64 83,20 1,75 0,34 171,58
L20A90X1 200,00 | 100,00 80,00 | 2000,00 | 10,00 69,28 89,60 1,96 0,17 913,05
L20A90X2 200,00 | 100,00 80,00 | 2000,00 [ 20,00 69,28 87,20 1,96 0,17 439,06
L20A90X3 200,00 | 100,00 80,00 | 2000,00 | 40,00 69,28 85,60 1,96 0,17 216,14
L20A90X4 200,00 | 100,00 80,00 | 2000,00 | 80,00 69,28 79,20 1,96 0,17 106,29

L10A0X1 100,00 | 200,00 | 180,00 | 1000,00 | 20,00 17,32 81,60 1,75 0,34 1364,90
L10A0X2 100,00 | 200,00 | 180,00 | 1000,00 | 40,00 17,32 81,60 1,75 0,34 1149,90
L10A0X3 100,00 | 200,00 | 180,00 | 1000,00 | 80,00 17,32 76,80 1,75 0,34 640,90
L10A0X4 100,00 | 200,00 | 180,00 | 1000,00 | 160,00 17,32 76,80 1,75 0,34 166,10
L10L90X2 200,00 | 100,00 80,00 | 1000,00 | 20,00 34,64 78,40 1,96 0,17 922,90
L10A90X3 200,00 | 100,00 80,00 | 1000,00 [ 40,00 34,64 84,00 1,96 0,17 467,80
L10A90X4 200,00 | 100,00 80,00 | 1000,00 | 80,00 34,64 84,00 1,96 0,17 134,80
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